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Résumé :

Dans la pratique, I’existence d’une semelle filante sollicitée par des charges verticales
excentrées et/ou centrées reposant sur un sol multicouche, au voisinage d’un talus, est un cas
fréquent de la mécanique des sols. Par ailleurs, peu de travaux ont traité le cas des fondations
superficielles ayant différentes géomeétries et reposant sur une bicouche granuleuse en pente.
Le présent travail est consacré a 1’¢tude expérimentale et numérique d’une semelle filante
soumise & une charge centrée et/ou excentrée reposant sur un sol homogene purement frottant
au bord d’une pente, complétée par I’analyse numérique du comportement d’une semelle
filante soumise a une charge verticale centrée reposant sur une bicouche granuleuse en téte
d’une pente. L’étude expérimentale est menée au laboratoire au moyen d’un banc d’essai
congu spécialement pour cette étude. Par ailleurs, 1’analyse numérique est basée sur
I’approche des éléments finis, utilisant ainsi le code de calcul Plaxis. Parallélement, les effets
des parametres sur la capacité portante ont été également étudiés, tels que le rapport de
contrainte de cisaillement drainé @1/@2, I’épaisseur normalisée de la couche supérieure du
sable hi/B, la distance relative d/B entre le bord du de la fondation et la créte du talus et
I'angle de la pente f.

Les résultats obtenus confirment que la position de 1’excentricité de la charge par rapport a la
créte du talus a un effet significatif sur la capacité portante. En effet, celle-ci devient plus
grande lorsque I’excentricité est située loin de la créte de la pente. Ainsi, la capacité portante
d'une semelle soumise a une charge centrée (e/B=0) est supérieure a celle de la méme semelle
soumise a une charge excentrée (e/B=0.1). On note aussi que la variation de la capacité
portante dépend énormément de 1’épaisseur et de la résistance de la premiere couche. En
outre, les résultats obtenus a partir de la présente étude sont en bon accord avec ceux de la
littérature.

Mots clés : capacité portante, sol bicouche, semelles filantes, modeéle expérimental,

modélisation numérique, pente.



Abstract

In practice, the existence of strip footing under vertical eccentric and / or central loading
located on a multilayer soil, approximately a slope is a frequent case of soil mechanics.
Furthermore, there are few research have been conducted in the case of shallow foundations
with different geometries and stay near a dry multilayer sand slope. The present study focused
to the experimental investigations and numerical analyses of strip footing under vertical
central or eccentric loading resting near homogeneous dry sand slope, this analysis
complemented by the numerical analyses of the behavior of strip footing under vertical
eccentric loading stay on a dry multilayer sand slope. Laboratory model tests were conducted
using a test tank designed especially for this study. Furthermore, the numerical analysis based
on the finite element method, using software Plaxis 2D. At the same time, the effects of the
parameters on the bearing capacity have also been conducted such as; the ratio ¢i/¢. of
drained shear stress, the normalized thickness of the upper layer of sand h1/B, the normalized
distance d/B between the edge of the foundation and the crest of the slope and the slope angle
B.

These results confirm that the position of the eccentric loading compared to the crest of the
slope has a significant effect on the bearing capacity. In fact, this becomes larger when strip
footing is located far from the crest of the slope. In addition, the bearing capacity of strip
footing subjected to a vertical central loading (e/B = 0) is greater than that of the same footing
under vertical eccentric loading (e/B > 0.1). It is also noted the reason that the variation of the
bearing capacity depends a great deal on the thickness and the resistance of the first layer. In
addition, the results obtained from the present study are in good agreement with previous
literature finding.

Keywords: bearing capacity, multilayer soil, strip footings, experimental model, numerical

analyses, slope.
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Introduction Générale

La construction d’une fondation est ['une des plus anciennes activités du batiment et des travaux
publics, a ce jour, I’étude des fondations reste 1’une des préoccupations de la géotechnique.
Selon la capacité du sol ou de la roche a supporter les structures (batiments, usines, barrages,
ponts etc...), les fondations peuvent étre superficielles ou profondes. Le calcul de la capacité
portante d'une fondation superficielle est un sujet d’importance et d’intérét en ingénierie
géotechnigue. On appelle pression admissible la pression ou contrainte maximale qui peut étre
appliquée par une structure sur un sol, sans qu’il y ait de tassements excessifs et de risque de
rupture du sol.

Il existe une littérature importante analysant la capacité portante d’une semelle filante reposant
sur un sol a surface horizontale selon diverses méthodes (expérimentales, numériques et
théoriques)

Cependant, certaines fondations sont placées sur ou prés des pentes ou des excavations, telles
que les routes dans les régions montagneuses, les semelles de tours pour les lignes de transport
d'électricité et les culées de ponts. En effet, la capacité portante des semelles filantes est affectée
d’une maniére significative par la présence de pentes qui nécessite une attention particuliére.
Cependant, I'effet de la pente sur la capacité portante d'une semelle filante a été étudié
expérimentalement, a I'aide des essais a grande échelle (Shields et al., 1977 ; Bauer et al., 1981),
puis en centrifugeuse (Bakir, 1993 ; Gemperline; 1988 ; Terashi et Kitasume, 1987), ensuite sur
modeéles réduits (Giroud et Tran-Vo-Nhiem, 1971 ; Lebégue, 1973). En outre, de nombreuses
méthodes analytiques et numériques ont été proposées pour étudier la capacité portante des
semelles adjacentes aux pentes (Acharyya et Dey, 2017 ; Castelli et Motta, 2010 ; Choudhury et
Subba Rao, 2006 ; De Buhan et Garnier, 1998 ; Graham et al., 1988 ; Keskin et Laman, 2013 ;
Kusakabe et al., 1981 ; Mabrouki et al., 2010 ; Saran et al., 1989 ). Ces études expérimentales et
théoriques indiquent que la capacité portante est en fonction de I'angle de la pente et de la

distance de la fondation a la créte de la pente.
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Toutes les études mentionnees précédemment portaient sur ’analyse de la capacité portante des
semelles reposant sur un sol homogéne en pente. En réalité, les sols sont de nature stratifiés ayant
des propriétés physiques et mécaniques différentes a cause des processus de formations
géologiques. Il est donc nécessaire d'inclure I'effet de la stratification du sol dans I'évaluation de
la capacité portante des fondations superficielles. De nombreuses méthodes ont été utilisées pour
évaluer la capacité portante des semelles filantes reposant sur un sol bicouche a surface
horizontale. Parmi ces méthodes, il y’a licu de citer : la méthode d'équilibre limite (Meyerhof,
1974), I'approche d'analyse limite (Merifield et al., 1999 ; Michalowski and Shi, 1995 ; Shiau et
al., 2003), I'approche semi-empirique (Hanna and Meyerhof, 1980 ; Meyerhof and Hanna, 1978),
et la méthode des éléments finis (Hanna and Meyerhof, 1980 ; Meyerhof and Hanna, 1978).

Bien que, les travaux fournis par la littérature antérieure, portant sur la capacité portante ultime
des semelles placées sur une bicouche a proximité de pentes ne sont pas suffisamment explorés.
On peut citer les travaux de Qian et al. (2014) qui ont évalué la stabilité des pentes de sol a deux
couches purement cohérentes avec I'utilisation de FELA (finite-element upper and lower bound
limit analysis). Puis Jiao et al. (2015) ont adopté une analyse cinématique fondée sur la
discrétisation afin d’étudier la capacité portante d'une pente de sol saturée et non homogéne. Plus
tard, Qin et Chian (2017) ont estimé la stabilité d'une pente & deux niveaux dans des sols
stratifiés en utilisant une analyse cinématique.

Malgré les développements des recherches citées ci-dessus, trés peu d'informations sont
disponibles sur la capacité portante des semelles filantes placées sur une bicouche granuleuse a
proximité des pentes, ce qui est la considération de la présente recherche.

La présente thése est scindée en six chapitres principaux :

-Le premier chapitre : est consacré a une synthése bibliographique de la capacité portante des
fondations superficielles en énumérant la deéfinition des fondations superficielles, leur
fonctionnement et la présentation des differentes méthodes de leurs calculs ainsi que les
différents meécanismes de rupture et les approches d’estimation de la portance des sols stratifiés

en bicouche. Des cas particuliers des fondations ont été décrits dans ce chapitre.

- Le deuxiéme chapitre synthétise les travaux de recherche effectués pour étudier 1’influence de
la proximité d’une pente sur la capacité portante des fondations superficielles.

- Le troisiéme chapitre traite la description générale de 1’outil de calcul (plaxis2D) ainsi que les
modéles de comportement des sols utilisés dans la présente étude.

- Le quatriéme chapitre présente 1’étude expérimentale d’une semelle filante reposant sur un sol

homogéne en pente et soumise a des charges centrées et/ou excentrées. La procedure
2
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expérimentale (instrumentation des modeles, la procédure de reconstitution des massifs sableux,
réalisation des essais) est présentée ainsi que les résultats des séries d’essais réalisés. Les
résultats expérimentaux obtenus ont été comparés aux résultats de la littérature.

- Le cinquieme chapitre est dédié a la présention des résultats obtenus par la modélisation
numérique et leur comparaison avec les résultats expérimentaux, dans le cas de la géométrie
bidimensionnelle.

- -Enfin, le sixiéme chapitre présente la modélisation numérique pour le cas d’une semelle filante
reposant sur une bicouche granuleuse en pente sous chargement vertical centré en conditions de
déformations planes. Les résultats numériques sont exposés sous forme de tableaux et de
courbes. En effet, la mise en évidence de I’influence de 1’épaisseur normalisée de la couche
supérieure hi/B, I’inclinaison de la pente B et 1’angle de frottement interne du sol ¢ sur la
capacité portante d’une semelle filante rugueuse a été étudiée par conséquent, les mécanismes de

rupture liée a I’influence des différents parameétres cités précédemment ont été bien illustrés.
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Chapitre | : capacité portante des fondations superficielles

1. Introduction

Un ouvrage quelle que soit sa forme et sa destination reposant sur un massif de sol doit étre
effectué par des éléments d’interface appelée fondation. Une fondation est la composante d'un
ouvrage qui transmet au sol sous-jacent les efforts provenant de cet ouvrage. Les fondations sont
réalisées pour assurer la stabilité et la sécurité de 1’ouvrage. En effet, la stabilité est assurée
quand les efforts provenant des charges extérieures ne dépassent pas la capacité de résistance du
sol. La capacité portante qu d'une fondation soumise a un chargement donné est la contrainte
maximale que le sol peut reprendre sans atteindre la rupture. Plusieurs théories ont été proposées
pour établir, valider et améliorer les méthodes de calcul. Le présent chapitre résume les travaux
les plus importants réalisés jusqu'a présent portant sur le comportement et les méthodes de calcul
de la capacité portante des fondations superficielles.

Les cas étudiés dans ce chapitre supposent que le sol supportant la fondation est homogene de
surface horizontale et s'étend jusqu'a une grande profondeur au-dessous du fond de fondation. Ils

supposent également que la fondation est soumise a une charge verticale centrée.

2. Description du comportement des fondations superficielles

2.1 Définitions

D’apres Terzaghi (1943) le terme fondation superficielle s’applique aux fondations dont la
largeur B est supérieure ou égale a la profondeur Dr entre la surface du sol et la base de la
semelle (Dr /B < 1). Si cette condition est satisfaite, on peut négliger la résistance au cisaillement
du sol situé au-dessus du niveau inférieur de la semelle. Des études ultérieures ont toutefois
suggeré que les fondations ayant une profondeur mesurée a partir de la surface du sol égale a 3
jusqu’a 4 fois leur largeur puissent étre definies comme des fondations superficielles.

Soit une fondation de largeur B, de longueur L, encastrée a une profondeur Ds (figure 1.1).
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Les fondations peuvent étre classées en trois catégories majeures suivant le mode de

transmission des charges des constructions aux couches de sol sous-jacentes :

e Une Fondation est dite superficielle si Di/B<4a 5
e SiDs/B > 10 la fondation est dite fondation profonde

e Si4 <Ds/B <10 lafondation semi-profonde

La fondation superficielle est, par définition, une fondation qui repose sur le sol ou qui n’y est
que faiblement encastrée. Les charges qu’elle transmet ne sollicitent que les couches
superficielles et peu profondes. Les fondations profondes (pieux et barrettes) reportent, elles, les

charges tant dans les couches profondes que dans les couches superficielles qu’elles traversent.

Figure 1.1 Schéma d’une fondation superficielle.

2.2 Types de fondations superficielles
La figure 1.2 présente trois types de fondations superficielles :

Les semelles filantes, placée sous un mur ou plusieurs poteaux rapprochés, généralement de
largeur modeste B (au plus quelques metres) et de grande longueur L, tel que (L/B > 10) ;

Les semelles isolées, placées sous un poteau, dont les dimensions en plan B et L sont toutes les
deux au plus égale a quelques métres ; cette catégorie inclut les semelles carrées (B /L = 1) et les
semelles circulaires (de diameétre B) ;

Les radiers ou dallages, de dimensions B et L importantes ; cette catégorie inclut les radiers

généraux.
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Figure 1.2 Types de fondations superficielles
(a) fondation isolée (b) fondation filante (c¢) fondation de type radier (Frank 1999).

2.3 Comportement des fondations superficielles sous charge verticale centrée
La Figure 1.3, montre 1’évolution du tassement s en fonction de la charge appliquée Q obtenue

lors du chargement d’une fondation superficielle, on observe qu’au début du chargement, le
comportement est sensiblement linéaire. Le tassement croit en fonction de la charge appliquée. A
partir d’une certaine charge Qg le tassement n’est plus proportionnel (on observe une
acceélération du tassement pour des accroissements de charges relativement faibles). On constate
également I’existence d’une charge ultime Qu pour laquelle le sol est poingonné. Le sol ne peut
pas supporter une charge supérieure a la charge ultime Qu. On peut dire que le tassement n’est
plus contr6lé. La charge Qu est par définition la charge limite qui entraine la rupture (on parle

aussi souvent de charge de rupture ou encore de charge ultime).

Q

] /1/ 0. 0,  ChargeQ

A
Tassement s

Figure 1.3 Courbe de chargement d’une fondation superficielle (Frank, 1999).

2.4 Mécanisme de rupture d’une fondation superficielle

Soit une fondation superficielle de largeur B dont la base se trouvant a une profondeur Ds au-
dessous de la surface du sol. Si on applique une charge verticale centrée Q, d’une fagon

progressive sur cette semelle, on observe un tassement qui croit avec 1’intensité de la charge.

6
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Les resultats d'essais sur des semelles rigides Vesi¢ (1973) montrent qu'il existe trois
mécanismes de rupture différents mobilisant un volume limité de sol, et qui dépendent de la

densité du sable, de la taille et de I’enfouissement de la fondation (figure 1.4).

2.4.1 Rupture par cisaillement général :

C'est le cas pour les sols relativement résistants tel qu’un sable dense ou une argile raide (figure
1.4.a), on observe la formation d'un coin sous la base de la fondation, qui refoule le sol
latéralement selon des lignes de glissement qui débouchent sur la surface du sol. Dans ce cas, on
observe un tassement qui croit jusqu'a une valeur limite (g=qu), qui représente la valeur du pic de
la contrainte. Par ailleurs, a partir de cette valeur, le tassement continu sans qu’il y ait

augmentation dans 1’effort, le sol subit alors une rupture brusque par cisaillement.

Charge

(a) cisaillement général

tassement

Charge

Jo

(b) cisaillement local
w ‘f

tassement

Charge

Ya

(c) poingonnement

8 |

tassement
Figure 1.4 Mécanisme de rupture du sol sous une fondation superficielle Vesi¢ (1973).

2.4.2 Rupture par cisaillement localisé :

La surface de rupture ne s'étend qu'au voisinage immédiat de la fondation. Il y a également
soulévement du sol, mais aprés un enfoncement trés important. C'est le cas pour les sols trés

compressibles, comme des sables moyennement denses ou un sol argileux d'une consistance
7
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moyenne. Sur la courbe chargement-tassement indiquée sur la (figure 1.4b), on remarque que la
valeur de charge g croit avec le tassement jusqu'a g=qu.’, qui est appelée la premiére charge de
rupture. Dans ce cas, la surface de rupture développée dans le sol sera comme celle montrée par
la courbe continue de la figure (1.4a). Si on augmente encore la charge, la courbe chargement-
tassement devient irréguliere et la surface de rupture sera discontinue, comme indiquée sur
la figure (1.4b). Quand la valeur de q=qu (capacité portante limite), la surface de rupture atteint

la surface horizontale du sol. Au-dela, la courbe chargement-tassement prend presque une

forme linéaire. Ce type de rupture s'appelle rupture par cisaillement localisé. Il est caractérisé par
un gonflement du sol au voisinage de la fondation et la surface de rupture ne débouche pas a la

surface du sol.

2.4.3 Rupture par poingonnement :

C'est le cas pour lequel I'assise de la fondation est constituée d'un sable lache ou d’une argile
molle ; D'apres la figure 1.4c, on remarque que la fondation pénétre verticalement dans le massif.
Dans ce cas, la surface de rupture ne s'étend jamais a la surface du terrain. La courbe de
chargement-tassement sera comme celle montrée dans la figure 1.4c. Une valeur maximale de
charge par unité de surface, g, n'est jamais observée.

Il est a souligner que la nature du mécanisme de rupture de sol est fonction de plusieurs facteurs
tels que la rigidité, la compressibilité relative du sol de fondation, la profondeur relative de la
fondation D¢/B, et le rapport de la largeur a la longueur (B/L) de la fondation. Ceci a été
clairement expliqué par Vesi¢ (1973) qui a conduit des essais réalisés sur modele réduit au
laboratoire dans le cas d'un sable. La figure 1.5 présente la nature des mécanismes de rupture des
semelles circulaires et filantes en fonction de la densité relative Dr du sol, la profondeur des
fondations et le rayon hydraulique.

R=1 (1.1)
Ou:

A : surface de la fondation = B.L

P : périmétre de la fondation = 2(B + L)

P : périmétre de la fondation = 2(B + L)

De la figure 1.5 on peut remarquer que, quand D#/B > 9, la rupture par poingonnement

se présente pour tous les cas quel que soit la densité relative ou la compaction du sable.
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Figure 1.5 Variation des mécanismes de la rupture des fondations en fonction de la densité relative et de
la profondeur Df /B Vesi¢ (1973).

2.5 Conditions de rupture par cisaillement général dans le cas des semelles
superficielles filantes Terzaghi (1943)

En (1943), Terzaghi a proposé une théorie bien concue pour déterminer la capacité portante
d'une fondation superficielle rigide, continue, avec une base rugueuse supportée par un massif
semi-infini limité par une surface horizontale.

Terzaghi a supposé que le sol de densité apparente y, au-dessus du niveau de la base de la
semelle peut étre remplacé par une surcharge q= yDs; cette hypothése simplifie considérablement
le probleme. Si on remplace le sol, de densité apparente y, situé au-dessus du niveau inférieur de
la semelle par une surcharge unitaire q = vy.Dy, la base de la semelle se présente comme une
bande chargée de largeur uniforme B supportée par un sol homogéne d'assez grande profondeur.
La surface de rupture dans le sol pour une charge ultime qu supposée par Terzaghi est présentée
sur la figure 1.6. D'apres cette figure, la zone de rupture dans le sol sous la fondation peut étre
divisée en trois zones principales, a savoir :

- Zone abc : c’est la zone triangulaire élastique située immédiatement sous la fondation.
L’inclinaison des faces ac et bc du coin avec I’horizontale est I’angle a=¢ (angle de frottement
du sol).

- Zone bcf : Cette zone est dite la zone de cisaillement radial de Prandtl.

- Zone bfg : Cette zone est dite la zone passive de Rankine. Les lignes de glissement de cette

zone font un angle de + (45 - ¢/2) avec I'horizontale.
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Figure 1.6 Surface de rupture du sol sous une charge ultime d’une semelle filante rigide d’aprés Terzaghi

(1943).

Il est & noter que la zone de cisaillement radial 2, et la zone passive de Rankine 3 existent aussi a
gauche du triangle élastique (zone abc).
La ligne cf est un arc spiral logarithmique et définie par I’équation :
r=re’™"? (1.2)
Les lignes bf et fg sont des lignes droites. La ligne fg continue effectivement jusqu’a la surface
horizontale.
La contrainte de cisaillement T dans le sol, elle est exprimée par 1’équation suivante :
r=C+otg(p) (1.3)
Ou:

o ; la contrainte effective normale

C ; cohésion

¢; angle de frottement

3. Bases conceptuelles des calculs de stabilité

La stabilité des fondations superficielles peut étre analysée par cinq méthodes différentes :
- analyse d’équilibre limite,
- analyse limite,
- calculs en déformations
- corrélations avec des essais en place.

- méthodes dérivées des essais en place

10
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3.1 La méthode de I’équilibre limite

L’analyse d’équilibre limite applique des principes de base de la mécanique des matériaux et des
structures qui étaient utilisées en génie civil avant ’invention de la plasticit¢ et méme de
I’élasticité. Les équilibres de forces découlent des travaux de Galilée (1638) et Newton (1687)
qui ont vu leur premiere application géotechnique dans les travaux de Coulomb (1773) et de son
prédécesseur Couplet (1727).

L’idée est que tout solide ou toute partie de solide en équilibre (comme 1’est un ouvrage
géotechnique avant la rupture) est soumis(e) a un systéeme de forces et moments en équilibre. La
référence aux parties de solides en équilibre permet de raisonner aussi sur les forces internes,
donc sur les contraintes, et de définir deux principes :

e Les charges (forces et moments externes, forces internes) appliquées a un solide en
équilibre doivent étre équilibrées (forces et moments résultants égaux a zéro) ;
e Les forces internes ou contraintes doivent étre inférieures ou égales a la résistance des
sols et des autres matériaux existant dans le solide considére.
Avec les concepts et les notations actuels, ces principes peuvent étre exprimés par deux

ensembles d’équations :

Z F; = 0 (Forces)
(1.4a)
Z M; = 0 (Moments)
Charge < Resistance (1.4b)
divo +f; =0 (1.5a)
o satisfait les conditions aux
limites en forces et contraintes
Contraintes o < Resistance (1.5b)

Les équations (1.4a) et (1.4b) s’appliquent aux cas ou les sols et les ouvrages sont traités comme
des solides soumis & des forces Fi et a des moments M;. Les équations (1.5a) et (1.5b)
s’appliquent dans les cas ou I’on utilise la mécanique des milieux continus (contraintes o et
forces volumiques fi.). Dans les deux cas, 1’analyse d’équilibre limite définit 1’équilibre dans un
contexte de stabilité. Les conditions aux limites imposées aux déplacements ne sont pas prises en
compte explicitement, mais elles sont intégrées de fait dans la géométrie des blocs dont on
analyse I’équilibre.

La formulation de 1’analyse d’équilibre limite en termes de contraintes trouve ses précurseurs
dans les travaux de Rankine (1856), Caquot (1934) et Frontard (1936). La résolution des

équations (1.5a) et (1.5b) a fait I’objet de nombreuses recherches et est facilitée notamment par

11



Chapitre 1 capacité portante des fondations superficielle

la méthode dite des caractéristiques Sokolovskij (1906). L’analyse d’équilibre limite est la

méthode d’analyse de stabilité la plus couramment utilisée en géotechnique.

3.2 La méthode de ’analyse limite
L’évolution des concepts de la mécanique depuis le 18°™ siécle a permis le développement

d’une autre stratégie d’analyse de stabilité¢ appelée « analyse limite ». L’analyse limite utilise
notamment les concepts de travaux virtuels et d’équilibre statique (Lagrange 1788) et le principe
du travail plastique local maximal Drucker et al. 1951. L’analyse cinématique régularisée, qui
sera évoquée plus loin, s’appuie de plus sur les travaux de (Moreau 1967 ; Nayroles 1970).

La grande différence entre 1’analyse limite et I’analyse d’équilibre limite réside dans la prise en
compte de la cinématique des déformations dans I’analyse de la rupture. L’analyse des
déformations permet d’une part de raisonner en termes de travail des forces internes et externes,
et plus seulement en termes d’équilibres de forces, et d’autre part de tenir compte directement
des conditions aux limites sur les déplacements.

L’analyse limite admet que les sols et autres matériaux ont un comportement élastique (ou
rigide) parfaitement plastique, avec une loi d’écoulement plastique associée. Notons que cette loi
d’écoulement plastique associée n’est en fait utilisée que pour calculer les puissances virtuelles
de la déformation du matériau a 1’état limite de contraintes. Des présentations détaillées en ont
été données par Salencon (1996), Chen (1975). Deux théoremes limites ont été établis, et qui
définissent deux approches des charges limites par valeurs supérieures et par valeurs inférieures
Magnan et al. 2004.

3.3 La méthode des lignes de glissement

L’application de la méthode des lignes de glissement est limitée uniquement aux problemes
plans ou axisymétriques ou il est possible d’écrire un systeme de trois équations aux dérivees
partielles a trois inconnues ; Dans cette méthode on doit satisfaire les deux équations d’équilibre
et la condition imposée par la résistance du sol ; Les trois inconnus sont les éléments du tenseur
des contraintes.

Le principe de la méthode est la transformation du systeme initial des coordonnées en
coordonnées curvilignes suivant les directions des contraintes de cisaillement maximales.

Massau (1899) a utilisé la méthode de la transformation en coordonnées curvilignes, pour établir
la forme des champs de contraintes admissibles du sol. D’autre part, Kotter (1903) a formulé le
systeme des équations aux dérivées partielles décrivant le probléme plan. Dans le méme esprit

Reissner (1924) a étudié d’autres configurations de semelles reposant toujours sur un sol

12
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pulvérulent. Par ailleurs, Sokolovskii (1960) a introduit le poids volumique, en utilisant un
schéma numérique basé sur la méthode des différences finies.

Salencon et al. (1965) a déterminé la répartition des contraintes autour d’une fondation rugueuse
enterrée dans un milieu pulvérulent, homogéne et pesant. De plus, on trouve les études de
Salengon et Matar (1982) portant sur les fondations filantes et circulaires. Bolton et Lau (1993)
ont déterminé les facteurs de portance des semelles filantes et circulaires. Cassidy et Houlsby

(2002) ont étudi¢ le facteur de portance Ny d’une semelle conique.

3.4 Les calculs en déformations
Dans les sols et les roches, la rupture est toujours précédée de déformations, plus importantes et

visibles dans les sols, mais aussi présentes dans les roches. La rupture peut étre repérée par
I’amorce de grands déplacements lors de la rupture des matériaux (ruptures de remblais sur sols
mous, glissements de terrain, par exemple), mais aussi par une augmentation des mouvements de
terrain, sans instabilité réelle (fondations superficielles et fondations profondes), le cas des
souténements étant intermédiaire (la rupture c6té poussée est généralement confinée et la rupture
coté butée est la vraie cause de I’instabilité).

La rupture peut donc étre définie en termes de déplacements, a condition de savoir calculer des
déformations non linéaires et qui se concentrent si nécessaire sur des surfaces de rupture. Il est
évident que cette possibilité n’existait pas au début du 20°™ siécle et qu’elle n’est offerte que
depuis I’avénement du calcul élasto-plastique sur ordinateur, notamment par le calcul en
éléments finis.

Les calculs d’équilibre limite et d’analyse limite supposent que I’instabilité ne dépend pas de
I’état initial du sol et de sa réponse aux faibles valeurs des charges. Dans les calculs en
déplacements, la rupture est au contraire définie sur la courbe de variation des déplacements en
fonction de la charge et/ou du temps.

L’approche en déplacements des calculs de stabilité est a la fois la plus naturelle, car elle suit
I’évolution des terrains et des ouvrages depuis leur état initial jusqu’a la rupture, et la plus
exigeante car elle nécessite de connaitre la déformabilité des matériaux en plus de leur
résistance.

Les paramétres de déformabilité des sols sont particulierement sensibles aux conditions de
prélevement des carottes pour les essais de laboratoire et aux conditions d’exécution des essais
en place. Mais on rencontre aussi des difficultés pour spécifier 1’état initial des contraintes dans
le sol, qui conditionne I’étendue de la plage ¢lastique avant d’atteindre le critére de plasticité et

le passage a un mode de déformation différent.
13
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Le perfectionnement des outils de calcul de stabilité en déplacements est toutefois une voie

d’avenir, notamment pour les ouvrages complexes.

3.5 Les méthodes dérivées des essais en place
Les essais en place (pénétrometre statique et dynamique, scissometre, essais de

pénétration de carottier — SPT, pressiométre, ...) complétent depuis plus de cinquante ans les
essais de laboratoire pour la caractérisation mécanique des sols, notamment pour les sols ou I’on
ne peut prélever d’échantillons représentatifs. Leurs résultats sont parfois exploités pour obtenir
par corrélations ou par transformation analytique des parameétres de résistance utilisables pour
I’analyse d’équilibre limite ou 1’analyse limite (Cu, ¢’ €t ¢’). Mais ils sont souvent utilisés
directement pour évaluer la charge limite du massif de sol par des formules simples, du type de
celle utilisée pour déduire la portance de la pression limite pressiométrique (Ménard) :

Gmax = k(p1 — o) + qo (1.6)
Ces formules ne font plus référence a un quelconque équilibre de contraintes ou mécanisme de
rupture et proviennent en général d’une étude de corrélation entre les résultats d’essai et la
portance des massifs de sol. Elles sont souvent complétées par des coefficients correcteurs
(d’inclinaison, d’excentrement, d’encastrement, etc.) directement inspirés de |’analyse

d’équilibre limite ou d’analyse limite.
4. Les méthodes de calcul de la capacité portante des fondations superficielles.

Au cours des derniéres années, plusieurs études des problemes de fondations superficielles ont
été proposées pour évaluer la capacité portante des fondations superficielles.
Certains des travaux développés, en supposant que le sol a supporter une fondation de largeur B

avec une profondeur Dfsoumise a une charge verticale centrée.

4.1 La Théorie de Terzaghi (1943)
Terzaghi (1943) a ameliore la solution proposée par Prandtl (1921), en considérant la

rugosité de la fondation et le poids de la zone de rupture. Terzaghi a proposé la premiére formule
générale de la capacité portante d’une semelle filante soumise a une charge verticale centrée. La
charge limite est déterminée en superposant trois états de résistance (Figure 1.7) : le premier
terme est appelé terme de surface ; il est proportionnel a B et représente la charge limite pour un
massif pesant et purement frottant ; le deuxiéme terme est appelé terme de cohésion ; il est
proportionnel a c et représente la charge limite pour un massif frottant et cohérent, mais non
pesant ; le troisiéme terme est appelé terme de surcharge ou de profondeur ; il est proportionnel a
14
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q + y.D et représente la charge limite pour un massif purement frottant, non pesant, chargé
latéralement par rapport a la fondation.

Dans le cas d’une semelle filante, la contrainte de rupture sous une charge verticale centrée est
obtenue par la relation générale suivante :

qu = qNg + cN, + %ByNy a7
Avec :

qu : contrainte de rupture (capacité portante par unité de surface) ;

v : poids volumique du sol

g : surcharge verticale latérale a la fondation ;

¢ : cohésion du sol sous la base de la fondation ;

N, : terme de surface, relatif a la largeur de la fondation B ;

Ng: terme de profondeur, relatif a 1’ancrage de la fondation D ;

Nc : terme de cohesion, relatif a la cohésion du milieu c.

d’apres Terzaghi (1943) ces trois facteurs sont déterminés par les expressions suivantes :

n = &G Bang (1.8)
a- Zcosz(%+§) '
N. = coto(Ng — 1) (1.9

1 t
N, = EprtanZ(p - % (1.10)

Kpy est le coefficient de butée, d’aprés Cernica (1995) une approximation peut étre obtenue par
I’expression suivante :

<p+33J

ky, = 3tan? [45 +

Gu Gu qu
- + 9
Vlllr\r \r\rlivv ¢¢¢ \r\fll\r\r ¢¢¢
R
y#0 ;¢=0 y=0;4=0 y=0; g#0
c=0 ;¢ #0 c#0 ;9 #0 c=0 ;¢ #0

Figure 1.7 Principe de superposition de Terzaghi.
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Le tableau 1.1 présente les valeurs des facteurs de la capacité portante en fonction de 1’angle de
frottement d’aprés les équations (1.8), (1.9) et (1.10). Les valeurs de Ny sont obtenues par
Kumbhojkar (1993).

Krizek (1965) a suggéré une relation simple des facteurs de la capacité portante de Terzaghi avec

un écart maximum de 15%, ils sont comme suivant :

 228+4.3p
© 40y (1.11)
_ 40+5¢
10— (1.12)
Ny = 4(?1;
(1.13)

Les équations (1.8), (1.9) et (1.10) ont été validées pour les angles de frottement ¢=0° a 35°.
Cependant, pour les fondations de forme rectangulaire ou carrée, I’état de déformation plane

n’existe pas. Dans ce cas, Terzaghi a propose les relations qui suivent :

0,=1.3cN+qN,+0.4yBN, (semelle rectangulaire,) (1.14)

0,=1.3cN+qN,+0.3yBN, (semelle circulaire) (1.15)
Depuis les travaux de Terzaghi, de nombreuses études expérimentales ont été réalisées pour
estimer la capacité portante des fondations superficielles. Il apparait que les hypotheses de
Terzaghi concernant la surface de rupture dans le sol sont dans I'ensemble correctes. Cependant,
l'angle a que font les cOtés ab et be du triangle (Figure 1.6) avec I'horizontale est plus proche de
45+¢/2 que de . Dans ce cas, la nature de la surface de rupture dans le sol est montrée sur la

figure 1.8.

|9« _|p__1,

T v 1 a=YD,

45+q>/2§'/' Tl Jas-on

7/ ~
/
'

Figure 1.8 la surface de rupture modifiée d’un sol supportant une fondation a la charge limite.
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capacité portante des fondations superficielle

Tableau 1.1 Facteurs de la capacité portante donnés par Terzaghi - Equations 1.8, 1.9 et 1.10

¢ Nc Nq Ny (] Nc Nq Ny

0 5.70 1.00 0.00 26 27.09 14.21 9.84
01 6.00 1.10 0.01 27 29.24 16.90 11.60
02 6.30 1.22 0.04 28 31.61 17.81 13.70
03 6.62 1.35 0.06 29 34.24 19.98 16.18
04 6.97 1.49 0.10 30 37.16 22.46 19.13
05 7.34 1.64 0.14 31 40.41 25.28 22.65
06 7.73 181 0.20 32 44.04 28.52 26.87
07 8.15 2.00 0.27 33 48.09 32.23 31.94
08 8.60 2.21 0.35 34 52.64 36.50 38.04
09 9.09 2.44 0.44 35 57.75 41.44 4541
10 9.61 2.69 0.56 36 63.53 47.16 54.36
11 10.16 2.98 0.69 37 70.01 53.80 65.27
12 10.76 3.29 0.85 38 77.50 61.55 78.61
13 11.41 3.63 1.04 39 85.97 70.61 95.03
14 12.11 4.02 1.26 40 95.66 81.27 116.31
15 12.86 4.45 1.52 41 106.81 93.85 140.51
16 13.68 4.92 1.82 42 119.67 108.75 171.99
17 14.60 5.45 2.18 43 134.58 126.50 211.56
18 15.12 6.04 2.59 44 161.95 147.74 261.60
19 16.56 6.70 3.07 45 172.28 173.28 325.34
20 17.69 7.44 3.64 46 196.22 204.19 407.11
21 18.92 8.26 431 47 224.55 241.80 512.84
22 20.27 9.19 5.09 48 258.28 287.85 650.67
23 21.75 10.23 6.00 49 298.71 344.63 831.99
24 23.36 11.40 7.08 50 347.50 416.14 1072.80
25 25.13 12.72 8.34

4.2 La Théorie de Meyerhof
En 1951, Meyerhof a publié une théorie complémentaire de la capacité portante qui pourrait étre

appliquée a des fondations rugueuses, superficielles et profondes. La surface de la rupture a la
charge limite sous une fondation superficielle continue supposée par Meyerhof (1951) est
montrée sur la figure 1.10. Sur cette figure, abc est une zone triangulaire élastique, bcd est une
zone de cisaillement radial avec cd un arc d’une spirale logarithmique et bde est une zone de
cisaillement mixte dans laquelle le cisaillement varie entre les limites de cisaillement radial et
plan lequel dépendant de la profondeur et de la rugosité de la semelle. Le plan be s’appelle la
surface libre équivalente. Les contraintes normales et de cisaillements dans le plan be sont

respectivement po et So. D’autre part, Meyerhof (1963) a calculé la portance en suivant la formule
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générale décrite par Terzaghi (1943), avec des expressions établies par Prandtl-Reissner pour Nc
et Nq; Cependant le facteur N, est calculé par une formule approchée proposée par lui-méme.
La méthode de superposition a été utilisée pour déterminer la contribution de la cohésion c, po, y

et ¢ dans la capacité portante ultime qu d’une semelle continue et exprimée comme suit :

qu:c[(Nq—l)cot®]+q[e”tanw(%)+%]+yB[(NQ—1)tanQ)(1.4®)]

Nc Ng Ny (1.16)
Ou:
N¢, Ng et Ny facteurs de la capacité portante

B : largeur de la fondation

N, = (Nq — 1)c0t<p (1.17)
— T,

N, = exp(mtang).tan® (Z + 5) (1.18)

N, = (N; — 1)tan(1,4¢) (1.19)

|- le—B—]

L &

0-¢ /P

Figure 1.9 Les lignes de glissement pour une fondation superficielle rugueuse, D’aprés Meyerhof (1951).

Pour les semelles circulaires et rectangulaires de cotés B et L, des facteurs partiels ont été
proposés, a I’initiative de Skempton (1951) pour les argiles, par interpolation entre le cas des

semelles filantes et celui des semelles circulaires :

— Bean2(Z+ 2
Se=1+022tan?(3+%) (1.20)
S,=S,=1 Sig=0 (1.21)
B ) o
S, =Sg=1+012tan?(3+%) sip > 10 (1.22)

Pour les fondations rectangulaires, une interpolation est aussi proposée pour corriger la valeur de
I’angle de frottement interne, plus forte de 10% dans les ruptures en déformations planes (¢p)

que dans les essais triaxiaux (¢y) :
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0=0,=(11-01%)¢, (1.23)
S’il y a de I’eau dans le sol, ou si le sol n’est pas homogeéne, il est recommandé¢ d’utiliser des
valeurs moyennes du poids volumique déjaugé (sous 1’eau) et non déjaugé (en 1’absence d’eau),
de la cohésion c et de I’angle de frottement interne ¢ :

e Jusqu’a deux fois B sous la base des semelles filantes,

e Jusqu’a une fois B sous la base des semelles circulaires et carrées.

Pour tenir compte de la résistance du sol au-dessus de la base de la fondation, on utilise d’autres

facteurs partiels :

d.=1+022tan? (3 +2) (1.24)
dg=d, =1 si9p=0 (1.25)
dy=d, sip>10 (1.26)

Meyerhof indique aussi que, pour les charges excentrées, la pratique consiste a faire le
calcul de portance sur une semelle filante de largeur B’ réduite :
B = B- 2e (1.27)
Pour les charges inclinées, les travaux de Schultze (1952) et de Meyerhof (1953a) ont

défini des coefficients réducteurs égaux a :

by = (1 - %)2 (1.28)
iq = (1- %)2 (1.29)
i, = (1 - %)2 (1.30)

Dans le cas général, la formule de calcul de la capacité portante du sol a donc la forme :
Gmax = cScdcicNe + qSqdqigNg + 2 YBS,dyi, Ny (1.31)
Meyerhof attire I’attention du lecteur sur la liaison entre la résistance et le déplacement :
sous une charge inclinée et excentrée, une fondation superficielle peut se déplacer
horizontalement de 5 a 20% de la largeur de la fondation, et tourner de 1 a 5 degrés, selon la
densité ou la rigidité du sol et la profondeur d’encastrement de la fondation.
Ces déplacements sont nécessaires pour mobiliser la résistance du sol et peuvent avoir une
influence importante sur les structures qu’il porte. Pour limiter les déplacements des fondations,
il faut les élargir ou les encastrer plus profondément.
D’autre part, si la rigidité de la fondation est faible par rapport a celle du sol, il faut utiliser une
approche différente, par exemple avec des coefficients de réaction.
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4.3 La Théorie Théorie de Brinche Hansen (1970)
Hansen (1970) résume ses recommandations pour le calcul de la force portante des fondations

superficielles en suivant le cadre général introduit par Terzaghi excepté que la largeur de la
fondation a été prise égale a B au lieu de 2B; les trois facteurs adoptés par Hansen (1970) sont les

suivants :

N, = (Nq - 1)cot<p (1.32)
_ T,9

N, = exp(mtang). tan® (Z + E) (1.33)

N, = 1.5(N, — 1)tang (1.34)

Les resultats de la formule empirique de Ny (équation 1.32, 1.33, 1.34) sont en bon accord avec
les valeurs calculées par Lundgren et Mortensen (1953) en utilisant le mécanisme de rupture
présenté sur la Figure 1.10. La superposition des trois termes Ny, Nq et Nc¢, conduit a une sous-
estimation de la portance de la fondation, qui reste en général inférieure a 20% Lundgren et

Mortensen (1953). Par ailleurs, en 1961, Hansen a proposé une expression différente pour Ny :

N, = 1.8(Nq - 1)tan<p (1.35)

Figure 1.10 Mécanisme de rupture pour le calcul de Ny d’aprés Lundgren et Mortensen (1953).

4.4 La théorie de Vesi¢ (1973)
Vesi¢ (1973) décrit les facteurs de la capacité portante Nc et Ng comme des facteurs de Prandtl-

Reissner ; mais pour Ny, il indique que la solution de Caquot et Kérisel (1948) peut étre
représentée avec moins de 10% d’erreur sur ’intervalle 15° < ¢ < 45° et moins de 5% d’erreur
entre 20 et 40 degreés par I’expression :

N, = Z(Nq + 1)tan(p (1.36)
La superposition des trois termes de capacité portante donne une estimation approchée par défaut
(de 17 a 10% au plus pour ¢ = 30 a 40 degrés) par rapport a la solution exacte mais exacte pour
o= 0 degré.

Pour les coefficients correcteurs appliqués a chacun des termes de 1'équation de Terzaghi, Vesi¢

donne les expressions suivantes :
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Coefficients de forme :

S,=1+2N - 142 (1.37)
L N¢ L Ng—1
Sqg=1+ %tanfp (1.38)
B
S, =1- 0,4; (1.39)
- coefficients de profondeur (pour D/B<I1, d’apres Brinch Hansen, 1970)
dy =1+ 2tane(1 - singo)% (1.40)
d,=1 (1.41)

5. Critiques générales des méthodes classiques

Les théories que I’on vient d’exposer et qui conduisent a la définition des trois facteurs de
capacité portante, soulévent un certain nombre de critiques :

La premiére porte sur la forme du coin OAA figure (1.11). Des expériences minutieuses
sur modele réduit ont montré que les c6tés du coin sont loin d’étre rectilignes principalement
lorsque le rapport B/D est inférieur a 0.5. Pour lever cette difficulté, plusieurs auteurs ont repris
I’étude de coin, en adoptant pour OA et OA’ des arcs de lignes de glissement en appliquant la
méthode des lignes de glissement (Sokolovskii, 1960). Biarez (1965) a pu montrer, ainsi, que
pour les faibles encastrements, il existe certaines formes de coin donnant des résultats plus

faibles que pour les coins limités par des droites.

Figure 1.11 Schéma de Gorbunov d’aprés Costet et Sanglerat (1983).

La figure 1.11 montre, dans le méme esprit la solution proposée par Gorbunov et Posadov

(1965). 1l discerne cing zones différentes dans le schéma de rupture :
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- le coin AOA’ en équilibre surabondant limité par une courbe OA le long de laquelle
I’obliquité des contraintes différe assez nettement de ¢ (zone I) ;

- une zone OAO’ en équilibre plastique qui compléte le coin et sur la frontiere AO’ de laquelle
I’obliquité de la contrainte est égale a ¢ (zone I1) ;
- les zones 1lI, 1V et V, enfin, correspondent au probleme classique de la butée. La prise en
compte de la courbure du coin élastique conduit Gorbunov, a des valeurs de la force portante tres
nettement supérieures a celles que donne 1’application des théories exposées ci-dessus J. Costet
et G. Sanglerat (1983).

La deuxieéme critique porte sur I’évaluation de la butée. Pour calculer son intensité, on a
comme dans le cas de la poussée formulée par 1’hypothése de la superposition des états
d’équilibre. Plus encore que dans le cas de la poussée, cette hypothése est une approximation
assez grossiere, car les lignes de glissement des différents équilibres présentent maintenant une
courbure notable et sont loin d’étre superposables.

Les verifications expérimentales de la capacité portante montrent que les formules
classiques actuelles sont plutot dans le sens de la sécurité ; c’est la meilleure justification de
I’approximation faite qui permet de séparer 1’effet du poids du sol de celui de la cohésion et de
celui de I’encastrement de la fondation dans le terrain, ce qui simplifie beaucoup les calculs.

Une autre approximation a été admise : on a assimilé a une surcharge le terrain situé au-
dessus du plan horizontal AA’ de la base de la fondation. Il est certain que les lignes de
glissement au sein du massif, se prolongent au de-1a du plan AA’ et que cette approximation est
d’autant moins bonne que le rapport B/D est grand.

Au-dela des difficultés et des critiques précédentes, les procédures de calcul classiques,
basées sur 1’équilibre limite, imposent les directions des plans de rupture et c’est une
approximation trés grossiére. D’autre part les théories précédentes supposent que le sol se
comporte comme un matériau associ¢, avec I’angle de dilatation y égale a 1’angle de frottement
¢. Il est bien connu que pour les sols réels y est généralement considérablement inférieur a ¢.

Quelques solutions ont été effectuees pour les matériaux non associés avec y=0 telles que
les solutions de Davis et Booker (1973), et Zienkiewicz et al. (1975), mais les analyses
annoncées de ces études étaient pour des angles de frottement de 30°, et il n’est en aucun cas
clair que le méme résultat aurait été trouvé pour des angles plus grands.

En définitif, malgré les critiques que ’on peut formuler a 1’égard de la théorie de la
capacité portante et de I’utilisation des facteurs N,, Ng et N, ces méthodes restent une approche

simple et commode.
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6. Conclusion

Le développement relatif au calcul de la capacité portante qui a été abordé dans ce chapitre
permet de faire la synthese suivante :

La capacité portante et le tassement sont deux criteres principaux pour concevoir la fondation
d'une structure. Cependant et par définition la capacité portante ultime équivaut a la contrainte
exercee sur le sol par la semelle qui cause une rupture par cisaillement dans le sol au-dessous de
la base de la semelle. Toutefois, Plusieurs méthodes ont été proposées par beaucoup de
chercheurs pour calculer les paramétres de portance. En effet, la capacité portante d'une
fondation superficielle chargée verticalement peut étre estimée couramment en utilisant la
théorie conventionnelle de Terzaghi dans laquelle les valeurs appropriées des facteurs de

portance sont adoptés.
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Chapitre 2 : La capacité portante des fondations superficielles pour des cas

particuliers

1. Introduction

Les problemes de la capacité portante décrits aux chapitres 1 supposent que le sol qui
supporte la fondation est homogene et s'étend jusqu'a une grande profondeur au-dessous du
fond de fondation. Ils supposent également que la surface du sol est horizontale, cependant,
cela n'est pas toujours le cas, il est possible de rencontrer une couche rigide a faible
profondeur, ou le sol peut étre stratifié et avoir des couches ayant des parametres de résistance
au cisaillement différentes.

Cependant, certaines fondations sont placées sur ou pres des pentes ou sur ou prés des
excavations et sont sollicitées par un chargement inclinée et/ou excentrée.

Pour cela, plusieurs investigations ont été effectuées par des chercheurs pour améliorer les
méthodes de calcul de la capacité portante par d’addition des coefficients correcteurs dans
1I’équation de la capacité portante de Terzaghi (1943). On cite, a titre indicatif, les facteurs sk,
dk, ik, gk et bk traduisant respectivement, la réduction de la capacité portante due a la forme et
a I’enfouissement de la fondation, & I’inclinaison du chargement et a la géométrie de la
surface libre, enfin a I’inclinaison relative de la base de la semelle par rapport a I’horizontale.
En effet, nous présentons dans ce chapitre les différentes méthodes d’estimation de la capacité
portante liées a ces cas particuliers tels que l'effet de la proximité d’une pente et

I'nétérogénéité des sols.

2. Effet de la pente sur la portance d’une semelle filante sous charge verticale

Souvent, la conception d’un ouvrage nécessite sa réalisation sur un terrain accidenté ou en
pente.
Les probléemes de la capacité portante liés a ce probléme ont fait I'objet d'investigations

experimentales, théoriques et numeriques.
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2.1 Etudes expérimentales

Plusieurs approches ont ¢été utilisées, chacune d’clles présentant des avantages et des
inconvénients. On distingue trois grands types d’expérimentation, selon que le sol testé a été
reconstitué ou non, les essais ont été réalises sur des modeéles réduits ou sur des plaques de

grande taille (B > 0,5 m) et enfin selon que les charges ont été mesurées ou estimées.

2.1.1 Les essais en vraie grandeur :

Le début des campagnes importantes d’essais sur de grandes fondations peut étre situé
vers les années 1970. Les plus remarquables sont sans conteste les expérimentations menées a
I’université d’Ottawa (canada) par Shields et al. (1977a, b) et Bauer et al. (1981a, b).

Au total, une soixante d’essais ont été réalisés sur deux types de semelles de 2 métres de long
et de 0.3 et 0.6m de largeur, encastrées a différentes profondeurs. Une seule pente a été testée
tgB =1/2, avec successivement un sable dense (ID=92%, ¢°=37°-45°) et un sable compact
(ID=71%, ¢°=41°-50°). Le talus dense a fait I’objet d’un grand nombre d’essais avec les deux
largeurs de semelles. Sur le talus compact, les essais sont effectués en amont de la créte du
talus (x<0) avec un seul type de semelles (B=0.3m).

Les notations adoptées sont indiquées sur la figure 2.1 : x/B correspond a la distance relative a
I’¢loignement de la fondation par rapport a la créte du talus et D/B les profondeurs relatives

de la fondation.

Semelle de garde

____Cellule de mesure
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[ SEMELLE B =06m |

01
i Sable x/B

| 1
|\ compacl — 0
2!

2 | — 2
3 | = )

/]4 —3
5 4 3 2 | l d 2 3 4 5 6 [

d 5 4 3 2 1 d 02 1 4 5 %6

(a) (b)
Figure 2.1 Expérimentation de Shield et al (1977) et Bauer (1981), (a) B=3m (b) B=6m.

Comme synthese, Les auteurs fournissent les valeurs du facteur de portance Ny.q= 20u/yB
pour les différentes expériences réalisées Le tableau 2.1 récapitule I’ensemble des
configurations testées par Shields (1977 a,b) et Bauer et al (1981a,b).

Tableau 2.1 Résultats des essais effectués par Shields et Bauer (Valeurs du facteur de portance Nycq).

sol BIM) | D/B | 1 2 225 |3
-5 180 (5) | 221(7) |328(9)
-2.5 159(2.5) | 206(4.5) | 328(6.5) 395(8.5)
0 99 (0) 146 (2) | 208 (4) 288 (6)
0.3 15 79 (0.5) 150 (3)
Sable 2 75 (0)
dense 3 121(1.5) | 139 (3)
10=92% 4.5 123(1.5)
0 44(0) |63(2)
06 15 68 (0.5) 135 (3)
' 3 106(1.5) | 138 (3)
45 93 (1.5)
Sable -5 54(5) |95(7) |212(9) 250 (11)
compact |03 |-2.5 37 (25) |80 (4.5) | 190(6.5) 250(8.5)
Ip=71% 0 24 (0) 70 (2) 152 (4) 230 (6)

La figure 2.2 illustre les résultats du facteur de portance pour une semelle reposant sur un
sable dense en pente (B=0.3m).

On notera toutefois qu’aucun essai sur des massifs a surface horizontale n’a été effectué, ce
qui ne permet pas d’avoir de référence expérimentale pour le calcul des coefficients
réducteurs de portance ig.

Bakir (1993) a utilis¢ D/B=5 comme référence d’essai sur sol horizontal, ce qui ne permet pas
de déterminer des valeurs expérimentales du coefficient réducteur ig, ou ig est le rapport de la

capacité portante d’une fondation établie au voisinage d’une pente a la capacité portante de la
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méme fondation non encastrée (D = 0) établie sur le méme sol a surface horizontale ; il

correspond donc a I’expression suivante :

Naulbre (2.1)

5=
[Qu ]D:O,ﬂ:O
La figure 2.3montre I’évolution du coefficient réducteur de portance ig en fonction de d/B que

1’on obtient pour 1’encastrement de la fondation D=0.

m=D/B

Figure 2.2 Courbes d’isovaleurs des facteurs de portance Nycq= 2qu/yB (Shields et al. 1977).

D=0, B/L=0, tge=1/2
* Sable compact
= Sable dense

0 1 2 3 ! s
Figure 2.3 Evolution du coefficient réducteur de portance en fonction de d/B d’aprés les essais de
Shield et Bauer (1977).

2.1.2 Les essais sur modeles centrifugés

A la fin des années 1980, les essais sur modeéles centrifugés se développent et
progressivement se substituent ou complétent les expérimentations réalisées en laboratoire sur
modeles réduits et in situ sur sols en place. Plusieurs études sont menées sur le comportement
des fondations superficielles, en particulier :

Garnier et Rault (1988), Garnier et Shield (1989) ont réalisé au total vingt-huit essais sur
des modeles centrifugés représentant des modeéles de fondations filantes de largeur B=0.3m,

non encastrées D=0 et établies en amont de la créte d’un talus (x<0) taillées dans du sable sec
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d’indice de densité Ip=100% et 1p=64%. Le tableau 2.2 regroupe les résultats moyens

obtenus.

Tableau 2.2 Tableau 2.2 Résultats des essais de Garnier et al. (1989).

vd (KN/m®) d/B Qu ip
0 138.75 0.41
1 191.65 0.56
16 2 225 0.66
3 274.7 0.8
o0 342 1
0 144.3 0.33
1 68.7 0.47
15 2 95 0.71
3 118 0.82
o0 140 1

Garnier et al. (1988) ont conclus que les caractéristiques du massif peuvent influencer le
facteur ig et la charge limite qu. Le facteur ig évolue faiblement en fonction du
poids volumique du massif. Par contre, la portance est multipliée par plus de 2 lorsque I'indice
de densité passe de Ip =64% a 10=100%.

Garnier et al. (1988) fournissent aussi des indications concernant les surfaces de rupture
visualisées au moyen de couches colorées, et il ressort de leur observation que les ruptures
intéressent une tranche de sol sous la fondation de 2 a 3B d'épaisseur. Les mesures faites a la
surface du sol montrent que les mouvements en bord de talus sont de type "déplacement de

bloc". La figure 2.4 résume les mécanismes de rupture.

état final
déplacement de blocs

______________________

dé lacemenls verticaux
® P prépondérants
surfaces de rupture / r.
observées

Figure 2.4 Mécanisme de rupture, d’aprés (Garnier et al. 1988).

Gemperline (1984-1988) a réalisé une importante série d’essais sur des modeles centrifugés,
en considérant des fondations superficielles a proximité d'un talus sur sable pulvérulent

(Figure 2.5). En faisant varier les paramétres géométriques et mécaniques (B, L/B, d/B, D/B,
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B, ¢, y) et en particulier les caractéristiques des différents massifs (2%<ID >100%),
les essais ont été réalisés sur des fondations établies en amont de la créte d'une pente p= 26,6°
et 33,7° (1/2 ou 2/3). Ces essais ont permis de proposer une expression analytique du facteur
de la portance N,q de fondations établies a proximité d’une pente, il donne pour le cas de sols
purement frottant (C=0).

0 -0.5
B
p
0.5
1
Pente du talus: tgf=1/2, 2/3
¥ DB

Figure 2.5 Configurations testées par Gemperline (1988).

En se basant sur les résultats de 215 essais, Gemperline (1988) a proposé une équation pour la
détermination du facteur de portance N,q utilisé dans 1’équation de la capacité portante de

Meyerhof (1951), cette équation est applicable pour I'angle d'inclinaison de la pente inférieure

a p<4se
1
4W=7 ByN,, (2.2)

Gemperline a proposé un coefficient réducteur ig en fonction de ’angle p de la pente, par
rapport a la surface horizontale et de la distance relative d/B de la fondation du bord du talus

ainsi que du rapport D/B.

N
iﬂ:m{uo.es([}ﬂ 1—0.8[1—(1—tan,8)2J{22] 1+0.33(D/B)tanﬂ[22}
Nqu B 2+(d/B) tan B 2+(d/B) tan 8 2.3)

Ou:
Nyqr : le cas de référence, facteur de la capacité portante d’une fondation filante superficielle
etablie sur une surface horizontale.

Pour le cas des semelles filantes (B/L=0) non encastrées (D=0), le coefficient rédacteur ig
s’exprime par la formule suivante :

i :1—0.8[1—(1—tanﬂ)2} 2

2+ (%)2 tanf

(2.4)

Il est a noter que cette expression ne dépend ni de la densité¢ du sol, ni de 1’angle de
frottement interne ¢ du sol. Les Figures 2.6 (a et b) montrent une représentation graphique de

la capacité portante par les deux 1’équation (2.3) et (2.4) pour les deux pentes de 1’angle
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£ =26,6° et f=33,7°.

0 | 2 A 4 ! k
3) [ =T | ’ ! bl
- T ) "2 V Fr—__._.
ﬂ/// /éf'—'ﬂi /// C::
& / ..--"""'ﬂ W/ f/f?..-ﬂ'
— ]
,/7%/ e j?///ﬁij,”
Ve ’ e
;m// /zéw—i ot :4 /’z 3 :—m’

Figure 2.6 Contour de portance obtenue par I’équation de Gemperline (1988),
(a) B =26,6° et (b) p =33,7°.
On remarque également sur la figure 2.7, pour des semelles filantes non encastrées, que ig ne
dépend plus de la pente lorsque d/B est supérieur a 3 et que la fondation se comporte

pratiquement comme sur sol horizontal au-dela de d/B =7.

9

2 <
i = 1-0.81-(1-tgp) | ———
? 8 [ S 2Hd/0) e
1
o,ej‘
- lgg = 1/2
0,64 \
0)4_‘/
1 \ legs =2/3
] 4/B
0 . . r . . -
0 1 2 3 4 5 5 7

Figure 2.7 Evolution des coefficients réducteur de portance en fonction de d/B D’aprés Gemperline
(1988).

Bakir (1993) a effectué pres de 80 essais simulant des semelles carrées ou filantes de largeur
B=0,3m et 0,9m ; dans tous les cas, les semelles sont posees en surface libre (D/B= 0). De
plus, ces essais ont été réalisés sur des massifs de sable moyennement dense et pour trois
pentes d’angles f = 18,4°, 26,6° et 33,7°. L’objectif principal était de proposer une autre
expression pour déterminer le coefficient réducteur ip. L’expression présentée ci-dessous

illustre ’ensemble des résultats expérimentaux obtenus :
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2
Pourd/B<6 i, =1—O.9tan,8(2—tanﬂ){l—6%} (2.5a)

Pour d/B>6 ip=1 (2.5b)
Les essais effectués par Bakir (1993) ont confirmé que la pente n’influence pas la portance

d’une semelle située a une distance relative d/B supérieure a 6. Egalement, la visualisation des
mécanismes de rupture a permis de remarquer des surfaces de glissement qui délimitent trois
zones bien distinctes (Figure 2.8) :

- la premiere zone (notée 1) est constituée par un coin de massif de section triangulaire ayant
pour base la fondation. On voit que la dissymétrie de ce coin par rapport au plan de symétrie
longitudinal du modele s’accentue lorsque d/B diminue ;

- la seconde zone (notée I1) est formée par un secteur dont le sommet est le bord aval de la
fondation ;

- enfin, la troisiéme zone (notée I11) est délimitée par la surface libre du massif, la surface de
glissement aval de la zone II et un plan inférieur dont I’inclinaison par rapport a la surface

horizontale augmente avec 1’¢loignement relatif d/B.

(a)diB=0 (b)d/B=1

LB 5468
I

() Sol horizontal

Figure 2.8 Schémas de ruptures observées par Bakir (1993).
2.1.3 effLes essais sur des modéles réduits

Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971) ont testé des modeles de fondations filantes etablis sur
trois sortes de talus taillés a différentes pentes avec trois longueurs de semelles (45, 32 et
23.5cm). Le dispositif expérimental est représenté sur la figure 2.9. On notera que
I’échantillon de sol utilisé se caractérisait par un poids volumique y de 21.6 kN/m? et un angle

de frottement interne ¢ de 26°.
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modcles cn alus 4 redans
bois @leusa redans
_/). B_
__EFEm
B
e B ".

@Talus dissymétrique

B=45-32et235cm
: An

@Ta]us symétrique

A BN

. B = 5° 10°- 15°- 20°- 24°
Tq=2LOKN/M' - © =26° | 4/B=025-05-0.75-1,0

a - Dispositif expérimental b - Configurations testées.
Figure 2.9 Dispositif expérimental de Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971).

Les résultats de cette étude sont présentés sur les figures 2.10 et 2.11. Les résultats obtenus
ont permis aux auteurs de confirmer que la capacité portante décroit au fur et a mesure que le

rapport /¢ augmente et que d/B diminue.

N M
veq & ig
2 15 1 e
10 i, -
- A
o /—/—
-* ~
4 0)75 g ;
- Ao C’A
4195 § -
i - . Al
——i f-—ZB‘E" | [~ =
2= 0)25 -
o- 05 Y

§ .
o 2 4 6 8 10 12 14 16 18 20 22 28 26 H9

Figure 2.10 Effet de la pente sur la portance en bord de talus, d’aprés Giroud et Tran-Vo-Nhiem
(1971).

75 1 1,25 1,5

Figure 2.11 Evolution du coefficient de portance en fonction d/B, D’aprés Giroud et Tran-Vo-Nhiem
(1971).

32



Chapitre 2 La capacité portante des fondations superficielles pour des cas particuliers

f =24°—¢c=12B
coin symétrique
B 1= Bz= 35°

1 : déplacement vertical égal B
4 celui de la fondation
2 : déplacement latéral important L coindissymétrique B,%8,

3 : rouleaux immobiles

a - Remblai symétrique b - Remblai dissymétrique

Figure 2.12 Schémas de rupture obtenue, d’apres Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971).

2.2 Etudes théoriques
2.2.1 Solution de Meyerhof (1957)

En 1957, Meyerhof a proposé une solution théorique pour déterminer la capacité portante
ultime d'une fondation superficielle rugueuse. La figure 2.13 (a et b) montre la surface de
rupture développée dans le sol pour les deux configurations d’une semelle filante rugueuse
par rapport a la pente. Dans le premier cas, la semelle posée sur la pente ; dans le deuxieme

cas, la semelle est située a proximité d’une pente.

s> < I"‘b—*-ﬁ-’l
A ! IR
P: sl . r%‘ J— .f B ..'- R &l Dy
. AV ~ 90_: H /ot %_J

Figure 2.13 Surface de rupture ; (a)semelle rugueuse sur la pente ; (b) semelle rugueuse située a
proximité d’une pente, d’aprés Meyerhof (1957).

Meyerhof a développé la variation théorique de Nc¢q pour un sol purement cohérent (¢=0)
et Nyq pour un sol granulaire (c=0) en fonction de 1’angle d’inclinaison du talus B et la

distance relative d/B, ces variations sont illustrées dans les figures 2.14 et 2.15.
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Figure 2.14 Variation des facteurs de portance en fonction de I’angle B, dans le cas d’une semelle
rugueuse située a proximité d’une pente ; (a) facteur de portance Nyq ; (b) facteur de portance Ncq
d’aprés Meyerhof (1957).
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Figure 2.15 Variation des facteurs de portance en fonction B, dans le cas d’une semelle rugueuse
posée sur la pente ; (a)facteur de portance Nyq ; (b) facteur de portance Ncq, d’aprés Meyerhof (1957).

I1 est a noter que pour un sol purement cohérent (¢=0)

Qu=CNcq (2.6a)
Ns=yH/c. (2.6b)
Ou:

Ns = le facteur de stabilité du talus ;
H= la hauteur du talus.

De la méme maniere, on peut exprimer pour un sol sans cohésion (c=0)
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1
Qu=7 YB Nyq (2.7)

Il est important de noter que, le nombre de stabilité Ns doit étre pris égal a zéro quand B < H.

Si B > H la courbe pour le nombre réel de stabilité doit étre utilisee.

2.2.2 Solution de Hansen (1970) et Vesic (1975)

Se référant a la condition de b = 0 sur la figure 2.13b, Hansen (1970) a proposé 1’expression
suivante pour la capacité portante ultime d'une fondation filante non encastrée établie en téte
d’une pente et soumise a une charge verticale centrée :

Qu= C.Nc Acpt qNq Agst1/2.y B Ny Ayp (2.8)
Expression dans laquelle :

N, Nq, N,=les facteurs de la capacité portante

Aep, Aqp, AyB = facteurs de pente

q = v.Df

Hansen donne le méme coefficient de correction pour le terme de surface et le terme

d’encastrement, sous la forme :

Agp = Ayp = (1-tan B)2 (2.9)
Ng Agp —1
Aep = qu+ﬁl Pour (¢>0) (2.10)
28
Ap=1-=— Pour (¢=0) (2.11)

Pour la condition(¢ = 0), Vesic (1975) a précisé cela par 1’absence du poids due a la pente,
le facteur N, de la capacité portante a une valeur négative et peut étre donnée comme suit :

N, = —2sinf (2.12)
Ainsi pour la condition ¢ = 0 etavec Nc =5.14et Nq = 1.

qu = ¢.Ne.Acg + q.Nq.Agp +1/2.y.B.N,. Ap
Prend la forme :

qu = c¢(5.14) ( — %) +yDr(1 — tanB)? — yBsinB(1 — tanf)? (2.13)
Ou:
qu = (5.14 — 2B)c + yD¢(1 — tanB)? — yBsinB(1 — tanp)? (2.14)

2.2.3 I'approche d'équilibre limite et d'analyse limite

Saran et al. (1989) ont déterminé la capacité portante d’une fondation a proximité d’une pente
sollicitée par un chargement vertical, en utilisant I'approche d'équilibre limite et d'analyse
limite pour déterminer les trois facteurs de portance Ny, Nc et Ng et ont comparé les résultats

de deux approches avec les résultats des essais effectués sur des modeles réduits.
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Selon cette théorie on a:

qu = ¢Nc + qNc +1/2y B Ny (2.15)
D’ou :Nc,Ngq, Ny Sont les facteurs de la capacité portante.
q=1y. Df

On se réfere aux notations utilisé dans la figure 2.13 les résultats des facteurs de la capacité
portante de Nc, Ng, Ny sont données dans le tableau 2.3 ci-dessous.

Tableau 2.3 facteurs de la capacité portante, Saran et al (1989)

¢ (degre)
facteurs p (degré) D+#/B b/B
35 30 25 20 15 10
30 2537 1241 6.14 3.20 126 070 0.0
20 53.48 2454 11.62 5.61 427 179 045
10 0 o 10174 4335 19.65 9.19 435 196 077
0 165.39 66.59 28.98 13.12 6.05 274 114
30 60.06 34.03 18.95 10.33 545 000 —
20 0 , 8598 4249 2193 11.42 589 135 —
10 12532 5515 25.86 12.26 6.05 274
Ny 0 165.39 66.56 28.89 13.12 6.05 274
30 91.87 49.43 26.39 - = - —
20 115.65 59.12 28.80 - - -
10 1 0 143.77 66.00 28.89 - -
0 165.39 66.59 28.89
30 131.34 64.37 28.89 - — - =
25 1 , 151.37 6659 28.89 - - —
<20 166.39 66.59 28.89 — —
30 1213 1642 8.98 7.04 500 360 —
20 . , 1267 1948 1680 12.70 740 440 —
Ng <10 81.30 41.40 22.50 12.70 740 440 __
30 1213 1642 898 7.04 500 360 —
20 ) , 1267 1948 1680 12.70 740 440
<10 81.30 4140 22.50 12.70 740 440
50 21.68 16.52 12.60 10.00 8.60 7.10
40 31.80 22.44 16.64 12.80 1004 8.00 6.25
30 4480 28.72 22.00 16.20 1220 860 6.70
20 0 0 6320 4120 2832 20.60 1500 11.30 8.76
<10 88.96 55.36 36.50 24.72 17.36 1261 9.44
50 38.80 3040 24.20 19.70 1642 —  —
NG 40 48.00 3540 27.42 21.52 1728 —  —
30 59.64 41.07 30.92 23.60 1736 —
20 0 1 7512 5000 35.16 27.72 1736 —
<10 9520 57.25 36.69 24.72 17.36
50 35.97 2811 22.38 18.38 15.66 10.00 —
40 51.16 37.95 29.42 22.75 17.32 1216 —
30 1 o 7059 5037 3620 24.72 17.36 1216 —
20 93.79 57.20 36.20 24.72 17.36 1216 —
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<10 95.20 57.20 36.20 24.72 17.36 12.16
50 53.65 42.47 35.00 24.72 — —
40 67.98 51.61 36.69 24.72 o o o
30 1 1 85.38 57.25 36.69 24.72 — — _
<20 95.20 57.25 36.69 24.72

2.2.4 Solution des efforts caractéristiques

Comme le montre I’équation de Meyerhof pour les sols granulaire (c=0), ona:

1
qu = EV B Ny4 + cNgq (2.16)

Graham et al. (1988) ont donné une solution pour le facteur de la capacité portante N, , pour

une fondation superficielle filante située au sommet d’une pente d’un sol grenu basée sur la

méthode des efforts caractéristiques.
La figure 2.16 montre le mécanisme de rupture dans le sol pour I’encastrement (Df /b) €t la

distance relative (b/B) assumés dans cette analyse.

(b)

Figure 2.16 Schéma du mécanisme de rupture pour (a) : D/B>0 ; (b) b/B >0, d’aprés Graham et Hovan
(1988).

Les variations de N,, obtenues par cette méthode sont montrées sur les figures 2.17, 2.18, et
2.19.

10 2 a0 40 1m0 20 k) a3
I ideg) [ {deg)

Figure 2.17 Les valeurs theoriques de N4, (Df /B = 0), d’apres Graham et al (1988).
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1000 T T T 1000
) 4 L
- - 28 - -
- \
] ) \ — N, 100 —
- 30.1-""--. -1 - !
\\
~
\\
~
— B 1
- WEDS ———— B2
17 1 l 1 10 1 1 1
o 10 0 a0 o 10 £y ®

o ]
B rdeg) B ey

Figure 2.18 Les valeurs théoriques de N,, (Dr/B=0,5), d’apr¢s Graham et al (1988).
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Figure 2.19 Les valeurs théoriques de Nyq, (Df /B=1), d’aprés Graham et al. (1988).

3. Etude numérique

3.1 Shiau et al. (2008)

ont étudié l'effet de la pente B sur la capacité portante d'une fondation superficielle non
encastrée, rigide et reposant sur un sol purement cohérent, située a une distance d de la créte
d'une pente qui fait I'angle B avec I'horizontale, et déterminé par la simulation numérique de
différence finie grace au code FLAC. lls ont fait varier plusieurs paramétres géométriques et
mécaniques (8, D/B, H/B, L/B, Cu/yB).

Les études sont faites en déformation plane et en 3D, la figure 2.20 montre un exemple de

maillage utilisé pour le cas d'une pente de 90° de H/B=5 de hauteur.
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Figure 2.20 Définition du probléme, d’aprés Shiau et al. (2008).

Les figures 2.21 et 2.22 présentent les contours de la vitesse pour différentes situations D/B de
la fondation par rapport a la créte de la pente et la longueur de la fondation L/B en 3D et en

déformation plane, respectivement.

D/B =1

D/B=0

D/B=4

Figure 2.21 Contour de déplacement pour différente distance de la fondation D/B,
D’aprés Shiau et al. (2008).

Plain Strain

L/B=10
Figure 2.22 Contour de déplacement pour différente distance de la fondation D/B,
D’aprés Shiau et al (2008).
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3.2 Georgiadis (2009)
a réalisé une série d’analyses numériques basees sur la méthode des éléments finis (FE) pour

déterminer la capacité portante d’une fondation superficielle, rigide et rugueuse, reposant sur
un sol purement cohérent et située a une distance relative variable A/B entre la fondation et la
créte d’une pente, celle-ci est soumise a une charge verticale centrée.

Trois largeurs de semelle ont été considérées (B = 1, 2 et 4 m) et également trois angles de
pente (B =15 °, 30 ° et 45 °). Différents hauteurs de pente H et distances relative /B ont été
utilisées pour étudier leurs effets sur la capacité portante.

La Figure2.23 montre le maillage utilisé pour le cas de p =45° ; H=7,5et A /B=2 m.

128 B 88

*
>
*
%

' (a) '

» » - - - 3 v - . - - - * " .

Figure 2.23 Maillage pour une semelle filante au bord d’une pente, d’aprés Georgiadis (2009).

A partir des résultats obtenus, Georgiadis (2009) a proposé trois modes de mécanisme de
rupture ; (a, b) mécanismes de rupture de la capacité portante, (¢) mécanisme de rupture de

talus général, figure (2.24).

B B ¥
-
—4-«:{ g‘; *
(a) < - |
iy
i

Figure 2.24 Modes de rupture, d’apres Georgiadis (2009).
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Georgiadis (2009) a proposé des abaques de calcul permettant d'obtenir le facteur de
portance N¢ pour n'importe quelle valeur du rapport Cu/By, d'angle de la pente B, de la
distance normalisée A et la hauteur de la pente normalisée H/B et a développé une équation
pour determiner le coefficient non drainé Nc en fonction de la cohésion, poids volumique de
sol, la largeur de la semelle, la distance de la semelle par rapport a la pente, I'angle de la pente
et la hauteur de la pente.

3.3 Mabrouki et al. (2010)

Mabrouki et al. (2010) ont examiné numériquement la capacité portante d’une fondation
filante non encastrée, rigide et rugueuse, de largeur B, reposant sur un massif de sol frottant et
située a une distance d de la créte d’une pente qui fait I’angle B avec 1’horizontale. Cette
fondation est soumise a une charge verticale centrée, Plusieurs configurations géométriques
ont été analysées pour une fondation filante de largeur B = 1 m, I’angle de la pente d’angle est
B =26,6° et 33,7° (pente 1/2 et 2/3) et le rapport d/B varie entre 0 et 6 par pas de 1, afin
d’évaluer I’effet de la pente sur la capacité portante d’une semelle filante rugueuse. Les
valeurs numériques obtenues sont comparées aux formulations disponibles dans la littérature.
Cette étude vise I’estimation numérique des facteurs de portance, ainsi que les facteurs
réducteurs de portance pour deux pentes, afin de les comparer aux valeurs de Gemperline
(1988) et Bakir (1994).

1

0.9 4

0.8 4

0.74

04 ¥ - +- Présente étude, f = 26,6°, ¢ = 35° 041
-u- Présente étude, p = 26,6°, ¢ = 40°
-a- Présente étude, p = 26,6°, ¢ = 45°

-+ Présente étude, f=33,7°, p = 35°
-w Présente étude, p=233,7°, ¢ =40°
-4 Présente étude, p=33,7°, ¢ =45°

021 ~+—Gemperline (1988), § =26,6° 021 —+— Gemperline (1988), p =33,7°
01 ~+Bakir (1993), B=26,6° 014 ——Bakir (1993), p=33,7°
0 T T T T T 0 T T T T T
0 1 2 3 4 5 6 0 1 2 3 4 5 6
d/B d/B
(@) (b)

Figure 2.25 Evolution du coefficient réducteur de portance en fonction de la distance a la créte du
talus. (a) p = 26,6° (pentel/2), (b) p = 33,7° (pente 2/3).
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0 0{2 | 0|,4 | 0,6 iz8 .
S Meyerhof (1957)
Hansen (1970)
A Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971)
Bz Graham et al. (1988)
A, Kusakabe et al. (1981)

2 |
\

Narita et Yamaguchi (1990)

Gemperline (1988)
Bakir (1993)
Présente étude

Figure 2. 26 Comparaison des résultats de i,s dans le cas d/B =0, et = 26,6°.

4. Fondation sur un milieu hétérogene.
La structure du terrain comporte bien souvent des couches diverses en nature et

comportement. Leur disposition est tantot variable, tant6t ordonnée ; dans ce dernier cas, on a
le plus souvent a faire a des sols stratifiés a peu prés horizontalement.

Lorsqu’on &, a faire a une telle structure, si on adoptait une profondeur constante de la
fondation par rapport a la base de 1’ouvrage a construire, les fondations reposeraient sur des
matériaux dont le comportement pourrait étre extrémement variable. Les couches les plus
raides risqueraient de créer des points durs qui ne se déformeraient pratiquement pas, tandis
que sur les couches compressibles, se produiraient des tassements importants ; on aurait donc
des tassements différentielles qui provoqueraient certainement des fissures et peut étre méme

la ruine de I’ouvrage.

4.1 Différents types de disposition des couches.
Heureusement, par suite des conditions géologiques de dép6t, on rencontre le plus
souvent des structures a peu prées horizontales. Alors, la stratification est perpendiculaire a

I’effort vertical auquel on a généralement affaire, et I’on peut aborder leur étude.

4.1.1 Fondations supportees par une couche de sol au-dessus d’une base rigide

La figure 2.27 a montré une semelle rigide a base rugueuse reposant sur une couche de
sol homogene qui a une épaisseur trés grande. La capacité portante ultime de cette fondation

peut étre exprimée :

1
qQu = cN¢ + qNg +ZYBN, (2.17)
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La profondeur de la zone de rupture dans le sol due a la charge ultime qy est égale a D.
La valeur de D obtenue pendant I'évaluation du facteur de la capacité portante N, par Prandtl
(1921) et N, par par Reissner (1924) est donnée sous une forme non dimensionnelle dans la
figure 2.28.

De la méme facgon, la variation de D emportée par Lundgren et Mortensen (1953)
pendant I'évaluation de N, est donnée dans la figure 2.29. Actuellement si une base rugueuse
rigide est trouvée a une profondeur H<D au-dessous de la base de la fondation, un
développement complet de la surface de rupture dans le sol sera limité. Dans ce cas, la zone
de rupture du sol et le développement des lignes de glissement a la charge ultime seront
représentées comme indiqué dans la figure 2.27.b. Mandel et Salencon (1972) ont déterminé
les facteurs de la capacité portante pour un tel cas par intégration humérique en utilisant la
théorie de plasticité.

Selon cette théorie, la capacité portante ultime d'une fondation continue rugueuse avec

une base rugueuse rigide localisée a une petite profondeur peut étre donnée par la relation

qu=cN'c+qN'y + %yBN’y (2.18)
Ou:

N'.,qN’,, N', Facteurs de portance modifiés

j——— § ———|

b ey

RS ONTS
et e ar i

a IR AR TR R LR R "-'-Roughrigidbase
(b)

Figure 2.27 Surface de rupture sous une fondation filante (Mandel et Salencon 1972) :
(a) sol homogeéne se prolongeant a une grande profondeur,
(b) sol homogeéne avec une base rigide approximative située a une profondeur faible.

On note que, pour H>D, N;'=N;, N,=N,, et N,’=N, (Lundgren et Mortensen 1953), les
variations de N;’, N,’, et N,” avec H/B et l'angle du frottement du sol sont donnés

respectivement dans les figures (2.30), (2.31), et (2.32).
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Figure 2.27 Variation de D/B avec I'angle de frottement pour (Nc et Ng) Das BM (2017).
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Figure 2.28 Variation de D/B avec 1’angle de frottement (pour Ny) Das BM (2017).

En considérant que les facteurs de la profondeur sont négligés, la capacité portante
ultime des fondations circulaires et rectangulaires rugueuses sur une couche de sable (c=0)
avec une base rigide rugueuse localisée a une petite profondeur peut étre donnée comme suit :
Gu = qN' X g5 + 5 YBN'y X'y (2.19)

Les facteurs de forme cités ci-dessus varient en fonction de H/B. Bases sur le travail de
Meyerhof et Chaplin (1953) et avec I’hypothese amplificatrice qui, dans les plans radiaux, les
contraintes et les zones du cisaillement sont identiques a ceux dans les plans transversaux,

Meyerhof (1974) a évalué les valeurs approximatives de 4’y et 1’,;comme

Vos=1-my(2) (2.20)

L

Vys=1-m,(2) (2.21)

L
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p O/E =
2.4

Figure 2.29 Facteur de la capacité portante de Mandel et Salencon N’c [eq(2.18)].
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Figure 2.30 Facteur de la capacité portante de Mandel et Salencon N’q [équation (2.18)].

Le changement de m;et m, avec H/B est donné dans les figures 2.33 et 2.34 Pfeifle et

Das (1979) ont mené des recherches au laboratoire pour vérifier la théorie de Mandel et

Salencon (1972). La Figure 2.35 représente la comparaison de I'évaluation expérimentale de

N, pour une fondation de surface rugueuse (D;=0) sur une couche du sable avec la théorie.

L'angle de frottement du sable utilisé pour ces essais était égal a 35°. Les conclusions

suivantes peuvent étre tirees :

1.
2.

La valeur de N, "pour une fondation donnée augmente avec la diminution de H/B.
Pour la grandeur H/B>D/B ; la présence d'une fondation rugueuse rigide n'a aucune
influence sur N, ’, la valeur de la capacité portante est approximativement plus grande

de 50-75 % que celle predite par la théorie.
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3. Pour H/B comprises entre 0.6 et 1.9, les valeurs expérimentales de N, 'sont plus
grandes que celles données par la théorie.

4. Pour H/B< 0.6, les valeurs expérimentales de N, “sont considérablement inférieures a
celles prédites par la théorie. Ceci peut étre di a deux facteurs : (a) I'écrasement des
grains de sable a des valeurs aussi élevées de charge ultime, et (b) la nature curviligne de

I'enveloppe de rupture réelle du sol a des niveaux élevés de contraintes normales.

10,000
s /
/l
1000 7 / /
HIB=0.2 /
500 L
i’
4

2 8
™~

N
NN

// DIB -
15
i 197
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1.2

N
o
o
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Figure 2.31 Facteur de la capacité portante de Mandel et Salencon Ny’ [équation (2.18)].
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Figure 2.32 Variation de m1 (valeurs de Meyerhof) pour I'utilisation dans I'équation du facteur de
forme modifié [équation (2.20)].
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Figure 2.33 Variation de m; (valeurs de Meyerhof) pour I'utilisation dans I'équation du facteur de
forme modifié [équation (2.21)].
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Figure 2.34 Comparaison entre les valeurs expérimentales et théoriques de Ny’ (Das BM 2017).

4.1.2 Semelle sur une bicouche argileuse anisotrope saturée

La figure 2.36 schématise le cas d’une semelle continue reposant sur une bicouche
argileuse anisotrope saturée. La largeur de la fondation est B, et I’encastrement de la
fondation est Dr. La profondeur de la couche d’argile H est mesurée a partir de la base
de la fondation a l'interface entre les deux couches. Casagrande et Carillo (1954) ont
proposé une relation donnant la variation de la cohésion non drainée, dans le cas

ou les argiles sont anisotropes, de la maniére suivante :
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Cu() = Cuy) [ Cuw)- Cum] cos?

Cui): cohésion non drainée a une profondeur donnée ou la contrainte principale
majeure est inclinée d’un angle i avec I'horizontale.

Cuw) et Cyg)y : cohésion non drainée respectivement pour i = 90° et i = 0°.

La capacité portante ultime de la fondation continue peut étre donnée par :

Qu= Cuw-1Newy + q

Ou:

Cuw)-1: cohésion non drainée de la couche supérieure du sol lorsque la contrainte principale
majeure est verticale : q =y1D

Cependant, le facteur de portance, N¢()sera une fonction de H/B et Cyw)-2/ Cuw)-1.

Ou:

H Cu(v)—Z] (222)

Nu(L) - f [E Cu(v)—-1
Cu(v)-2 : cohésion non drainé de la couche d'argile inferieure lorsque la contrainte

principale majeure est verticale.

©layer2

Y2
$,=0
Cuiy2

Figure 2.35 Semelle filante sur couche argileuse anisotrope (Das BM 2017).
Reddy et Srinivasan (1967) ont développé une procédure pour déterminer la variation de
Ncw). lls ont supposé que la surface de rupture était cylindrique comme
indiqué sur la figure 2.37 lorsque le centre de la surface de rupture se situe au point O. Ils ont

supposé également que les grandeurs de cy) pour la couche supérieure d'argile est [ Cyw)-1], et
celle de la couche inférieure d'argile est [ Cuw)-2] et qui restent constante le long de la
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profondeur z comme indiqué sur la figure (2.37-b). Pour I'équilibre de la fondation, ils ont

considéré les forces par unité de longueur, et ont calculé les moments par rapport au point O.

Clay layer 2

\f]
$,=0
Gy 2

u (v

Gyt
ot Cy (131 — I

Cumz

*—C, (1.2

Depth
Depth

v ]

(b
Figure 2.36 Hypothéses de calcul de Nc(L) pour une semelle filante sur un bicouche (Das BM 2017)

4.1.3 Fondation sur une couche de sol raide surmontant un sol mou

Meyerhof et Hanna (1978) ont développé une théorie pour estimer la capacité portante
d'une fondation filante rigide implantée sur une couche de sol raide (de sable, d’argile raide,
de sol cimenté, de corail,..) reposant sur une couche de sol mou. D'apres cette théorie, la
surface de rupture dans le sol sera montrée par la figure 2.38 sous une charge limite gu. Si le
rapport H/B est relativement faible, une rupture par cisaillement local se produira dans la
couche du sol raide (couche supeérieure) suivie par une rupture par cisaillement géneral dans la
couche de sol mou (couche inférieure). En considérant la longueur unitaire de la fondation
continue, la capacité portante ultime peut étre donnée par :

2(Cq+P,sing)
B

Gu=0qpt — 1 (2.23)
Avec
B : largeur de la semelle

et v, : densité de sol ferme
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j— B—}

&y
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b, l % Stronger soil
* a b Yy
H

Figure 2.37 Fondation filante rigide sur une couche de sol dense surmontant une argile molle
(Das BM 2017).
Ca : force d’adhésion le long de aa’ et bb’

P, : force passive sur les faces aa’ et b’
qy : la capacité portante au bas de la couche

o : angle de la force passive Pp avec I’horizontale. Notons que dans I’équation (2.6)

Cyq:cqgH (2.24)
Ca: unité d’adhésion

Pp - lylH (cosé‘) (Y1Df) (cosd) (2'25)
By =rib? (14 %) (32) (225b)
Ou:

Kp H : composante horizontale du coefficient de poussée des terres.

Gb = C2Ne@y + ¥1(H + Dy)Nocz) + 52BNy 2 (2.26a)
Ne2). Na) » Ny) - facteurs de la capacité portante de la couche du sol inférieure (c'est-a-dire en
ce qui concerne I'angle de frottement du sol de la couche de sol inférieure ¢2)

La combinaison des équations (2.23), (2.24) et (2.25b) donne I’équation suivante :

= o+ S5 2 o (0 0] (228) (C5) ot = o+ 5o+
2] K"”—“‘”s —y,H (2.26b)
Ou: Kyytand = Kstang,

Ks=le coefficient de résistance au cisaillement par poingonnement

Alors :

Gu = qp + H2[14+ 2L 500y (2.26¢)
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Figure 2.38 Variation de Ks avec ¢1 et 2/q:- théorie de Meyerhof et Hanna (1978).
On peut déterminer ks en utilisant les tableaux du coefficient de la pression du sol passif
proposé par Caquot et Kerisel (1948). La figure 2.39 donne la variation de Ks avec g,/q; et ¢;.
On notera que g, et g, sont les capacités portantes ultimes d'une fondation filante de largeur B
sous charge verticale sur couches homogeénes des sols respectivement supérieurs et inférieurs,
ou:
1

q1 = c1Neqy +5V1BNy (1) (2.27)
Ou:

N¢) Ny = les facteurs de la capacité portante correspondant a I’angle de frottement du sol g1

1
q2 = C2Ne(2) +57V2BNy(2) (2.28)

T e a0

N DA LT A A

.7 . LR S SRR A T
- .

- . . K R A I -

" Weaker soil

Figure 2.39 Fondation filante rigide sur bicouche de sol (H/B est relativement faible) Das BM (2017).
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Si la largeur est petite comparée a la hauteur H, donc la surface de rupture sera
complétement localisée dans la couche supérieure du sol raide, comme indiqué sur la figure
2.40. Dans un tel cas, la limite supérieure pour g, sera de la forme suivante :

1
Gu = q1 = €1Ncy + Ny + EVlBN]/(l) (2.29)

D’ou, en combinant les équations 2.26¢ et 2.29 :

Y1 < q¢ (2.30)

2C,H
Qu=qp + 2 +y,H2 1+

C 2Df] Kstaneg,
B

H] B

Pour la fondation rectangulaire, I’équation (2.30) peut étre modifiée comme :

B\ (2C,H B 2D s

o= (4D (Dt () (28 <a, 5
Ou:

Ao 4 - Tacteurs de forme

1
dp = CZNC(Z)ACS(Z) + Y1(Df + H)Nq(z)/lqs(z) + EVZBNY(Z)AYS(Z) (2.32)
1
dv = ClNc(l)Acs(l) + Y1 (Df)Nq(l))‘qs(l) + EYlBNy(l)}\ys(l) (2.33)

Jes(t), Ags(r), Aysr) - facteurs de forme pour la couche de sol supérieur (I’angle de frottement o,).
Jes2), Aqs(2), Ays(2) - Tacteurs de forme pour la couche de sol inférieur (I’angle de frottement ¢,).
En se basant sur les équations générales (2.31), (2.32) et (2.33), certains cas particuliers
peuvent étre développés :

Cas | : Capacité portante d’une couche de sable dense sur une argile molle saturée

Dans ce cas : ¢,=0 et d’oui ca=0, aussi pour 9,=0, N¢2=5.14, N;)=0, No»=1,

Aes=140.2 (B/L), Ags=1

qu = 514G [1+02(5)] + (14 2) 12 (1 4+ 22) S22 1y, D < g, (2.34)
Ou:
qe = 11Dp Ny [1 +0.1(3) tan2(45+%)] + 71BNy 1) [1 +0.1(3) tan2(45+%)] (2.35)

gt = capacité portante unitaire de la couche de sable de surface, en négligeant 1’argile molle
dans Iéquation (2.35) les relations pour les facteurs de forme 4, et 4 sont celles données par
Meyerhof (1963) comme presenté ci-dessous. Notons que Ks est la fonction de q,/q;

[Equations (2.27) et (2.28] pour ce cas

& _ GV _ _ 514G (2.36)

T
q1 EVlBNy(l) 0.5y1BNy (1)

g2/q1 = représente le rapport des capacités portantes unitaires des deux couches.

52



Chapitre 2

La capacité portante des fondations superficielles pour des cas particuliers

Une fois g2 /g1 connu, la grandeur de Ks peut étre obtenue a partir de la Fig. 4.15 qui, a son

tour, peut étre utilisée dans I'équation (4.40) pour déterminer la capacité portante ultime de la

fondation qu. La valeur du facteur de forme /A, pour une fondation filante peut étre prise égale

a 1. Pour les fondations carrées ou circulaires, d’aprés le travail expérimental de Meyerhof et

Hanna (1978), la valeur de As parait varier entre 1.1 et 1.27. Pour un calcul conservateur il

peut étre pris égal a 1.

A partir de ce concept, Hanna et Meyerhof (1978) ont développés des courbes de conception

alternatives pour déterminer le coefficient de résistance au cisaillement par poingonnement

K, et ces courbes sont présentées dans les figures (2.41) et (2.42). Pour utiliser ces courbes, il

est recommandé de suivre les étapes suivantes :

1. Déterminer g2/qz.

2. Avec des valeurs connues de @1 et 2/q1, déterminer la grandeur de &/¢1 de la Figure. 2.41.

3. Avec des valeurs connues de @1, 8/¢1, et c2, déterminer Ks a partir de la Figure. 2.42.

1.0
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0.4

0.2

7

\
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o

7

0 0.2 0.

4 06 08 1.0
/g,

Figure 2.40 Analyses de variation de & /1 avec g2/0: et ¢:de Meyerhof et Hanna (1978) (pour sable

dense sur

argile molle).
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Figure 2.41 Analyse du coefficient de cisaillement local du sable dense sur argile molle de Meyerhof
et Hanna :(a) ¢1=50°, (b) ¢1=45°, (c) p1=40°.

Cas Il : Capacité portante d’une couche de sable dense sur une couche de sable lache
Dans ce cas : ¢;=0 et ca=0, en outre, en se référant a I'équation (2.31), on aura

B 2D ;
qu= o+ (1+2)yuh? (14+20) (K2991) 3 —y 1 < g, (2.37)
Ou:
1
dp = Y1(Df+H)Nq(2)}qu(2) + EleN]/(Z)/l)/S(Z)
(2.38)

1
qr = Y1Dqu(1)Aqs(1) + EVZBNy(l)Ays(l) (239)
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En utilisant les facteurs de forme de Meyerhof

A =1 =1+4+0.1 <—) tan (45 + 1
qs1 Ys1 I 2
/quz - ’L]/SZ - t 0. [ ( I 2

Pour une conception conservatrice, pour tous les rapports B/L, les valeurs de A, peuvent étre

considérées égale a 1 ; Dans ce cas

2 _ 0.5y2BNy2)  v2BNy(2)
q:  0.5y1BNy@u)  v1BNy)

(2.40)

Une fois Q2/qr est déterminé, la valeur du coefficient de cisaillement de
poinconnement Ks peut étre obtenue a partir de la figure 2.39. Hanna (1981) a suggéré
d'utiliser les angles de frottement obtenus lors des essais au cisaillement direct.

Hanna (1981) a également fourni un diagramme de conception amélioré permettant d'estimer
le coefficient de résistance au cisaillement par poinconnement Ks dans I'équation (2.37). Dans
ce développement, il a supposé que la variation de 6 pour la surface de rupture présumée dans

la couche supérieure de sable dense serait de la nature illustrée dans la Figure. 2.43.

j— B —3»|
' .'-!.. ; ‘:...':"’
| v,
Sand
Y
1 ¢1
1
z |
|
| :
|
|
i
I,
'b
T RPN
' Sand
Y2
¢,

Figure 2.42 Hypothése de Hanna pour la variation de & avec profondeur pour la détermination de Ks.

La figure 4.44 presente la relation entre d/o1 et @2 pour diverses valeurs de ¢1. En utilisant la
figure 4.21, Hanna (1981) a donné un graphique de conception pour Ks, et ce graphique de
conception est présenté a la figure 4.45.
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Figure 2.43 Analyse de Hanna - variation de 6/¢s.
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Figure 2.44 Analyse de Hanna - variation de Ks pour le sable plus fort sur le sable plus faible.

Cas Il : Capacité portante d’une couche d’argile raide (¢1=0) recouvrant une argile

molle (¢2=0)

Dans ce cas : Ng(1) = Ngz)=1 et N1y = Ny(2)=0,

de méme, N¢(1y) = N2y = 5.14.

en se référant a I'équation (2.31),

au = [1+02 ()] eNegoy + (1 +2) (22

2¢q
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B
ge =[1+02 ()| exNeqry + 71Dy (2.42)
Pour une conception conservatrice, I'amplitude du facteur de forme Aa peut étre pris égale a

un. L'ampleur de I'adhérence ca est fonction de g2/q:. Pour cette condition

2 _ CZN(;(Z) _ 5.14 Cy Cp

=2 (2.43)

q1 C1NC(1) 5.14 Cq Cq

La figure 2.46 montre la variation théorique de ca/cy avec g2/0:.

1.0
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Figure 2.45 Analyse de Meyerhof et Hanna pour la variation de ca /c; avec ca/cs,

5. Conclusion

La plupart des méthodes d'estimation de la capacité portante décrites dans le Chapitre 1 ont
été établies pour une fondation isolée reposant sur un milieu homogene semi infini. En
pratique, les fondations sont souvent rencontrées dans des situations variables du point de vue
géologique, géotechnique et géométrique. Cependant, il est nécessaire de tenir en compte ces
variables dans I'évaluation de la capacité portante. Les problemes de la capacité portante liés a
ces cas particuliers sont décrits dans ce chapitre.
Les études ont montré que la portance d'une semelle filante établie a proximité d'une pente et
affectée d'un coefficient réducteur ig, dépend de l'angle de talus 3, de la hauteur de la pente, de
la distance relative d/B, et aussi des caractéristiques mécaniques du sol.
Les valeurs des facteurs de portance indiqués ci-dessus sont valables dans le cas d’un sol
homogéne sur une épaisseur suffisante pour que le mécanisme de rupture puisse s’y
développer.

Dans le cas d’un sol hétérogene, il est aussi nécessaire de verifier, sur une profondeur

déterminée, que les contraintes transmises aux couches sous-jacentes soient admissibles.
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Les investigations disponibles pour déterminer I'effet de la pente sur la capacité
portante ultime des semelles située sur un sol stratifiée prés d’une pente sont restées

insuffisantes et des recherches complémentaires sont nécessaires.
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Chapitre 3 : Lois de comportement et modélisation numeérique

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, 1’ingénieur a eu recours aux méthodes qui lui permettent de simuler le
comportement des systemes physiques complexes. Conditionnées par les progres effectués
dans le domaine informatique et les acquis des mathématiques dans la théorie de 1’énergie,
des méthodes de projection et des méthodes d’approximation, la méthode des éléments finis
est devenue éventuellement la plus performante des méthodes numériques grace a son grand
champ d’application ou elle est utilisée dans de nombreux secteurs de I’industrie :
aerospatiale, nucléaire, génie civile, construction navale, mécanique, technique off-shore, ...

etc.

2. Lois de comportements

Le choix de la loi de comportement est bien sdr en fonction du matériau que I'on modélise,
mais également des phénomenes a traiter. Dans ce travail concernant la portance des
fondations superficielles, dans cette case le comportement du sol peut se comporter de fagon
tres différente : parfois comme un corps élastique, parfois comme un matériau élasto-plastique
ou plastique parfait.

En général, la loi de comportement permet de relier les contraintes ¢ aux déformations &
subies par le matériau. C'est elle qui prendra en compte la nature du matériau.

Il est observable que sur de nombreux matériaux la courbe (o, €) présente deux parties
distinctes : une partie linéaire correspondant a un comportement réversible du matériau
(élasticité) et une partie non linéaire correspondant a un comportement irréversible a partir de

la limite élastique (Figure 3.1).
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Figure 3.1 Courbe contrainte — déformation.

Les relations entre les contraintes et les déformations sont souvent linéaires et isotropes pour
les calculs de déformations et affirmer qu'un matériau est isotrope, ils sont caractérises par
deux grandeurs caractéristiques, soit le module de Young E et le coefficient de Poisson v ou le
module de cisaillement G et le module volumique K.

Une loi de comportement est significative si elle peut représenter le mieux possible I'ensemble
des aspects de la réponse du sol aux sollicitations qui lui sont imposées. Diverses formulations
de modeles de comportement ont pu étre établies pour caractériser le comportement des sols.
En pratique, un bon modéle de comportement doit admettre une forme suffisamment simple
pour étre utilisable et adaptée a son introduction dans un code de calcul numérique en
déformation. Il doit comporter un nombre limité de paramétres mécaniques faciles a identifier
a partir des données expérimentales courantes.

Les lois rhéologiques pour les sols étant tres nombreuses. Nous choisissons seulement un
représentant de certaines classes des lois de comportement qui ont été utilisées dans cette

these pour modéliser des fondations superficielles une 2D a comportement linéaire élastique.

2.1 Comportement élastoplastique

La théorie de 1’¢lasto-plasticité tente de décrire le comportement non linéaire et irréversible
des matériaux. L’existence d’un palier d’écoulement sur la courbe contrainte-déformation et
I’existence de déformations irréversibles suggerent 1’application du schéma de I’élasto-
plasticité aux sols. De plus, le schéma élasto-plastique reste relativement simple et se préte
bien a la programmation dans les logiciels de calcul.

e La partition des déformations : Elle décompose le tenseur des déformations totales (&ij)
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en la somme du tenseur des déformations élastiques et du tenseur des déformations
plastiques.

e La surface de charge : Elle définit le seuil de contrainte au-dela duquel le comportement
du Matériau est irréversible.

e La regle d’écoulement plastique : Elle décrit 1’évolution des déformations plastiques.
e L’écrouissage : Elle permet d’évoluer la surface de charge dans I’espace des contraintes et
donc le domaine d’¢lasticité.

Le comportement elastoplastique peut étre représenté par un modele monodimensionnel, en
série un ressort de raideur K pour symboliser 1’¢lasticité du matériau, et un patin de seuil SO

Figure 3.1.

SO <>

Figure 3.2 Modéle monodimensionnel du comportement élastoplastique.

La courbe effort-déplacement ou contrainte-déformation que I’on trouve est présentée sur la

Figure 3.2.

Figure 3.3 Représentation du comportement élastique parfaitement plastique.

Lors d’une décharge, le comportement est élastique et réversible. La longueur de la

déformation plastique est a priori indéterminée.

Le type de comportement représenté par les Figures 3.2 et 3.3 est un comportement élastique-
plastique sans écrouissage. La Figure 3.4 représente un comportement eélastique-plastique

avec écrouissage.

61



Chapitre 3 Lois de comportement et modélisation numérique
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Figure 3.4 Représentation du comportement élastoplastique avec écrouissage.

2.2 Modeéle élastique linéaire

Le comportement élastique linéaire signifie que le tenseur de déformation est proportionnel au
tenseur de contrainte au cours du chargement.

D'aprés Hooke, la relation contrainte-déformation est linéaire, caractérisée par deux
paramétres : un module d'élasticité axial de Young E dans le cas d'un essai de compression ou
traction simple, ou par le module de cisaillement G pour un essai de cisaillement simple

(Figure 3.5) et le coefficient de Poisson v.

-4

Y

€,

Figure 3.5 Loi de comportement élastique linéaire

Un matériau est dit isotrope si toutes ses propriétés ne varient pas avec la direction des
sollicitations. Par conséquent, les matériaux isotropes sont caractérisés par deux grandeurs
caractéristiques, soit le module de Young E et le coefficient de Poisson v ou le module de
cisaillement G et le module volumique K.

Dans le cas de I’¢lasticité linaire isotrope, 1’expression la plus courante est donnée par la

relation de Hooke qui adopte les formes établies dans les équations 3.1 et 3.2.

1+v) v
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E Vv.E

- N . 3.2
i ) T vy K (32)

(Dias, 1999) a proposé les relations entre ces divers parametres résumées dans le tableau 3.1.

Tableau 3.1 Relations entre les paramétres de 1’¢élasticité linéaire isotrope (Dias, 1999).

Expression des parametres

Couple de

arametres Module de Module Module Coefficient de
P Utilisés cisaillement G d’Young E volumique K Poisson v
G.E G E G.E E-2G
9G -3E 2G
9GK 3K -2G
G,K G K P
3K +G 2(3K +G)
3G1+V
G,V G 2G(L+V) 36A+V) v
3(1-2v)
E K 3KE £ K 3K-E
9K - E 6K
E E
E,v E Vv
2(1+Vv) 3(1-2v)
3K1-2
K v 3K-2v) 3K (1-2v) K v
2(1+V)

La détermination du module d’Young et du coefficient de Poisson d’un matériau est effectuée
en estimant les tangentes initiales aux courbes de (c-g) obtenues a I’essai triaxial
axisymétrique (Figure 3.3). Si Oz représente 1’axe de compression et Ox et Oy les deux axes
dans le plan de I’échantillon cylindrique, les déformations exx et gyy sont égales et principales,

on obtient les relations suivantes :

Aq
E=—Hm— 3.3
Ag,, (33)
Ag
v=—2X 3.4
Asg,, (34)
£ =¢, (3.5)
E)=E3=Ey =&, (3.6)
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Figure 3.6 Détermination des caractéristiques élastiques, (a) Module de Young, b-Coefficient de
Poisson.

Tableau 3.2 Valeurs du module d’Young et du coefficient de Poisson pour quelques matériaux de
génie civil, d’aprés Mestat (1993).

. Module d’Young

Matériau Coefficient de Poisson v
E(MPa)

Argile trés molle 0,35 -3 0,30 —0,50
Argile molle 2-5 0,30 -0,50
Argile moyenne 4 -8 0,30 0,40
Argile raide 7-18 0,30 0,40
Argile sableuse 30 —40 0,30 —0,42
Sable limoneux 7 -20 0,15 -0,25
Sable lache 10 —25 0,30 —0,35
Sable dense 50 —80 0,30 —0,35
Sable dense et gravier 100 —200 0,30
Granite 10 000 —80 000 0,25 -0,35
Basalte 20 000 —70 000
Quartzite 30 000 —90 000 0,12 -0,15
Gneiss 10 000 —60 000 0,25 -0,35
Schiste 7 000 —50 000 0,15-0,20
Calcaire trés compact 60 000 —80 000
Calcaire compact 30 000 —60 000
Calcaire normal 10 000 =30 000 0,25 -0,35
Calcaire tendre 2000 —10 000
Marne 50 —1000
Gres 5000 —60 000
Molasse 1500 —5000 0,25-0,35
Marbre 80 000 —110 000
Gypse 2000 —5000 0,27-0,30
Acier 180 000 =210 000 030
Aluminium 55000 =76 000 0 30’_0 35
Béton 10 000 —40 000 0’15 _0’20
Bois 1000 —10000 ’ ’

2.3 Exemple de modéle élastoplastique

Dans le modéle élastique parfaitement plastique la fonction de charge est confondue avec le

critére de rupture. A D’intérieur de la surface de rupture (F<0), le comportement du matériau
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est supposé élastique linéaire isotrope ou anisotrope. Sur la surface de charge (F=0), le
comportement est considéré comme parfaitement plastique.la plupart des matériaux ont un
comportement élasto-plastique, qui est caractérisé pas 1’apparition de déformations réversibles
élastiques et de déformations irréversibles plastiques. Sur la surface de charge, deux cas de
comportement sont possibles : la surface de charge n’évolue pas, on parle de loi élastique
parfaitement plastique, c’est le cas du modéle de Mohr-Coulomb; la surface de charge évolue
au cours du chargement, on parle de modéle élastoplastique avec écrouissage dont le modele

Hardening Soil de Plaxis fait partie.

2.4 Modele de Mohr-Coulomb

Le modele de Mohr-Coulomb utilisé dans Plaxis est un modele de comportement simple et
robuste. Il peut étre considéré comme une approximation au premier ordre du comportement
réel d’un sol. Le modéle de Mohr-Coulomb constitue une approche acceptable pour analyser
la rupture des sols, les problémes de fondation, la stabilité¢ de pentes, de tunnel et de
soutenement.

Le modéle de Mohr-Coulomb présente un comportement élastique parfaitement plastique sans
écrouissage permet de simuler la rupture des sols et les roches tendres par cisaillement. Il a
une grande utilisation dans la géotechnique vu les résultats obtenus dans les calculs. Cette loi
permet de décrire de maniére approchée le comportement des sols pulvérulents (sable) et des
sols cohérents & court et long terme (argiles et limons)

Dans le plan de Mohr, la droite intrinséque est représentée par :

T=ontang +C; (3.7
Ou on et T sont respectivement les contraintes normales et de cisaillement, et c et ¢

respectivement la cohésion et I’angle de frottement du matériau Figure 3.7.

A Contrainte de
cisaillement

-0y

o
- /

Figure 3.7 Courbe intrinseque du modele de Mohr-Coulomb.

Contrainte
normale

03 -0 -0y
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A Dintérieur de la surface de rupture, le comportement du matériau est supposé élastique
linéaire isotrope ou anisotrope. Sur la surface de rupture, le comportement est considéré
comme parfaitement plastique. Dans I’espace des contraintes principales (o1, 62, 63), la surface
de rupture est une pyramide de section hexagonale d’équation

F(oij) =0l - 63| - (61 - 63) sinp - 2 c cosp =0 (3.8)
Ou ol et 63 représentent les contraintes extrémes (o1 > 62 > o3). Cette pyramide est centrée
autour de la trisectrice de I’espace des contraintes principales (ler invariant des contraintes)

comme illustré sur la Figure 3.8:

-G

Figure 3.8 Pyramide de Mohr-Coulomb tracée pour c=0.

Pour simuler le comportement des sols avec ce modele, cing paramétres mécaniques sont
nécessaires :

e deux parametres élastiques : le module d’Young E et le coefficient de Poisson v,

e deux paramétres relatifs aux conditions a la rupture : la cohésion ¢ et I’angle de frottement

0,
e Un parametre relatif a la régle d’écoulement plastique, 1’angle de dilatance .
Ces parametres sont facilement identifiables a partir d’essais de laboratoire, essais
oedomeétriques ou triaxiaux (Mestat, 2002), comme le montre la figure (4-8)
Le comportement du sol n’étant pas linéaire, les conditions géostatiques jouent un role
important. Aux parametres de Mohr-Coulomb, le coefficient de terres au repos Ko est ajouté.
Il est lié de fagon univoque, en conditions oedométriques, au coefficient de Poisson comme

suit:
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Ko=v/(1-v) (3.9)
Cependant, dans certains logiciels comme Plaxis, la valeur de KO peut étre imposee de facon
indépendante pour notamment tenir compte de la sur-consolidation. Plusieurs études ont été
réalisées concernant 1’influence de divers facteurs sur ces parametres. La valeur de I’angle de
frottement ¢ est couramment comprise entre 15 et 45. Les valeurs inférieures ou autour de 30
sont typiques des argiles, tandis que des valeurs supérieures, entre 25 et 45, caractérisent les
sables. A compacité donnée, 1’angle de frottement est pratiquement indépendant de la teneur
en eau du sol, mais il augmente avec le diamétre moyen des grains. Il dépend également de la
forme et de 1’état de surface des grains. Les sols pulvérulents n’ont pratiquement pas de
cohésion, 0 < ¢ < quelques kilos Pascals. On parle de cohésion capillaire ou de cimentation en
place.

Les sols cohérents ont une cohésion comprise entre quelques kilos Pascals et plusieurs
centaines de kilos Pascals. L’angle de dilatance y quant a lui, est généralement compris entre
0 et 15-. Les sables laches et les argiles ont des valeurs de dilatance trés faibles, quelques
degrés a peine voire zéro. D’une manicre générale, 1’angle de frottement est pratiquement
toujours supérieur a 1’angle dedilatance.

La valeur de y peut étre simplement déterminée a partir de la pente de dilatance
observée dans les essais triaxiaux (figure 3.9). Il existe également une relation empirique
simple, généralement bien vérifiée pour les sables denses, reliant ’angle de dilatance et
I’angle de frottement interne :

y=0-30 (3.10)
Cette expression est utilisée par défaut dans Plaxis. Notons que, dans le cas de matériaux
fortement contractants, 1’estimation de I’angle de dilatance peut conduire a des valeurs
négatives.
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Figure 3.9 Modélisation d’un essai triaxial de compression par la loi de Mohr-Coulomb.
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3. Présentation des codes de modélisation numérique plaxis

3.1 Domaine d’application

Concu par des géotechniciens numériciens pour modéliser et résoudre les problemes en
géotechnique. C’est un logiciel en deux ou trois dimensions basé sur la méthode des
différences finies. Le code éléments finis PLAXIS représente certainement un optimum actuel
sur les plans scientifique et pratique en I’analyse pseudo-statique 2D. Scientifiquement, c’est
un outil d’analyse non linéaire en élastoplasticité non standard (5 parametres), avec prise en
compte des pressions interstitielles (et méme consolidation linéaire), doté de méthodes de
résolution et d’algorithmes robustes, éprouvés, ainsi que des procédures de choix automatique
évitant des choix délicats a 1’opérateur peu averti. Bien que trés fiable sur le plan numérique,
le code fait appel a des éléments de haute précision (triangles a 15 nceuds), ainsi qu’a des
processus de pilotage de résolution récents. Du point de vue pratique, le systeme de menus
arborescents a 1’écran rend 1’utilisation souple et agréable. Le recours aux manuels devenant
rare. L’ensemble des options par défaut (condition aux limites) rend la mise en données aisée
et rapide. Enfin, les options simplifiées (initiation 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.

3.2 Bref apercu sur la méthode des éléments finis

La méthode des éléments finis (MEF) est donc une technique récente a caractére
pluridisciplinaire car elle met en ceuvre les connaissances de trois disciplines de base :
la mécanique des structures, 1’analyse numérique et I’informatique appliquée.
La MEF consiste a remplacer la structure physique a étudier par un nombre finis d’éléments
ou de composants discrets qui représentent un maillage. Ces éléments sont liés entre eux par
un nombre de points appelés nceuds. On considére d’abord le comportement de chaque partie
indépendante, puis on assemble ces parties de telle sorte qu’on assure 1’équilibre des forces et
la compatibilité¢ des déplacements réels de la structure en tant qu’objet continu.

La MEF est extrémement puissante puisqu’elle permet d’étudier 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 a la programmation numérique.
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4. Modélisation des fondations superficielles

Lorsque des problémes d’interaction interviennent entre le sol et des structures ou
lorsqu’une fondation doit étre construite a proximité d’un ouvrage préexistant, une
modélisation en élément finis peut apporter des informations utiles sur le fonctionnement de
I’ouvrage, sur les champs de déplacement et de contrainte, et ainsi compléter une étude
géotechnique classique. Ainsi, les modelisations de fondations superficielles peuvent étre
divisées en trois catégories :

Les modélisations en déformation plane (semelles filantes, radiers parallélépipédiques de
grandes dimensions, etc.)

Les modélisations en symétrie de révolution ou axisymétrique (fondations circulaires,
réservoirs cylindrique, etc.)

Les modélisations tridimensionnelles lorsque aucune simplification géométrique n’est
possible (forte hétérogénéité des couches de sol, plates-formes pétroliere, fondation de
centrale nucléaire, interactions tridimensionnelles avec d’autre ouvrage, etc.).

Selon le probléme posé et I’étude choisie, il est possible en théorie de modéliser un
probléme de fondation de trois maniéres différentes en considérant : soit la fondation et les
structures sans le sol, soit le sol et la fondation sans les structures, soit enfin I’ensemble
constitué par le massif de sol, la structure et I’interface.

Dans ce type d’analyse, 1’ingénieur étudie I’effet de la réaction du sol sur la fondation
et éventuellement sur les structures. La réaction du sol est représentée par des ressorts
linéaires ou non linéaires, dont le comportement est caractérisé par une proportionnalité entre
le déplacement vertical et la contrainte verticale. Le coefficient de proportionnalité est appelé
module de réaction ou coefficient de raideur (N/m®). Si ce coefficient est constant, la réaction
du sol est linéaire. D’une maniére générale, cette approche est critiquable, car elle ne
considere qu’une interaction unidimensionnelle et ignore les interactions entre colonnes de sol

et la nature de D’interface sol-fondation.

5. Modélisation du sol et de la fondation sans les structures

Dans ce type d’analyse, I’ingénieur s’intéresse essentiellement aux déplacements
verticaux et aux tassements différentiels a la surface du massif de sol. Une telle modélisation
nécessite la connaissance des conditions de transmission des charges dues aux structures vers

la fondation. Plusieurs cas peuvent étre envisages.
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5.1 Cas d’une fondation a la géométrie complexe

Si la géométrie de la fondation est complexe, il est nécessaire de la représenter par des
éléments finis de massif seul ou par un assemblage de coques et de poutres composées avec
des éléments de massif, auxquels sont affectées des propriétés mécaniques bien supérieures a
celles du sol. Des ¢éléments d’interface peuvent également étre pris en compte. L’exemple
typique est une fondation tridimensionnelle ou une fondation ancrée dans le sol. La fondation
a alors une rigidité finie ; elle n’est ni parfaitement souple, ni parfaitement rigide. Les charges
appliquées sont ainsi distribuées a I’interface sol fondation par la loi de comportement du
matériau (béton, métal, bois). La technique de construction elle-méme est parfois modélisée
en plusieurs étapes de calcul (excavation sur plusieurs metres, mise en place de la fondation,

installation d’ancrage, remblaiement, etc.).

5.2 Cas d’une fondation rigide

Si la fondation est supposée rigide (indéformable), a base de forme simple (carrée,
rectangulaire ou circulaire), elle peut étre représentée par une condition de déplacement
vertical
imposé aux nceuds situés a ’interface. De plus, cette interface peut étre lisse (le déplacement
horizontal a I’interface n’est pas imposé) ou rugueuse (le déplacement horizontal a I’interface
est nul).

Beaucoup de structures de génie civil peuvent étre de cette facon assimilées a des
fondations rigides, la pression mobilisée par un déplacement vertical imposé est alors obtenue
par une moyenne sur les contraintes verticales de la premicre rangée des points d’intégration
situés sous les nceuds de I’interface. Pour une semelle filante rigide, le début de la plasticité
est localisé sous la fondation et aux bords de la fondation ; ensuite, celle-ci s’étend en

profondeur plus que sur les cbtés. L'exemple typique est une semelle en béton.

5.3 Cas d’une fondation souple
Si la fondation est supposée souple (tres déformable), elle peut étre représentée par une
condition de pression uniforme appliquée directement a la surface du sol. Les déplacements
horizontaux et verticaux a I’interface ne sont pas imposés. Pour une semelle filante souple, la
plasticité commence au-dessous des bords de la fondation et se propage latéralement puis vers

la profondeur. L’exemple typique est le réservoir métallique d’hydrocarbures. Toutefois,
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d’une maniére générale, le type de fondation (rigide ou souple) a relativement peu d’influence
sur I’allure de la courbe chargement tassement et les valeurs de la charge limite sont proches.

En revanche, la distribution des pressions de contact entre la fondation et le sol est tres
différente.

Note : Dans le cas d’un sol pulvérulent (¢ = 0 kPa), la modélisation d’une fondation
souple par une pression uniforme conduit souvent a des difficultés numériques et a des temps
de calcul considérables. En effet, de fortes contraintes de cisaillement sont générées aux bords
de la fondation ; celles-ci ne peuvent étre reprises, en termes de critere plasticité, que par le
développement progressif des contraintes, normales, ce qui nécessite de nombreux incréments
et itération. Pour cette raison, il est souvent préférable d’avoir recours a des déplacements
imposés pour modéliser le chargement, si cela est compatible avec les hypotheses du modeéle.
L’avantage d’une telle représentation est que les équations d’équilibre et de comportement
peuvent toujours étre satisfaites, généralement en peu d’itérations, méme si la rupture est
proche.

Si les déplacements imposés ne conviennent pas pour le modéle, une solution consiste
a introduire une petite cohésion dans les calculs ; quelques kilos pascals (kpa) arrangent
souvent bien les choses. Mais, il faut prendre garde & une telle opération, car le probléme
mécanique n’est plus tout a fait le méme.

Une derniére solution consiste a remplacer la pression uniforme par une pression
trapézoidale (uniforme sur la plus grande partie de la fondation et triangulaire aux bords).

Cette approximation permet de réduire les cisaillements mobilisés aux bords de la fondation.

5.4 Conseil pour la réalisation des maillages de fondation superficielle

L’utilisation de la méthode des €léments finis nécessite la réalisation d’un maillage et
la prise en compte de conditions aux limites du domaine étudié. En particulier, des conditions
concernant des déplacements ou des contraintes sont imposées aux frontiéres du maillage.

Celles-ci peuvent se trouver & une distance « finie » (cas d’une liaison rigide, d’un
substratum rigide ou d’un obstacle quelconque empéchant un déplacement) ou « infinie »
(déplacement nul a I’infini, état de contraintes impos¢).

Dans le cas d’une fondation superficielle isolée, placée dans un massif de sol
homogéne semi-infini, les frontiéres latérales et inférieures du modele peuvent étre

représentées par des éléments finis ou par des éléments " infinis ". Si des éléments finis sont
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utilisés, pour que les conditions aux limites n’aient pas d’influence sur le comportement du

modele figure 3.10,
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Figure 3.10 Dimensions conseillées pour le maillage d’une fondation
superficielle Kumar et Saran (2003).

L’expérience montre qu’il convient de fixer :

Les limites latérales du maillage (condition U = 0) a environ 10 fois la largeur B de la
fondation ;

La limite horizontale inférieure (condition V =0 ou U =V = 0) & au moins 6 fois la
Valeur de B sous la base de la fondation.

Un maillage grossier conduit généralement a une réponse charge - tassement trop raide
et a une charge limite trop élevée par rapport a la solution exacte ou par rapport aux
résultats fournis par un maillage. De facon plus quantitative, les recommandations
suivantes peuvent étre précisées :

Le maillage du massif de sol doit étre relativement resserré dans les zones ou de forts
gradients risquent d’apparaitre, c’est-a-dire au voisinage des interfaces entre la
fondation et le sol, dans les régions situées a une distance inférieure a 2B autour de la
base de la fondation ;

le rapport de forme (rapport de la plus petite dimension d’un élément fini a la plus
grande) des ¢léments proches d’une fondation superficielle devrait étre limité a 1/5 ;

la largeur B’ (selon la direction horizontale) du premier ¢lément de sol directement
adjacent a la fondation doit étre au moins telle que B’ =0.1 B, pour décrire de maniére

satisfaisant les variations du cisaillement aux bords de la fondation ;
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- lorsque la stratigraphie du sol, la géométrie de la fondation et celle de la structure, les
charge et les diverses conditions de liaison possedent des symétries remarquables, il
faut en profiter pour simplifier le maillage.

- L’étude pour des charges inclinées exige un maillage complet par rapport aux charges
verticales, car une charge inclinée ne présente aucune symétrie particuliere. De plus,
I’inclinaison entraine I’apparition de zones en traction dans le sol, d’ou la nécessité de
prendre en compte des ¢éléments d’interface. La base de la fondation peut alors se

décoller du massif de sol sur une certaine longueur.

6. Conclusion

La détermination des parametres géotechniques a entrer dans PLAXIS n’est pas différente
d’un choix de paramétres de calcul manuel pour un calcul de tassement ou de stabilité : a
partir d’essais, il est indispensable d’arriver a ce que l’on pourrait appeler un modéele
géotechnique de terrain. Certains des parametres sont différents dans leurs expression, mais
toujours reliés a des parametres geotechniques classiques. Le parametre le moins courant est
vraisemblablement I’angle de dilatance.

Le choix du modéle de comportement dépend en fait du probléme posé : soutéenement,

tassement de remblai, fondation sur sol en pente, tunnel...
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Chapitre 4 : Etude expérimentale de la capacité portante d’une fondation
superficielle reposant sur un sable en pente et soumise a une charge
excentrée

1. Introduction

Les études expérimentales qui ont été réalisées ces dernieres années ont porté sur des
fondations superficielles soumises a une charge excentrée reposant sur des sols horizontaux,
par ailleurs, peu de travaux ont été consacrés a I’étude du comportement des fondations
superficielles soumise a une charge excentrée reposant sur des sols en pente.

Cependant, deux approches expérimentales ont été utilisées par les chercheurs pour étudier la
capacité portante des fondations superficielles a savoir : essais sur sites réels et essais sur
modeles réduits.

L’instrumentation et le suivi d’un ouvrage de grandeur réelle présentent certaines difficultés :
codt et durée des travaux, maitrise des conditions expérimentales, caractérisation des massifs
de sol naturels, difficulté de reproduire certaines sollicitations en raison de leur nature
(séisme) ou de leur amplitude (structures offshore). C’est pourquoi et dans la plupart du temps
il est recommandé d’utiliser des modeles réduits en laboratoire. Les expériences sur
modeles réduit ont été pratiquées depuis trés longtemps et dans des conditions satisfaisantes.
L’objectif de notre étude est de réaliser la modélisation physique d’une fondation filante
située sur un sol granulaire en pente et soumise a deux cas de charges (excentrée ou centrée).
Pour cela, plusieurs essais ont été menés sur un modeéle réduit congu au laboratoire, ce modele
est composé d’une semelle filante soumise a des charges excentrées. Cette excentricité est
appliquee par différents rapports positifs et/ou négatifs (xe/B) en fonction de la distance
relative (d/B) entre la fondation et la créte du talus.

Vu I’importance des conditions pour lesquelles nous avons mené les différents essais, nous
avons jugé utile d’illustrer clairement ce qui suit :

Le dispositif de chargement, le dispositif de mesure, la procédure d'essai, la fondation testée

et le massif de sol.
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2. Matériaux, Matériels

2.1 Le banc d'essai

Une série d'essais en laboratoire a été réalisée dans un bac en acier rigide avec des
dimensions intérieures de 1,8 x 0,5 m en plan et de 0,6 m de hauteur, comme le montre la
Figure 4.1. La paroi latérale avant du bac est constituée d'une plaque en plexiglas transparent
de 10 mm d'épaisseur, ce qui permet de voir I'échantillon pendant la préparation et d'observer
le mécanisme de rupture a I’ceil nu pendant les essais, les autres parois sont réalisés en tole
d'acier de 3 mm Des lignes horizontales a espacement égale a 50mm ont été également
marqueées sur la feuille du plexiglas pour guider la préparation du sol en couches. Pour
garantir les conditions de déformation plane, les parois du bac ont été construites avec de
I'acier pour maintenir une rigidité suffisante. Par ailleurs, la surface externe de la feuille de
plexiglas a été renforcée par des raidisseurs verticaux en acier a espacement égale, pour
assurer la rigidité de la paroi avant. Tous les essais ont été réalisés avec une pente artificielle
B=33,69°.

anneau dynaamomeétrique
capteur de déplacement

semelle

bac en acier

charge ' Ocm
< E ) s

180cm

Figure 4.1 Schéma de banc d'essai.

La considération principale, qui a été gardée en vue lors de la fabrication, était que la charge
devrait toujours étre verticale pendant le chargement et les dimensions du réservoir ne

devraient causer aucun effet sur les résultats trouvés.
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2.2 Sable

Le sable utilisé dans cette recherche est un sable de carrieére de la région de Tébessa
dont la distribution granulométrique est illustrée a la Figure 4.2. Ce sable présente les
caractéristiques suivantes : un coefficient d'uniformité (Cy) de 3,08, un coefficient de courbure
(Cc) de 1,29, une taille effective des particules (D1o) de 0,36 mm, et une gravité spécifique de
2,63. Les poids unitaire secs maximum et minimum du sable sont 19,3 et 14,1 kN/m?
respectivement.
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Figure 4.2 Courbe granulométrique du sable utilisé.

Le sable a été séché a 105°C pendant 24 heures jusqu'a ce que le taux d'humidité soit
pratiqguement nul (état sec). Les lits de sable ont été placés en couches par une technique de
précipitation qui favorise la chute du sable dans I'air a un taux de décharge contrélée pour
fournir des densités uniformes. La densité relative obtenue lors des essais a été contrdlée en
prélevant des échantillons de sable préalablement mis en place dans de petites boites de
volume connu et placés en trois endroits différents dans le bac d'essai. La technique de
précipitation adoptée dans la présente étude a fourni une densité relative uniforme de I'ordre
de 60% avec un poids unitaire de 16,70 kN / m3.

Les résultats montrent que les densités relatives obtenues ne dépendent pas de I'emplacement
du moule, ce qui témoigne une uniformité de notre échantillon.

Les propriétés de ce sol sont données dans le tableau 4.1.
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Tableau 4.1 Propriétés géotechniques du sable utilise.

Paramétre Nom Unité Valeur
Coefficient d’uniformité Cu - 3,08
Coefficient de courbure Cc - 1,29
Densité spécifique G - 2,63
Poids volumique v kKN/m?® 16,70
Poids volumique sec maximal vd (Max) KN/m?3 19,30
Poids volumique sec minimum Yd (Min) KN/m? 13,92
indice de vide max € max - 0,889
indice de vide min € min - 0,362
diametre effectif des particules a 10% du passant. D1o mm 0,12
diameétre effectif des particules a 30% du passant. D30 mm 0,24
diametre effectif des particules a 60% du passant. Dso mm 0,37
Cohésion Effective c’ kPa 0,0
Angle de frottement effective’ @’ °) 38,00

L'angle de frottement interne a été mesuré a partir d'une série d'essais de cisaillement direct,

réalisé sur trois échantillons de sable compacté d’une densité relative de 60 % sous des

charges verticales variant de 50-200 KPa, la valeur obtenue est d'environ 38°, ce qui

correspond a un sable dense.

Les résultats de ces essais sont présentés sur la Figure 4.3.
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Figure 4.3 Courbe intrinséque du sable utilisé.
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2.3 Dispositif de chargement et mesure

Le systeme de chargement est un mécanisme a levier mobile constitué d'une poutre
métallique rigide. La charge est appliquée sur la semelle par des masses placées
successivement sur le levier et mesurées par un capteur de charge (anneau dynamométrique)
d’une capacité de 20 kN. Les déplacements ont été mesurés par un autre capteur de capacité
de mesure de 10 cm (précision 0,001 mm) placé sur le point d'application de la charge,
comme illustré sur la Figure 4.4.

Ce type de dispositif présente plusieurs avantages. Il permet entre autres

* d’avoir une connaissance précise de la force appliquée sur la semelle ;

« de ne pas avoir de déplacement du point d'application de I'effort en cours de chargement
(il reste fixe au niveau du plan de pose de la semelle quels que soient ses déplacements) ;

« de laisser la fondation libre de pivoter et de se déplacer verticalement et horizontalement.

Figure 4.4 Schéma des dispositifs de chargement.

2.4 Modele de la semelle
Le modele de la semelle a été fabriqué a partir d'une plaque d'acier rigide, menée de
plusieurs trous, ceux-ci sont placés sur la face supérieure du modele. Ces trous sont
considérés comme des points d'application a différentes excentricités lors de I’application
des charges (voir Figure 4.5). La semelle mesurait 498 mm de longueur, 100 mm de largeur
et 20 mm d'épaisseur. La longueur de la semelle était presque égale a la largeur du réservoir
afin de maintenir les conditions de déformations planes. Les deux extrémités de la plaque de
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la semelle ont été polies pour minimiser les efforts résultant du frottement avec les parois du
réservoir. Une condition de base rugueuse a été obtenue en fixant du papier verre rugueux

sous la base du modeéle de la semelle.

Capteur de
Déplacement

e/b=0.3

e/b=0.2 k—)

e/b=0.1

\x_)
1
1
N ]
1
e/b=0 : ! point d’application de la charge
| 1 1
! N~ semelle
N //‘
U 1, 1
I

4

20mm I <>

100m

A

Figure 4.5 Vue de la semelle utilisée avec les points d'application de la charge.

3. Préparation du sol

La procédure adoptée pour la construction de la pente du modeéle était la méme que celle
utilisée par Yoo (2001), Lee et Manjunath (2000), et EI Sawwaf (2007). Dans la présente
étude, la pente du sable a été réalisée de maniére a obtenir un angle de 33,69°. Comme le
montre la Figure 4.6, pour préparer le banc d'essai, le sol a été placé dans le réservoir, lequel a
été compacté manuellement en couches de 50 mm d'épaisseur jusqu'a ce que la hauteur
souhaitée soit atteinte. Afin d'assurer un compactage uniforme de chaque couche, un rouleau
lisse en acier pesant 70 kg a été passé trente fois sur une planche de bois placée sur la face
supérieure de chaque couche.

Le sable a été soigneusement excavé en fonction de la géométrie de la pente qui a été dessinée
sur les deux c6tés du reservoir. Ensuite, la surface inclinée a été nivelée a l'aide d'une lame

métallique rigide pour former une pente de (H/V) = 0,67.
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Figure 4.6 Procédures pour la construction de la pente de sable.
4. Programme des essais

Trois séries d’essais ont été menées pour étudier ’effet de la pente sur le
comportement de la capacité portante de la semelle filante sous des charges excentriques.
La figure 4.7 illustre ces trois cas de charge :

1. charge centrée.

2. charge excentrée positive lorsque I'excentricité de la charge est située du co6té pres

de la pente

3. charge excentrée négative lorsque l'excentricité de la charge est éloignée de la

pente.

Pendant tous les essais expérimentaux, Chaque série de tests a été réalisée pour étudier
I’effet d’un seul parameétre tout en maintenant les autres parameétres constants. La variation

des parametres comprend la valeur d'excentricité (e) et la distance relative (d /B).
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Le tableau 4.2 présente I’ensemble des programmes de tests a paramétres constants et

variables utilisés pour cette étude.

Qe | QU_g 113

L 1§

' g5 ! B |
HIIT e,
|
+g -2
B B

Figure 4.7 Convention de signe, (1) charge centrée, (2) charge excentrée positive et
(3) charge excentrée negative.

Tableau 4.2 Parametres et programme des essais expérimentaux réalisés.

Référence de I’essai d/B e/B tg B
C000 0
T001, TO02, TOO3 0 0.1,0.2,0.3
F001, FOO02, FOO3 -0.1,-0.2, -0.3
C050 0
T051, T052, T053 0.5 0.1,0.2,0.3
FO51, F052, F053 -0.1,-0.2, -0.3
C100 0
T101, T102, T103 1 0.1,0.2,0.3
F101, F102, F103 -0.1,-0.2, -0.3
C150 0

T151, T152, T153 1.5 0.1,0.2,0.3 2/3
F151, F152, F153 -0.1,-0.2, -0.3
C200 0
T201, T202, T203 2 0.1,0.2,0.3
F201, F202, F203 -0.1,-0.2, -0.3
C250 0
T251, T202, T253 2.5 0.1,0.2,0.3
F251, F252, F253 -0.1,-0.2, -0.3
C300 0
T301, T302, T303 3 0.1,0.2,0.3
F301, F302, F303 -0.1,-0.2, -0.3
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5. Analyse des résultats et discussions

Au total, 49 essais sur modele réduit ont été réalisés pour étudier I’effet de divers parametres
sur le comportement de la semelle. Les essais ont été effectués avec des excentricités de
charge en fonction de la largeur de la semelle (e/B) = 0,0 ; £0,1 ; £0,2 ; £0,3 et la distance
relative d/B=0,0;0,5;1,0;15;2,0;25;3,0.

La capacité portante ultime a été déterminée par la méthode de l'intersection des tangentes
(Adams et Collin, 1997; Trautmann et Kulhawy, 1988), Dans cette méthode, la charge de
rupture est considérée comme l'intersection des tangentes avec les parties initiale et finale de
la courbe Charge-Déplacement (Figure 4.8). Le déplacement a la rupture étant considéré
comme celui correspondant a la charge de rupture.

intensite de charge (KPa)

tassement (mm)
w
1

Figure 4.8 Méthode des lignes de tangentes pour la détermination de la capacité portante pour
e=0,1Betd/B=0,5.

Les résultats expérimentaux obtenus a partir de cette étude (tableau 4.3) révelent que
I'emplacement de I'excentricité de la charge, par rapport a la pente associée a la distance entre
la semelle et la créte de la pente, influent de maniére significative sur la capacité portante .On
peut observer que la capacité portante ultime decroit avec l'augmentation du rapport
d'excentricité (+e/B) et croit avec I’augmentation de la distance relative d/B. Les données sont

répertoriées dans le tableau 4.3.
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Tableau 4.3 Valeur de la capacité portante ultime pour différents cas de I’excentricité.

Charge Charge excentree
centrée  Charge excentrée négative  Charge excentrée positive
e/B=0 e/B=-0,1 e/B=-0,2 e¢/B=-0,3 ¢/B=0,1 e/B=0,2 ¢/B=0,3

d/B tg(B)

qQu (kPa)
0 25 20,5 17.2 10,5 19 14,1 8,6
0,5 30,1 26,9 20.6 11,6 23,1 17,5 11,3
1 36 30,6 26.2 11,5 28,8 23 11,2
15 0.25 39 32,8 28 12,5 30,5 24,8 11,5
2 42,5 35,9 30.8 15,7 33 27,4 151
2,5 51,1 43,1 32 17 40,8 31,5 16,4
3 56,5 46,9 32.1 17,6 46,2 31,9 17

L’influence de l'excentricité de la charge sur la capacité portante d’une semelle filante
reposant sur un sable en pente est illustrée par les courbes charges-déplacements (Figure 4.9),
pour différents rapports (e/B) et d/B. On peut constater que la valeur de la capacité portante
ultime est inversement proportionnelle avec le rapport d'excentricité (xe/B) et croit avec
I’augmentation de la distance relative d/B. L’analyse de cette figure souligne le cas de la
semelle établie aux cas de distances relatives d/B<3, pour lesquels, la capacité portante ultime
pour la charge excentrée positive est inférieure a celle de la méme charge excentrée négative
Toutefois, pour une distance d/B = 3 et dans les deux cas d'excentricité (négative ou positive),
la capacité portante ultime est approximativement identique, en effet, I’influence de
I’emplacement de 1’excentricité de la charge sur la capacité portante peut €tre négligée. Par

conséquent, la distance maximale de bord a été limitée a 3B.

intensite de charge (kPa) intensite de charge (kPa)
0 10 20 30 40 50

A

d/B=0

—s—¢/B=0
—e— ¢e/B=-0,1
| ——e/B=-0,2
—+—e/B=-0,3
49 |——e/B=0,1

| ——e/B=0,2

——e/B=0,3

Tasssement (mm)
w N
1 1
T'assement (mm)
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Figure 4.9 Courbe chargement-tassement d’une semelle filante soumise aux différentes charges
excentrées.

Pour déterminer I’effet de la valeur de charge excentrée et sa position par rapport a la face de

la pente sur la capacité portante, un facteur de réduction de I'excentricité de la charge, i,

appelé coefficient minorateur de portance, est utilisé pour exprimer et comparer les données

d’essai provenant de différentes conditions de chargement (équation 4.1). Ce facteur est défini

comme le rapport de la capacité portante d’une semelle soumise a une charge verticale

excentrée (Qu (excentrée)) @ la capacité portante de la méme semelle soumise a une charge

verticale centré (Qu (centree)).-

84



Chapitre 4 Etude expérimentale de la capacité portante d’une fondation superficielle reposant sur un sable en
pente et soumise & une charge excentrée

i, = Qu(exentrée) (41)
Qu(centrée)

Les résultats expérimentaux du facteur de 1’excentricité de la charge, ie, SOnt récapitulés dans

le tableau 4.4 ci-dessous.

Tableau 4.4 Valeur du coefficient de minorité i. pour différents cas de 1’excentricité.

e/B  Meyerhof d/B
1953 0 0,5 1 15 2 2,5 3
-0,3 0,4 0,42 0,385 0,319 0,32 0,369 0,332 0,311
-0,2 0,6 0,688 0,750 0,727 0,717 0,724 0,626 0,568
-0,1 0,8 0,82 0,893 0,85 0,841 0,844 0,843 0,83
0 1 1 1 1 1 1 1 1
0,1 0,8 0,76 0,767 0,8 0,782 0,776 0,798 0,817
0,2 0,6 0,564 0,581 0,638 0,635 0,644 0,616 0,564
0,3 0,4 0,344 0,375 0,311 0,294 0,355 0,320 0,300

Les résultats expérimentaux du facteur de I’excentricité de la charge, ie, SOnt récapitulés dans
le tableau 4.4 ci-dessous.

La Figure 4.10 montre une comparaison entre les valeurs de ie en fonction de 1’excentricité
relative e/B des charges obtenues par présente étude et celles fournies par Turker et al. (2014)
et Cure et al. (2014) y compris la solution de Meyerhof (1953a). Il est intéressant de noter que
le coefficient ie diminue avec 1’augmentation de l'excentricité de la charge dans les deux cas
d'excentricité (négative ou positive). On peut constater que la capacité portante ultime pour
une charge excentrée positive est inférieure a une charge excentrée négative. Les résultats de
la présente étude sont bien corrélés avec la solution de (Meyerhof 1953a) lorsque
I’excentricité de la charge est située du coté de la pente. Nous pouvons noter que I’approche
de la largeur effective proposée par Meyerhof (1953) s’accorde bien avec les résultats obtenus
sur I’ensemble de la gamme de valeurs ¢/B. Alors que, les résultats de Cure et al. (2014) et

Turker et al. (2014) sont légérement inférieurs a ceux obtenus par la présente étude.
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Figure 4.10 Facteur de réduction ie en fonction du rapport de 1’excentricité e/B.

6. Effet de I'emplacement de I'excentricité de la charge par rapport a la face de la pente

La Figure 4.11 illustre la variation de la capacité portante ultime en fonction de la charge

excentrée (xe/B). Il est intéressant de noter qu'il y a une différence significative dans la valeur

de l'intensité de la charge, comme on peut le voir sur la figure 4.11, la capacité portante

augmente a mesure que la valeur absolue de I'excentricité diminue ; ce résultat est similaire a

celui trouvé par Saran et Reddy (1990) et Cure et al. (2014). De plus, la capacité portante pour

une charge centrée est supérieure a celle d'une charge excentré (quel que soit le signe).

La courbe enveloppe est symétrique pour la semelle filante située loin de la créte de la pente a

d/B = 3 ; cependant, cette symétrie a disparu pour d/B=0,5;1,0;1,5;2,0et2,5.

—=—d/B=0
—c—d/B=0,5
—a— d/B=1
—+—d/B=1,5
—=—d/B=2
—e—d/B=2,5
———d/B=3

intensite de charge (kPa)

10

-0,3 -0.2

-0,1

0,0
e/B

0,1

0,2

0,3

Figure 4.11 Variation de I’intensité de la charge en fonction de e/B.
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1.1 Effet de la distance entre la fondation et la créte du talus

Il est clair que la variation de la capacité portante dépend non seulement de 1’excentricité mais
également de la distance au bord du talus. Ainsi, la Figure 4.12 montre ’influence de la
distance relative d/B de la fondation et la créte du talus sur les capacités portante pour
différents rapport d’excentricité de charge e/B (sens positif ou sens négatif) et d /B égale a :
0,0;05; 1, 2; 25 et 3. On constate que la capacité portante ultime de la semelle sous la
charge centrée ou sous la charge excentrée augmente de facon significative a mesure que
I'emplacement de la semelle s’¢loigne de la créte de la pente. Cependant, pour la faible
excentricité e=0,3B on observe que les valeurs de la force portante sont tres proches, quelle
que soit la distance relative d/B.

intensite de charge (kPa)

' T 4 ] —eB=0 (a)

| |—e—e/B=-0,1
554 |—o—e/B=0,1
1 |——e/B=-0,2
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459 |——e/B=-0,3
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|~—dB=05
——d/B=1
——d/B=15
|l——diB=2
——d/B=2,5
1——dib=3

Tassement (mm)
S
1
intensite de charge (kPa)

0,0 05 1.0 15 20 25 3,0

Figure 4.12 Variation de I’intensité de charge en fonction de la densité relative d/B.
7. Mécanisme de rupture

La plupart des études antérieures ont montré que la surface de rupture est symétrique dans le
cas d’une fondation établie sur un sol a surface horizontale, en revanche, cette symétrie a
disparue en présence du talus. Lorsque la fondation repose sur un sol non renforcé et soumise
a une charge excentrée, la surface de rupture primaire qui se développe du coté de
I'excentricité (pente) est plus longue que la surface de rupture secondaire produite dans le c6té
opposé. Une zone triangulaire apparait sous la semelle filante avec le mouvement de la

semelle vers le bas (Turker et al. 2014). Les Figures 4.13 (a, b, ¢ et d) montrent les surfaces de
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rupture sous une fondation posée prés d’une pente, pour les deux cas d’excentricités de la
charge positive et/ou négative (+e/B) en fonction de la distance relative d/B. Dans les deux
cas, il s'agit de contréler a quel point la semelle peut pivoter ou se déplacer latéralement. Une
prévision précise de ce mécanisme de rupture est importante car elle décrit la transition entre le
tassement et le soulevement de la semelle et le moment ou une rupture par glissement se
produira.

Les résultats expérimentaux obtenus dans cette étude ont montré que pour une distance
relative d/B<3 la surface de rupture primaire (surface passive) apparait sous le point
d’application de la charge et s'é¢tend vers la pente quel que soit I’emplacement de
I’excentricité de la charge par rapport a la créte de la pente (Figure 4.13, a et b) et (Figure
4.14, a et b). Cependant, la largeur du soulevement et la surface de rupture étaient différentes
dans les deux cas de I’excentricité de la charge (positive ou négative).

En cas d’une charge excentrée négative, la déformation latérale et le soulévement de la
surface de rupture sont plus larges et plus profonds que dans le cas de la charge excentrique
positive, par conséquent 1’augmentation de la surface de rupture favorise I’augmentation de la
capacité portante. Tandis que dans le cas ou la semelle se déplace a une distance d/B = 3, la
surface de rupture ne se produit pas sur la pente mais le long de la surface horizontale du sol.
De plus, la surface de rupture primaire se développe du coté opposé a I'excentricité et la
surface de rupture secondaire se produit du c6té de la charge excentrée (Figure 4.13, c et d).
Ces résultats sont similaires a ceux obtenus par Uzuner (1975) et Valaisan (1978). Cependant,
d'autres auteurs ont signalé des phénomeénes opposés pour les sols non renforcés (Eastwood
1955 ; Moroglu et al. 2005 ; Sadoglu et al. 2009).

a Rotation Qe

Soulévement

Surface de Rupture Secondaire

Surface de Rupture Primaire
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Eotation

b)

Surface de Rupture Secondaire

Surface de Rupture Primaire

c) ~
B2 Soulévement
Surface de Rupture
B secondaire Surface de Rupture Primaire
d) B2

Souléveme

N

Surface de Rupture
Surface de Rupture Primaire Secondaire

Figure 4.13 Surface de rupture d'une semelle filante soumise a une chargée excentrée sur une pente de
sable.

A titre d’exemple les Figures 4.14 (a, b, c et d) montre les surfaces de rupture d’une semelle
filante posée pres d'une pente sous des charges excentrées, pour les cas (e/B=%0,1) et d/B=1 et
3.Les figures 14 (a, b, ¢ et d montrent que pour une distance relative d/B =1 la distance entre
les intersections des surfaces de rupture avec la crété de la pente de sable et le c6té de la
semelle (H1) dans le cas d’une charge excentrée négative est plus grande que la distance dans
les cas d’une charge positive (H2). Ces observations confirment la conclusion selon laquelle,

la capacité portante des semelles pres de la pente soumise a une charge excentrée négative est
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plus grande que celle d’une charge excentrée positive, car la charge ultime est liée a la surface
de rupture. Les deux bords se tassent selon des valeurs différentes, ce qui provoque
I'inclinaison de la semelle et la pression sous la semelle ne reste pas uniforme. La quantité
d'inclinaison et la pression & la base dépendent de la valeur du rapport d'excentricité (e/B). Les
rotations des semelles ont été évaluées a quelques degrés prés. L’angle de rotation est
proportionnel avec I'excentricité. Dans le cas ou la semelle se déplace a une distance d/B = 3,

on observe que les surfaces de rupture n’atteignent pas la créte de la pente.

a)d/B=1lete/B=-0.1

b) d/B=1ande/B=0.1
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C) d/B=3ete/B=+0.1

Figure 4.14 Modéles typiques de rupture du sol pour une semelle filante sur une pente de sable.

8. Conclusions

L'étude expérimentale d'une semelle filante soumise a une chargée excentrée pres de la pente

a €té menée avec différentes géométries, les résultats des analyses ont été comparés a d'autres

solutions disponibles dans la littérature. Il a été constaté que :

Les résultats expérimentaux indiquent que la charge ultime est influencée de facon
significative par I'inclinaison de la pente 3 ; d/B et e/B.

bien que le degré d'influence varie considérablement selon I'emplacement de la charge par
rapport au centre de la semelle et a la créte de la pente.

L'influence de la pente sur le comportement de la semelle diminue avec I'augmentation de
d/B

Le taux d'augmentation de la capacité portante est plus important dans le cas des petites
excentricités que dans le cas des grandes excentricités.

La capacité portante ultime augmente avec la diminution de I'excentricité de la charge

La capacité portante ultime est plus élevée sous une charge excentrée négative que sous
une charge excentrée positive et cette différence disparue lorsque la semelle est située a
une distance relative d/B= 3.
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Chapitre 4 Etude expérimentale de la capacité portante d’une fondation superficielle reposant sur un sable en
pente et soumise & une charge excentrée

e La capacité portante d'une semelle soumise a une charge centrée est supérieure a celle
d'une semelle soumise & une charge excentrée dans les deux cas d’excentricité (positive et
négative)

e La profondeur et la longueur de la surface de rupture sont proportionnelles avec la distance
horizontale entre la semelle et le sommet de la pente. En revanche, elles sont La
profondeur et la longueur de la surface de rupture inversement proportionnelles avec
I'excentricité.

e L'effet de ’excentricité de la charge sur la capacité portante peut étre prédite de maniere
significative par I’approche de la largeur effective B’= (B — 2.e) proposée par Meyerhof
(1953).
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Chapitre 5 Analyse numérique de la capacité portante d’une semelle filante reposant sur un sable
en pente et soumise a une charge excentrée et/ou centrée

Chapitre 5 : Analyse numérique de la capacité portante d’une semelle
filante reposant sur un sable en pente et soumise a une charge excentrée
et/ou centrée

1.Introduction

Une série d'analyses par éléments finis bidimensionnelles sur un prototype de systeme semelle
/ pente a été réalisée afin de valider les résultats des essais expérimentaux et de fournir un
apercu sur le comportement d'une semelle filante rugueuse reposant sur un sol granulaire en
pente soumise aux charges verticales excentrées et/ou centrées.

L'analyse par éléments finis a été réalisée a l'aide du programme PLAXIS Brinkgreve et
Vermeer 2002. Plaxis est congu pour traiter un large éventail de probléemes géotechniques tels
que les fondations profondes, les tunnels et les structures en terre, tels que les murs de
soutenement et les pentes. Il a été utilisé comme base de comparaison des résultats des
méthodes expérimentales et numérigues.

Cette partie est consacrée a la présentation des différentes étapes du calcul numérique effectué
pour implanter le modele géotechnique, dit de référence dans le code de calcul Plaxis. Nous
nous intéressons particulierement a I’estimation de la capacité portante ultime ainsi qu’a
I’étude des surfaces de rupture d’une semelle filante reposant sur un sol purement frottant en
pente sous charge verticale centrée et/ou excentrée. En effet nous étudierons I’influence de la
position de I’excentricité par rapport a la face de la pente et la distance relative d/B sur la
portance de la semelle.

La comparaison des résultats numériques de cette étude aux résultats expérimentaux

représentes dans le chapitre 4 permet de valider les résultats obtenus.

2. Procédure de la simulation numérique

Pour mener des calculs numériques corrects a l'aide du code PLAXIS, il est

recommandé d’introduire soigneusement les données enumerées ci-dessous :
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Chapitre 5 Analyse numérique de la capacité portante d’une semelle filante reposant sur un sable
en pente et soumise a une charge excentrée et/ou centrée

2.1 La géométrie du modeéle

La géométrie du modéle numérique ainsi que les propriétés mécaniques et physiques des
matériaux introduits dans I'analyse numérique (semelle et sable) ont été adoptées pour étre
identiques a celles du modéle expérimentale.

La définition géométrique retenue pour cette etude est représentée sur la figure 5.1 ; elle sera
modélisée par un modele géométrique plan (2D) de 180 c¢cm de longueur sur 50cm de
profondeur avec un angle d’inclinaison de la pente 0=33,69°.

La fondation est représentée par une semelle filante ayant une largeur B=10 cm, celle-ci est
supposeée parfaitement rigide (E,/Es, = o0) et rugueuse, laquelle est posee sur la surface du
talus. Le massif étudié ne présentant aucune symétrie géométrique, il est donc modélisé dans
son intégralité.

Par ailleurs, les conditions aux limites sont prises en compte en bloquant les déplacements
horizontaux sur les extrémités verticales et en bloguant les déplacements horizontaux et

verticaux pour I’extrémité inférieure.

105cm 75cm

v

A
v
A

A

2

h ol ¥
1 b ) & & oF

3

50 cm 9

Ve = ==

Figure 5.1 Présentation du modéle numérique.

2.2 Caractéristiques des matériaux
2.2.1 Caractéristiques du massif de sol

Le sol utilisé dans cette analyse est un sable dense sans cohesion obéissant au critére non
linéaire de Mohr-coulomb régi par une loi de comportement non associée. L’attention est
attirée sur le fait que ce critére est recommandé pour sa simplicité et la disponibilité des

parameétres dont on a besoin.
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Chapitre 5 Analyse numérique de la capacité portante d’une semelle filante reposant sur un sable
en pente et soumise a une charge excentrée et/ou centrée

Les valeurs des paramétres du sol utilisées dans I'étude numérique sont récapitulées dans le

tableau 5.1 ci-dessous.

Tableau 5.1 Propriétés de la couche de sol.

Paramétres Nom Unite Sable 1
-Modéle type Model - Mohr-Coulomb
-Type de comportement Type - Drainé
-Poids volumique sec YV unsat kN/m? 16,7
-Poids volumique humide Y sat kN/m® 19,3
-Module d’Young Ere kPa 1,2.10*
-Coefficient de Poisson v kPa 0,30
-Cohésion c KN/m?3 1
-Angle de frottement 17 ®) 38
-Angle de dilatation 14 ®) 8
-Facteur de réduction des efforts a -

I’interface R iner Rigide

La semelle a été modélisée comme un élément de poutre élastique basé sur la théorie de faisceau
de Mindlin. Les propriétés de la semelle utilisées dans les calculs sont répertoriées dans le
tableau 5.2.

Tableau 5.2 Caractéristique de la semelle

Paramétres Unité valeur valeur
type de comportement - - Elastique
Rigidité normale EA kKN /m 2,1X107
Rigidité de flexion El KN m? 1,75X10°
Coefficient de poisson v - 0,3

2.3 Génération du maillage

Au cours de la génération du maillage, les éléments triangulaires a 15 noeuds figure 3.1 ont été
préférés aux €léments a 6 nceuds, ce ci, afin de fournir une plus grande précision dans les calculs.
Par ailleurs, la semelle a été présentée par un élément poutre a cinq nceuds figure 3.2

Dans la conduite des calculs, Plaxis intégre une procédure de génération de maillage entiérement

automatique, dans laquelle le massif de sol a été discrétisé dans son intégralité par des éléments
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de type triangulaires a 15 nceuds. Le maillage est constitué en totalité de 1258 élements et
10358 nceuds. Un maillage relativement grossier (global coarseness) est utilisé pour tout le
sol, puis un raffinement local du maillage a été effectué dans les zones ou de forts gradients
risquent d’apparaitre, c’est-a-dire au voisinage de la fondation et sous sa base, ainsi que pres
de la téte du talus, de maniere a obtenir une bonne estimation des champs des contraintes et
des déplacements.

La géométrie de la pente du prototype, le maillage des éléments finis et les conditions aux

limites sont illustrés a la Figure 5.2

Figure 5.2 Maillage du modéle numérique.

2.4 Conditions initiales

Une fois le modele géométrique est créé et le maillage d’éléments finis est généré, 1’état et la
configuration des contraintes initiales doivent étre spécifiés. Les conditions initiales sont
constituées de deux modes différents, I’un pour générer les pressions interstitielles initiales
(mode des conditions hydrauliques) et ’autre pour spécifier la configuration géométrique
initiale et générer le champ des contraintes effectives initiales (mode de configuration

géométrique).
2.4.1 Les pressions interstitielles
Dans notre étude, comme le sable utilisé était sec, la génération de I'état initial de I'eau
souterraine nécessite uniquement celle des contraintes effectives initiales.
2.4.2 Les Contraintes Initiales

La plupart des problemes analysés en ingenierie géotechnique nécessitent des données sur
I’état des contraintes initiales. Ces contraintes causées par le poids propre du massif de sol
représentent 1’état d’équilibre du sol en place.

Dans une analyse avec PLAXIS, ces contraintes initiales doivent étre spécifiées par

I’utilisateur. 1l existe deux possibilités pour obtenir ces contraintes :
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» La procédure K : sera utilisée uniquement dans les cas ou la surface est horizontale
et ou les couches de sols et la nappe phréatique lui sont paralléles.

» Le chargement gravitaire : procédure fixée pour les autres cas.

A<AVAY;

Figure 5.3 Surfaces non horizontales et stratifications non horizontales.

2.5 Procédure de calculs :

Comme la surface de la pente n'est pas horizontale, les contraintes initiales ne peuvent pas
étre générées en utilisant le coefficient Ko, il faut appliquer la procédure du chargement
gravitaire (gravity loading). Dans ce cas, la génération des contraintes initiales de la pente a
été créée d'abord par application de la force de gravité due au poids propre du sol dans la

premiére phase de calcul (voir figure 5.4).

ey
Fie Edit ‘View Caloulate Help
* v
B £ =3 Y o Caculate...
W
BE ew & b
General Parameters ]mlt’mhersl Preview |
Control parameters
Additional Steps: 50 = ™ Reset dsplacemenits to zero
¥ Ignore undrained behaviour
¥ Delets intermadiate staps
Tterative procedure 1 [ Loading inpuk
£+ Standard setting " Staged construction
© Marwsl setting # Tokal multipliers
™ Incremental multiphers fidvanced
Time inkerval ; Fjuom :] day Define...
LEfinz Estimated end time : 0,0000 & day G Flow,
B et | EF Insert | B3 Delete. . ]
Identiication Phaseno. | Start from | Calculation | Loading input [ Time [ water [First
i 0 0 o e 0,00 o 0
0 s 0,00
o

Figure 5.4 Application du chargement gravitaire.

Sur la figure 5.5 on constate que le sol a subi une déformation caractérisée par le déplacement
vertical de sa surface libre vers le bas, les déplacements sont remis a zéro, il n y’a donc pas
d’effet du chargement gravitaire sur les déplacements engendrés par les autres phases de

calcul.
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T T T+ T Eaa T +F

+
I

Figure 5.5 Déformation du massif du sol apres génération des contraintes initiales.

Une fois la procédure de chargement gravitaire est appliquée dans la premiére phase de calcul
plastique, il vient ensuite la seconde phase de calcul qui consiste en I’application du
chargement proprement dit, pour cela, une charge prescrite a été appliquée par incréments,
accompagneée par analyse itérative jusqu'a la rupture du sol sous la fondation. La charge qu

pour laquelle il y a eu rupture s’appelle charge limite.

® e
2 6 é‘!@ ?@ 5
* L - ™
L = Point load - static load system A
Geometry point 7
X-Vale : (TN &1 KNfm
“4 ] Yvake: [-10,000 2l kNfm 1 N
o | o |
e —————————
Y/\
Y ®
#0 X il

Figure 5.6 applications du chargement propre dit.

Il est nécessaire de définir les points de contréle ou I’on souhaite enregistrer les valeurs des
contraintes et des déformations ou des déplacements. Ces points permettent de tracer les
différentes courbes. que pour ces points. Il est a noter que 1’on peut choisir soit des points de
déplacements ou des points de contraintes. Pour notre cas ces points ont été définis au point
d’application de la charge. La capacité portante pour chaque modele numérique est obtenue
par la relation (1) et illustrée dans la figure 5.7.

qu = X, Mstage X P (6.1)
Avec P est la charge introduite dans la phase de calcul.
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Calculation information L&J

Multipliers  Additional Info ] Step Info |

Step Info
Step 21 aof 21 Extrapolation factor 1.000
PLASTIC STEP Relative stffness -0.007F

Staged construction

Active proportion total area Marea : 0,000 TMarea : 1.000

Active proportion of stage Mstage : -0.00s IMstage : 0.zar7
Forces Consolidation

ForceX 0000 krm Realised Pmax : 0.000 kMym 2

ForceY 0000 krkym

ForceZ MAS kMym

Tunnels

Wiew the tite bar of the individual beam forces plots for contraction of tunnels

Erint | Help

Figure 5.7 Capacité portante ultime a partir du code Plaxis.
3. Analyse des résultats et discussions

Dans cette étude on a considéré une fondation filante non encastree, reposant sur un massif de
sol purement frottant (sable) et située a une distance relative variable (d/B) entre la fondation
et la créte, celle-ci est soumise a une charge verticale excentrée et/ou centrée.

Pour étudier I’effet de I’excentricité de la charge et sa position par rapport a la créte du talus,
ainsi que I’effet de la distance entre le bord de la semelle et la créte de la pente (d/B), une série
d'analyses par élément finis a été réalisée pour des rapports d/B variant entre O et 3 par pas de 0,5
pour des différents rapports d’excentricités /B = (0,0 ; £0,1 ; 0,2 et 0,3).

La figure 2 illustre les détails de I'excentricité de la charge. Le (+e/B) montre I’excentricité de
la charge vers la face de la pente tandis que (-e/B) montre I’excentricité de la charge vers la
face opposé de la pente. Pour atteindre la charge limite, on a appliqué une charge
incrémentale sur la fondation jusqu’a la rupture du sol situé sous la fondation pour chaque
valeur du rapport de I'excentricité (e/B).

Les valeurs de la capacité portante ultime sont recapitulées dans le tableau 5.3.

Dans cette étude, pour exprimer I'effet de I'excentricité de la charge sur la capacité portante

dans le cas d'une combinaison excentricité-pente, on utilise deux coefficients de réduction :

e le premier est lié a l'excentricité de la charge appelé coefficient minorateur de la
portance tenant compte de 1’excentricité de la charge, ie, ce coefficient est par
définition, le rapport de la capacité portante sous une charge excentrée a celle sous une

charge centrée, donné par 1’équation (5.2).

99



Chapitre 5 Analyse numérique de la capacité portante d’une semelle filante reposant sur un sable

en pente et soumise a une charge excentrée et/ou centrée

Tableau 5.3 Valeur de la capacité portante ultime pour différents cas de I’excentricité.

Charge Charge excentrée

centrée Charge excentrée négative Charge excentrée positive

e/B=0 e/B=-0,1 e/B=-0,2 e/B=-0,3 ¢/B=0,1 e/B=0,2 e/B=0,3
d/iB  tg(P) o (kPa)

0 26,5 25,5 16,2 22,5 22,5 21,3 11,4
0,5 331 30 20.6 11.6 23.1 23,1 15,3
1 38,8 32,8 30,2 22,4 34,47 27,1 16,8
1,5 0.25 39,9 30,8 41,9 34,2 31,5 26,4 22,4
2 51,3 57,4 39,3 28,6 50,1 39,8 29
2,5 59,1 53,1 43,8 17 40.8 315 16.4
3 63,2 46.9 45,5 32,9 56,8 42,3 33,1

e

Ig

Le deuxiéme coefficient est lié a la pente supportant une semelle située a une distance
(d) par rapport a la créte du talus, appelé facteur de réduction de la capacité portante, ig
celui-ci est utilisé pour représenter le comportement de la capacité portante de la
semelle sur une pente de sable. Ce parametre est défini comme le rapport entre la
capacité portante finale de la semelle située a une distance d du bord du talus (Qu pente)
a la capacité portante ultime de la méme semelle établie sur un sol horizontal (qu n),

comme indiqué dans I'équation (5.3)

P qu(eccentric) (62)
qu(cemric)
_ Quslop
= (6.3)

Les résultats expérimentaux du facteur de 1’excentricité de la charge, ie, SOnt répertoriés dans

le tableau 5.4 ci-dessous.

Tableau 5.4 Valeurs du coefficient de minorité ie pour différents cas de I’excentricité.

e/B Meyerhof d/B

1953 0 0,5 1 1,5 2 2,5 3
-0,3 04 0,572 0,574 0,577 0,577 0,596 0,483 0,520
0,2 06 0,745 0,782 0,778 0,748 0,766 0,741 0,719
0,1 08 0,901 0,906 0,904 0,916 0,927 0,898 0,908

0 1 1 1 1 1 1 1 1

0,1 08 0,830 0,879 0,888 0,873 0,886 0,847 0,898
0,2 06 0,618 0,697 0,698 0,689 0,695 0,673 0,700
0,3 0.4 0,402 0,462 0,432 0,490 0,512 0,490 0,523

100



Chapitre 5 Analyse numérique de la capacité portante d’une semelle filante reposant sur un sable
en pente et soumise a une charge excentrée et/ou centrée

La figure 5.8 présente une comparaison entre les courbes charge-tassement obtenues par les
méthodes expérimentales et numériques pour deux états d’excentricités différentes (positifs et
négatifs).

La premiére courbe correspond a I’excentricité de la charge située prés de la pente (e/B=0,1),
alors que la deuxiéme courbe correspond a I’excentricité de la charge située du coté opposé a
la pente (e/B=-0,1).

On constate que les courbes représentant les résultats numériques sont en bonne corrélation

avec celles obtenues expérimentalement.

N
o

w
o

N
o

= résultats exp €/B=0,1
—=— résultats Num e/B=0,1
—e— résultats exp e/B=-0,1
—e— résultats Num e/B=-0,1

intensite de charge (kPa)

-
o

10 15 20 25 3.0 35 4.0

Tassement (mm)

Figure 5.8 Comparaison des résultats numériques avec les résultats expérimentaux.

Les résultats obtenus mettent en valeur la bonne reproductibilité de nos résultats numériques
en comparaison avec ceux obtenus expérimentalement.

Une légere différence peut étre constatée entre les courbes de chargement provenant du méme
cas d’excentricité de charge. Cet écart pourrait étre attribué aux parametres adoptés pour le
sol et la fondation, ainsi qu'aux conditions aux limites numériques qui ne peuvent étre

vérifiées dans les modeles expérimentaux.

3.1 Effet de la distance entre la fondation a la créte du talus

Plusieurs modéles numériques ont été menés sous 1’effet des différentes charges centrées pour
étudier l'influence de la distance de la fondation a la créte du talus sur la capacité portante
d’une semelle filante soumise a une charge centrée.

La Figure 5.9 montre I’influence de la distance relative d/B sur la capacité portante pour
differentes valeurs de d/B. On constate que la capacité portante ultime croit avec la distance

relative. Lorsque la semelle est éloignée de la créte de la pente (d/B = 0) jusqu'a la distance
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relative d/B =1, il y a une augmentation importante de la capacité portante (une valeur moyenne
de 44%).

Cependant, le changement de la capacité portante de la semelle avec I'emplacement de la
semelle par rapport a la créte de la pente peut étre lié a la résistance passive du sol (surface de
rupture primaire) du coté de la pente tel qu'il est illustré sur les figures 5.13. Lorsque la
semelle est placée loin de la pente, la largeur de la surface de rupture primaire (zone passive)
du c6té de la pente au coin actif sous la semelle augmente, ce qui nécessite une force
beaucoup plus grande pour que la surface de rupture atteigne la pente. Par conséquent, la

capacité portante de la semelle augmente.
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Figure 5.9 Variations de la capacité portante en fonction d/B.

3.2 Coefficient réducteur de portance

La Figure 5.10 montre les variations du facteur de réduction de la capacité portante, ip, en
fonction de la distance relative (d/B) de la fondation au bord du talus pour le cas d’une charge
centrée obtenue tant par la présente étude (essais expérimentaux et modélisations numérigques)
tant par Bakir (1993), Gemperline (1998).

Les résultats montrent que les valeurs de ig augmentent presque linéairement avec
I’¢loignement de la fondation par rapport a la créte du talus. Les valeurs de i obtenues a partir
des essais expérimentaux sont en bonne corrélation avec ceux obtenues numériquement. On
remarque que lorsque la semelle est eloignée de la créte du talus, située a une distance relative
(d/B =1), les résultats de la présente étude, dans sa partie numérique, sont en accord avec ceux de
Bakir (1993) et Gemperline (1998), tandis que, les résultats de la partie expérimentale sont
Iégérement inférieures a ceux de ces auteurs. Par contre, pour (d/B > 1), les résultats des essais

experimentaux sont plus proche de ceux de Bakir (1993) et Gemperline (1998).
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Figure 5.10 variations du coefficient réducteur ig en fonction de d/B.

3.3 Effet de la position de I’excentricité par rapport a la face du talus

Les variations de la capacité portante ultime en fonction de la charge excentrée (xe/B) avec la
distance relative sont illustrées par la Figure. 5.11 En genéral, pour une distance relative,

(d/B < 3), le comportement d’une fondation soumise a deux états d’excentricités différentes
de la charge (positif et négatif).est compléetement différent.

En revanche, pour le cas de charge excentrée située loin de la face du talus (e/B < 0), les
valeurs de la capacité portante sont supérieures a celles engendrées par un chargement pres de
la face opposée de la pente (e/B > 0). Une telle différence peut étre attribuée a 1’inclinaison de
la semelle vers la pente, ce qui se traduit par une dispersion du sol vers la pente pour (e/B >0).
Cependant, la capacité portante augmente lorsque 1’excentricité de la charge diminue quel que
soit la position de cette derniere par rapport a la pente, ceci jusqu’a d/B > 3, cas ou la portance
de la fondation est presque la méme pour les deux cas d’excentricités (positive ou négative).
Ce phénomeéne est di a la rupture par cisaillement qui se développe dans le plan horizontal
situ¢ sous la base de la fondation (le talus n’influe pas sur la portance de la fondation), en
conséquence, l'effet de la pente est minimisé lorsque la semelle est placee a une distance de bord
supérieure ou égale a trois fois la largeur de la semelle.

Les résultats de la figure 5.11 montrent que, la capacité portante pour la charge centrée e/B=0
augmente avec la distance relative de la semelle par rapport a la créte du talus et sa valeur
reste toujours supérieure a celle de la charge excentrée (e/B = £0.1).

Ces résultats sont conformes a ceux obtenus par les essais experimentaux présentés dans le

chapitre 4.
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Figure 5.11 Variations de la capacité portante en fonction de e/B.

3.4 Coefficient de réduction de I’excentricité

Les figures 5.12 illustrent les relations entre le rapport d'excentricité de charge (e/B) et le
coefficient de réduction de I’excentricité ie obtenus par la présente étude (simulation
numérique et essais expérimentaux) et celles reportées par Meyerhof (1957). Comme le
montrent les figures 5.12, les valeurs de ie diminuent avec 1’augmentation de I'excentricité de
la charge dans les deux états d’excentricité de charge (positive ou négative). Quel que soit la
distance relative d/B, une réduction dans la valeur de ic a été remarquée, celle-ci est due a
I’augmentation de 1’excentricité. On remarque que les valeurs de i estimées numériquement
sont légerement supérieures a celles trouvées par les essais expérimentaux et 1’approche de
Meyerhof. Cependant, les valeurs de ie estimées expérimentalement sont en bon accord avec
I’approche de Meyerhof (B'=B-2¢e). Ce qui implique que la combinaison de I'excentricité de

la charge et la pente en utilisant la régle de la largeur effective peut conduire a de bons
résultats. Loukidis et al. (2008) ont rapporté qu'en utilisant la largeur effective de Meyerhof
(1953a), on peut estimer I'effet de I'excentricité en cas de combinaison de l'excentricité et

I'inclinaison de charge.
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Figure 5.12Variation de ic avec le rapport d’excentricité e/B.

4. Mécanismes de rupture

Pour les sols en pentes, les résultats des études antérieures ont montré que le modéle de
rupture pouvait étre classé comme un mécanisme de rupture de la capacité portante, ou un
mécanisme de rupture de talus genéral.

Afin de d’illustrer clairement les différences dans la surface de rupture dues a ’effet de
I'excentricité (xe/B) et la distance relative (d/B), les mécanismes de rupture considéres
correspondent aux excentricités : e/B = 0.00 ; 0.10; 0.20 et 0.30, prises pour les cas de
d/B=1.0;0.5;1.0; 2.0 et 3,0, les figures ci-dessous illustrent les différents cas etudiés.

La figure 5.13 présente les mécanismes de rupture sous une semelle filante située a une
distance relative d/B=0,5 pour les deux cas de I’excentricité positive et négative e/B= (£0,1 et
10,2). Cette figure montre une extension du mécanisme de rupture jusqu’au talus, c’est le cas
ou la ligne de glissement intercepte la surface inclinée du massif de sol ; ce type de
mécanismes de rupture appelé : mécanisme de la capacité portante. Contrairement au cas d’un

sol horizontal, la surface de rupture ne présente pas de symétrie géométrique et le volume de
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sol mobilisé dans le cas d’une excentricité négative est plus grand que celui d’une excentricité
positive.

Cette figure montre également, la formation d’un coin triangulaire élastique sous la fondation,
son volume dépend de ’excentricité de la charge ¢/B. Comme mentionné préecédemment, a
partir de la comparaison des résultats des essais expérimentaux et des analyses numeriques, la
surface de rupture diminue constamment a mesure que l’excentricité augmente et que les

dimensions du coin qui se créent sous la fondation diminuent.

(a) e/B=-0.1 (b) e/B=0.1

(c) e/B=-0.2 (d) e/B=0.2

Figure 5.13 Mécanisme de rupture correspond aux excentricités, (a) : e/B =-0,1 ;
(b) : e/B=0,1;(c):e/B=-0,20et(d):e/B=0,20;avec d/B=0,5.
La figure 5.14 (a et b) illustre les mécanismes de rupture pour le cas d’une semelle filante
reposant sur un sol frottant sans cohésion, située a une distance relative d/B =0.5 pour e/B=0,
-0.1. On constate que la surface totale (ou la longueur) des surfaces de rupture d’une semelle a
charge excentrée est inférieure a celle d’une semelle a charge centrée, par conséquent les char

charges ultimes sont différentes.

(@) e/B=0 (b) e/B=0.1
Figure 5.14 Mécanisme de rupture correspond aux excentricités, (a) : e/B=0, (b) : e/B=-0,1 ; avec
d/B=0,5.
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La figure 5.15 montre les surfaces de rupture pour différentes valeurs de la distance relative
d/B =0, 1 et 2. Il est a noter que la forme des surfaces de rupture est influencée par la distance
relative (d/B). Tout en augmentant (d/B), la taille de la surface de rupture devient plus grande

et plus profonde, ce qui fournira une capacité portante plus élevees.

(@) (b)

(c) (d)

(e) U

Figure 5.15 Mécanisme de rupture correspond aux excentricités, (a) et (b) : d/B=0; (d) et (c):
d/B=1; (e) et (f) : d/B =2 avec e/b=0.

A partir de d/B=3, la différence de la taille de surface de rupture due a la charge excentrée
(négative et positive) diminue, lorsque d/B augmente jusqu’a ce qu’elle devienne presque
identique pour les deux cas d’excentricité de charge. Ceci indique que l'influence de la pente
sur la portance de la fondation devient négligeable a partir d’une certaine distance relative

(d/B=3).
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(@) e/B=-0.2 (b) e/B=0.2

(c)e/B=-0.3 (d) e/B=0.3

Figure 5.16 Mécanisme de rupture correspond aux excentricités, (a) : e/B =-0,2 ; (b) : /B =-0,2; (b) :

e/B =-0,30 et (d) : e/B =0,30 ; avec d/B = 3.

5. Conclusion

Les résultats de 1’étude numérique montrent que la capacité portante d’une semelle filante

reposant sur un sable en pente et soumise a une charge excentrée peut étre obtenue a partir

d’un calcul numérique en utilisant le code Plaxis.

Les résultats de la modélisation numérique permettent d’énoncer les conclusions suivantes :

Une forte corrélation entre les résultats expérimentaux et numériques sur la tendance générale

du comportement est observée.

les valeurs de la capacité portante ultime obtenues a partir de I'analyse par éléments
finis  semblent étre légérement supérieures a celles obtenues a partir des essais
expérimentaux.

La capacité portante d'une semelle filante soumise & une charge excentrée est plus
élevée lorsque I'excentricité de la charge est placée loin de la pente.

la portance d’une semelle soumise a une charge centrée est supérieure a celle soumise
a une charge excentrée (négative ou positive).

Le taux d'augmentation de la capacite portante est plus important dans le cas de petites
excentricités que dans le cas de grandes excentricités.

L’emplacement de I’excentricité de la charge par rapport a la pente (excentricité de

charge pres ou loin de la pente) associé a la distance relative d/B influencent
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considérablement la taille et la forme du mécanisme de rupture.

e Les résultats montrent que la capacité portante et le facteur de réduction de la capacité
portante ip augmentent presque linéairement avec I’augmentation de la distance relative
d/B jusqu'a d/B = 3,0. Au-dela de cette valeur, la capacité portante ultime devient presque

identique pour les deux états d’excentricité.
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Chapitre 6 : Analyse numérique du comportement des fondations
superficielles situées sur une bicouche granuleuse en pente.

1. Introduction

L’¢étude menés dans ce chapitre, concerne l'analyse numérique du comportement d’une
semelle filante reposant sur une bicouche granuleuse en pente soumise a une charge verticale
centrée en utilisant le code de calcul par éléments finis Plaxis2D versions 8.5.

L’approche utilisée par la méthode des éléments finis, permet d’étudier le comportement de la
semelle ainsi que celui du massif du sol support. Bien que La modélisation du comportement
des semelles exige la connaissance des caractéristiques géométriques et mécaniques des
semelles, le choix d’un modéle et d’une loi de comportement adéquats du sol sont nécessaires.
Le code PLAXIS intégre de nombreuses lois de comportement, adaptables, selon le cas, a
divers types des matériaux et pour différents types d’applications géotechniques.

Les calculs numériques ont été effectues en faisant varier plusieurs parametres géométriques
et mécaniques, tels que I’épaisseur normalisée de la couche supérieure hi/B, I’inclinaison de
la pente B et I’angle de frottement interne du sol ¢, afin d’évaluer I’effet de ces parameétre sur
la capacité portante d’une semelle filante rugueuse et de déterminer, en conséquences, les

mécanismes de rupture.

2. Procédure de la simulation numérique

Pour mener des calculs numériques corrects a l'aide du code PLAXIS, il est

recommandé d’introduire  soigneusement les donnes énumérées  ci-dessous

2.1 La géométrie du modéle

On considere une semelle filante non encastrée de largeur B reposant sur une couche
supérieure de sable d’épaisseur hy avec un angle de frottement @1 est surmontant une autre
couche de sable de profondeur h; ayant un angle de frottement ¢.. Cette fondation est soumise

a une charge verticale centrée. Le massif étudié ne présente aucune symétrie géométrique, il
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est donc modélisé dans son intégralité. Les calculs ont été menés en faisant varier I’angle de la
pente comme suit : f = 15°, 30° et 45°.
La coupe géotechnique retenue pour le calcul est présentée sur la figure suivante (Figure 6.1).

Semelle filante

-—
- K A
H B

o171 hy

\4

h
B @272 2
A /

Figure 6.1 Géomeétrie du probleme.

e hy: épaisseur de la premiere couche de sable

e hy: épaisseur de la deuxiéme couche de sable

e H: hauteur du talus

e yi1:poids volumique de la premiéere couche de sable

e y2:poids volumique de la deuxieme couche de sable

e 1:angle de frottement interne de la premiére couche de sable

e 2:angle de frottement interne de la deuxiéme couche de sable

2.2 Propriétés des couches des sols

Dans cette etude, et pour comparer les résultats de différentes portances des deux sols, deux
échantillons de sol différents (appelés ici sable dense et lache) avec une différence
significative dans les parameétres de I'angle de frottement interne (principal terme utilisé pour
deéfinir la résistance au cisaillement du sable sec) ont été utilises.

les propriétés des deux sols sableux utilisés pour le programme numérique sont présentées
dans le tableau 6.1. Selon la classification unifiée des sols, les sols sont classés en sable dense
et sable lache.

Les propriétés des couches de sols sont résumees dans le tableau 6.1 :
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Tableau 6.1 Propriétés des couches des sols.

Parametres Nom unite Sable Sable
lache dense
Coefficient d’uniformité Cu - 10,4 3.08
Coefficient de courbure Cc - 6.46 1.29
Densité spécifique (©)) - 2,6 2,63
Poids volumicque v kKN/m?® 16,1 16,7
D1o D1o (mm) 0,25 0,12
D30 Dso (mm) 2,05 0.24
Do Do (mm) 2,6 0.37
Coheésion Effective c’ kPa 0.0 0,0
Angle de frottement @’ °) 33 38
Elasticity modulus E kPa 11000 12000
Poisson ratio v - 0,3 0,3
Angle de dilation ] °) 3 8
densité Relative Dr % 35 60

2.3 Parametres d’essais

Le programme numérique, dans cette étude porte notamment, sur la variation des parametres
suivants :

- la variation de rapport h1/B (épaisseur de la couche supérieure a la largeur de la fondation)
varie de 0,25 a 3,00 par incrément de 0,25

- ’angle de frottement interne ¢ = 30° et 35°.

- Pangle d’inclinaison du talus 6 = 15° ; 30° et 45°.

- la distance entre le bord de la semelle et la créte du talus a été fixée a d/B = 0.

2.4 Maillage et condition aux limites

Les sables sont perméables et par conséquent, I'analyse par éléments finis est effectuée dans
des conditions drainées en tant que matériau purement frottant sans aucune cohésion. Dans
cette étude les sols sont modélisés par des éléments triangulaires a 15 nceuds. Le
comportement des sols est régi par une loi élastique linéaire parfaitement plastique et le
critere de rupture retenu est de type Mohr-Coulomb (MC). La fondation est modélisée comme

un élément poutre, et connectée au sol via des éléments d’interface. Le massif étudié ne
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présente aucune symetrie géométrique, il est donc modelisé dans son intégralité. La Figure 6.2
montre le maillage adopté pour le cas de = 30°, h/B =1 et d/B = 0.Un raffinement local du
maillage a été effectué dans les zones de forts gradients de contraintes, c’est-a-dire au
voisinage de la fondation, sous sa base, ainsi que prés de la créte du talus. Les limites
inférieures et latérales sont choisies d’une maniére que la zone de formation des mécanismes
de rupture dans le sol n'ait jamais atteint ces limites. Par ailleurs, les conditions aux limites
sont prises en compte en blogquant le déplacement horizontal pour les limites latérales, la base

du modeéle est bloquée dans les directions x et y.

Figure 6.2 Maillage du modeéle.

3. Résultats et discussion

On présente dans cette partie, les résultats d’une étude numérique portant sur I’influence des
caractéristiques géométriques et mécaniques d’un massif de sol sur la capacité portante d’une
fondation située sur une bicouche granuleuse au bord d’une pente et soumise a une charge
verticale centrée.

Le programme numérigue a été exécuté pour différents parameétres y a compris le rapport h1/B
(épaisseur de la couche supérieure a la largeur de la fondation), le rapport ¢1/¢2, et I'angle de
la pente S. plus précisément ces parameétres ont été pris égaux aux valeurs indiquées ci-
dessous afin de couvrir la plupart des cas ayant un intérét pratique :

La valeur de h1/B varie de 0,25 a 3 par incrément de 0,25, trois angles de pente g = 15°; 30°
et 45° ont été attribués.

Notons que le rapport ¢1/p2 < 1 correspond au cas d'une couche de sable lache surmontant sur
une couche de sable dense, a I'inverse, @1/¢2> 1 correspond au cas opposé.

Les résultats des modélisations numériques réalisées dans cette étude sont présentés dans le
tableau 6.2.
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Tableau 6.2 valeurs de la capacité portante.

h/B Sable lache sur dense Sable dense sur lache

B 15° 30° 33° 45° 15° 30° 33° 45°

0 97,2 48,8 38,6 24,3 37,4 22,7 19,1 12,4
0,25 85,2 43,4 34,8 22,8 42,1 23,3 20,6 13
0,5 68,6 36,4 31,2 21,3 48,3 26,9 21,5 13,6
0,75 48,7 30,8 26,4 18,5 50,7 28,4 23,9 14,3
1 43 249 22,5 16,7 57,3 28,2 25,2 15,1
1,25 37,7 22 20,1 14,5 59,6 31,1 26,7 15,7
1,5 38 21,9 19,4 13,9 65,7 334 27,8 16,9
1,75 39,5 22,4 18,6 12,8 76,8 36,3 28,12 17,9
2 39,7 22,5 10,12 11,9 80,3 39,6 31,1 18,5

Les résultats numériques obtenus a partir de cette étude (tableau 6.2) révelent que I'épaisseur
de la couche supérieure, associée a I’angle de frottement interne, influe de maniére

significative sur la capacité portante.

3.1 Effets de la stratification du sol

Pour pouvoir distinguer I’influence de 1'épaisseur de la premiére couche hi sur la capacité
portante d’une semelle filante reposant sur deux couches de sable avec des angles de
frottement interne différents, on a tracé une série de courbes de la capacité portante en
fonction de rapport hi/B pour différentes combinaisons de B et ¢1/g2 qui sont représentées sur

les figures ci-dessous.

3.1.1 Casl: @i/ ¢2<1
La Figure 6.3 presente la variation de la capacité portante avec le rapport hi/B pour

différentes valeurs de f. L'effet de 1’épaisseur de la couche supérieure sur la capacité portante
est bien illustré dans cette figure, on constate que la capacité portante est inversement
proportionnelle au rapport hi/B. D'aprés la figure 6.3, lorsque la premiére couche d'épaisseur
(h1) et ayant un angle de frottement interne inférieur a celui de la deuxiéme couche (@1<@y),
on remarque que les valeurs de la capacité portante décroient quand le rapport h1/B augmente,
en particulier lorsque h1/B est compris entre O et 1 ; en dehors de cet intervalle, il n'y a pas de
diminution significative. Ceci indique que l'influence de la couche inférieure sur la portance
de la fondation devient négligeable a partir de (hs/B = 1).

Lorsque hi/B = 1, les mécanismes de rupture sont localisés dans la couche supérieure et la
capacité portante devient indépendante du rapport @1/@2. La Figure 6 illustre les différents cas

étudiés.
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Figure 6.3Variation de la capacité portante en fonction de h1/B avec ¢1/@2< 1.

L’examen de cette figure, montre que lorsque la premiére couche d'épaisseur (h1) et ayant un

angle de frottement interne supéricur a celui de la deuxiéme couche (@1 > ¢2), on constate que

la capacité portante est proportionnelle a I'épaisseur de la premiére couche du sable h;.

La Figure 6.4, montre que dans tous les cas, la valeur de la capacité portante croit de facon

presque linéaire & mesure que la valeur de hi/B augmente mais avec un taux d'augmentation

différent.

Il est intéressant de noter que les courbes tracées pour p = 30° ; 33° et 45° sont proches. Par

ailleurs, on note un écart important entre ces courbes et la courbe tracée pour  =15°.
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Figure 6.4 Variation de la capacité portante en fonction de h./B.
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3.2 Effet de I'angle d’inclinaison de la pente

L’effet de 1'angle d’inclinaison de la pente B sur La capacité portante a été étudié, pour le cas
d’une semelle filante située sur une bicouche granuleuse en pente.

Les Figures 6.5 (a et b) montrent la variation de la capacité portante d’une semelle filante
¢tablie a proximité d’un talus et reposant sur une bicouche granuleuse, en fonction de I’angle
d’inclinaison [ qui varie de 15° a 45° par incrément de 15°, et le rapport hi/B qui varie de
0,00 a 2,00 par incrément de 0,25.

Pour le cas (p1/g2 < 1), on remarque que dans tous les cas présentés sur les Figures 6.5, la
capacité portante est inversement proportionnelle avec I’inclinaison de la pente B. Les

résultats des Figures 6.5 soulignent que la valeur de la capacité portante diminue d’une fagcon

significative lorsque l'angle de pente B est compris entre 15 et 30°.

100 —a— h/B=0
1 —e— h/B=0,25
204 \ 4 h/B=0,5
80 *— h/B=0,75
] % h/B=1
704 A \ «— h/B=1,25
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Figure 6.5 Variation de la capacité portante en fonction de hi/B avec @1/ ¢.<1.
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Figure 6.6 Variation de la capacité portante en fonction de hi/B avec @1/ ¢2>1.
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Les résultats de la Figures 6.6 (a, b et c) relatives au cas (¢1/¢2 > 1), soulignent que la capacité
portante décroit au fur et a mesure que I’angle d’inclinaison de la pente  augmente. Ces
résultats sont identiques au cas précédent soit, (¢ @2 < 1). Ce ci dénote un effet négligeable
de la position des couches de sable. En outre, on constate que 1’écart est plus significatif entre

les courbes représentées sur la figure 6.6 pour les faibles valeurs de p.

4. Mécanisme de rupture

Le rapport hi/B joue un rdle tres important dans la détermination du type et la forme du
mécanisme de rupture c’est a dire il peut étre un glissement globale de la pente ou un
cisaillement provoqué par le chargement de la fondation (mécanisme de rupture de la capacité
portante). Pour bien étudier I’effet de ce rapport, on a procédé a une étude paramétrique en
faisant varier les paramétres h1/B, B et le rapport @1/¢2. Trois valeurs du rapport ont été testés
hi/B=0,25; 0,75 et 1.5, I’inclinaison de la pente 5 = 15°, 30° et 45.

9 o

Figure 6.7 zones plastique et incréments des déformations du sol au moment de la rupture [@i/@2>1 et
B=30°]:(a)h/B=0.5;(b)hl/B=1et(c)h/B=15;(d)hi/B=0.5; (e) hy/B=1ethi/B=15.
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Comme le montre la figures 6.7, pour une couche de sable lache surmontant une autre couche
de sable dense (pu@2 < 1), lorsque h1/B < 1, le mécanisme de rupture se localise dans les deux
couches, Cependant, ce mécanisme devient moins profond et moins large lorsque h1/B tend
vers 1.0n note qu’une fois le rapport hi/B = 1, le mécanisme de rupture est completement
localisé dans la couche supérieure (profondeur critique) et la capacité portante devient
indépendante de la deuxiéme couche, Dans ce cas, le sol entier peut étre considéré comme un
sol homogéne dont les propriétés sont celles de la couche supérieure. En effet, on utilise
seulement les propriétés de la couche supérieure, ce qui est cohérent avec la figure 6.3. Les
figures 6.8 (a, b, et c) présentent les zones plastiques dans le sol ainsi que les incréments de
déformation du massif formées au moment de la rupture dans I’intervalle de rapport hi/B =
0.25, 0.75, 1.5 et oy @2 > 1. Ces figures montrent le cas ou I’angle de frottement de la
premiére couche est supérieur a celui de la deuxieme couche, on observe que le mécanisme de

rupture croit avec 1’accroissement du rapport h1/B.

+ + # +

(©) Figure 6.8 zones plastique et incréments des déformations du sol [@i/@2>1 et p = 30°] :
(@ h/B=05;(b)hi/B=1et(c) h/B=15;(d)h/B=0.5;(e) hi/B=1ethy/B=15.
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granuleuse en pente

Le mécanisme de rupture présenté sur ces figures illustre le cas ou les lignes de glissement
interceptent la surface inclinée du massif de sol. Egalement, la visualisation des mécanismes
de rupture a permis de distinguer des surfaces de glissement qui délimitent trois zones
différentes, avec la formation d’un coin triangulaire élastique sous la fondation, son volume
dépend du rapport h1/B.

Les figures 6.9 (a, b, et ¢) présentent les zones plastiques dans le sol pour =15 ; 30° et 45°

et hi/B = 0. 5 avec @1/g2>1. D’aprés ces figures, on observe que le mécanisme de rupture

augmente avec I’augmentation de f.

ES

(b)

k3
#*
I
k3
#*

(©)

Figure 6.9 zones plastique au moment de la rupture : sable dense sur Lache [@1/¢2 > 1 et hs/B = 0.5] :
(@) p=15°;(b) p=30° et (c) p = 45°.
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Chapitre 6 Analyse numérique du comportement d’une semelle filante reposant sur une bicouche
granuleuse en pente

5. Conclusion

Les résultats obtenus & partir de la présente étude nous ont permis de tirer les principales

conclusions suivantes :

On a pu montrer l'influence de I'épaisseur de la premiére couche du sable sur la capacité
portante de la semelle, a cet effet, la capacité portante augmente avec I'augmentation de
h1/B lorsque @1>¢2 et elle diminue quand ¢ 1< ».

La capacité portante du sol est importante quand I'angle de frottement interne croit pour
les différentes valeurs de hi/B.

Les résultats obtenus ont montré que l'effet de la deuxiéme couche sur la capacité
portante est négligeable pour h1/B =1, lorsque @1<2.

Pour améliorer la capacité portante d'une semelle filante implantée sur une bicouche
granuleuse, il est recommandé de faire en sorte que lI'angle de frottement interne de la
premiere couche soit supérieur a celle de la deuxieme couche.

Lorsque @1>¢2 et en faisant augmenté o tels que ¢1 devient constant on remarque que la
capaciteé portante augmente.

Concernant le comportement d’une semelle filante reposant sur une bicouche granulaire,
la simulation numérique en utilisant le code des éléments finis (Plaxis) permet de

reproduire un comportement similaire a celui décrit dans la littérature.
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Conclusion générale

Dans le contexte général de la présente étude c’est a dire 1’évaluation de la capacité portante
des fondations superficielles situées au bord d’une pente et soumise aux chargements
excentrés. On a jugeé utile de concevoir un banc d’essais au laboratoire pour bien mener a
terme les objectifs de cette these.

Les travaux de cette these comportent les différents composants du probléme a étudier. Méme
si des conclusions partielles ont été déja données au cours de cette thése ; Les principaux
résultats obtenus sont soulignés dont cette conclusion génerale et discutés par rapport aux

objectifs initiaux.

En effet, lI'influence de la pente sur le comportement de la semelle est réduite lorsque
I'excentricité de la charge est placée loin de la face de la pente et avec I'augmentation de d/B.
Cependant, la capacité portante ultime augmente avec la diminution de I'excentricité de la
charge. Par ailleurs, la capacité portante ultime est plus élevée sous une charge excentrée
négative que sous une charge excentrée positive et cette différence peut disparaitre lorsque la
semelle est située & une distance relative d/B= 3.

Pour le cas, d'une semelle soumise a une charge centrée (e/B=0) la capacité portante
est supérieure a celle d'une semelle soumise a une charge excentrée dans les deux états

d’excentricité(e/B<0).

L’approche proposée (B'=B-2e) basée sur ’approche de la largeur effective de
Meyerhof, présente un bon accord avec les résultats numérique et expérimentale de la

présente étude et des autre résultats de la littérature.

La capacité portante croit lorsque la distance relative d/B entre le bord de la fondation
et la créte du talus augmente, En éloignant la fondation de la téte du talus, les formes de La
surface de rupture deviennent plus profondes et plus large, ce qui conduit a une capacité
portante plus élevée.

La capacité portante ultime d'une semelle soumise a une charge excentrée posée sur

une pente de sable peut étre dérivée de celle d’une semelle soumise a une charge axiale
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reposant sur un sable a surface horizontale en introduisant les deux coefficients de réduction

dus a I'excentricité ie et a la pente ig.

Les résultats expérimentaux indiquent que la charge ultime est influencée de facon
significative par l'inclinaison de la pente B ; le rapport h1/B et le rapport @1/ @2.

La formulation du probléme de la capacité portante ainsi que les techniques appliquées pour
sa résolution, ont évolué et continuent a évoluer ; les publications récentes montrent que le
probléme de la capacité portante n’est pas encore épuisé et qu’il continuera a offrir de

nouveaux sujets de recherche sur tous ses aspects théoriques et appliqués.

Les perspectives

Plusieurs perspectives de natures différentes peuvent étre envisagées pour ce travail :

- Etude expérimentale de la capacité portante des fondations superficielles situées sur une
bicouche granuleuse en pente

- Analyse numérique du comportement des fondations superficielles situées sur une bicouche
argileux en pente

- Etude expérimentale de la capacité portante des fondations superficielles situées sur une
bicouche granuleuse en pente
- I’étude expérimentale de la capacité portante des fondations filantes, carrées, circulaires et

rectangulaires au bord d’une pente sous un chargement excentrée et/ou incliné

Cette nouvelle étude constituera une continuité de notre travail de recherche.
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