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Résumé

Ce mémoire présente une étude numérique au mogealybe en éléments finis
sur la capacité portante d'une fondation filant@osant sur deux couches
granulaires. Les calculs ont été effectués ersatilile code éléments finis Plaxis.
Le sol est représenté par le modéle non linéaismtavec écrouissage (Hardening
Soil Model) qui est un modele contrainte — défororaelasto-plastique et
hyperbolique, cette étude consiste en la variat®fa largeur B de la semelle,
I'épaisseur de la premiére couche d'une part quesla variation des
caractéristigues mécaniques des deux couches.

Les résultats obtenus montrent clairement quedaat portante d'une semelle
filante dépend des caractéristiques mecaniqueg/@ale frottement interng) des
deux couches d'une part et de la largeur de lalkediautre part, aprés
interprétation des résultas obtenus avec ceux litéelature on déclare que ces

derniers se convergent énormeément avec ceux dedarge etude.

Mots clés: Capacité portante, analyse p#ments finis, fondation filante,

Hardening Soil Model, couches granulaires, Plaxis.



Abstract

This report presents a numerical study by meafigité element analyses on the
bearing capacity of strip foundations supportedvay granular layers.
Calculations were carried out by using file firtlement code Plaxis. The soil is
represented by non-linear model (hardening soilet)aghich is a model stress-
strain elasto-plastic and hyperbolic, this studheschange of the width B of the
strip, the thickness of the first layer on the bdaad and the variation of
mechanical properties of the two layers. The resalttained clearly show that the
bearing capacity of strip footing depends on thehmaaical properties (internal
friction angleg) of the two layers on one hand and the width efgtrip on the
other hand, after interpreting of results thoseawletd with the literature it is stated

that these latter converge with those obtained ftsapresent study.

Key words: bearing capacity, finite element analysis, strigtifeg, hardening soil
model, granular layerglaxis.
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Introduction générale

INTRODUCTION GENERALE

La capacité portante a toujours été I'un des slgstplus intéressants en mécanique des sols et
des fondations. On appelle pression admissiblerdasgpn ou contrainte maximum qui puisse
étre appliquée par une structure sur un sol, saiisyait de tassements excessifs et de risque de
rupture du sol. En pratique l'incertitude sur cebbEme fait introduire un coefficient de sécurité
(Fs) entre 3 et 4.

Il existe une littérature étendue traitant le chbbel la capacité portante des fondations, par les
deux méthodes expérimentales et théoriques. Uteedes principales contributions de ce sujet
peut étre trouvées dans Vesic (1973), Chen et MoG41991) et Tan et Craig (1995).

Les procédures de calcul classiques de la dépaaitante basées sur la méthode de I'équilibre
limite imposent, d'une part, les directions desiplde rupture, représentent une approximation
tres grossiere. D'autres parts ces théories suppqsae le sol se comporte comme un matériau
associé, avec un angle de dilatapogégal & I'angle de frottement interpell est bien connu que
pour les sols réels, l'angle de dilatance est gém@ent considéré inférieur a l'angle de
frottement interne.

La plupart des méthodes d'estimation de la aipgortante sont basées sur des études
effectuées originalement sur une semelle filantandl (1921) et Reissner (1924) modifiées
plus tard afin de les adapter a d'autres conditbmmsme par exemple la forme de la fondation,
I'inclinaison de la charge, I'excentrement de kargh ....etc.

Dans la littérature traitant le calcul de la camagortante des fondations superficielles et
précisément les fondations filantes, on remarqueedbart que la majorité des cas étudies ont été
basés soit sur une semelle reposant sur un safacsuibre Kumar J, Ghosh P (2007) soit sur
une surface libre d'un talus d'autre part. Cepangan de travaux ont été consacrés au cas d'une
semelle filante reposant sur une bicouche graneleus

Ce travail est considéré comme une initiatiola #aecherche dans le domaine de l'analyse
numérique pour le calcul de la capacité portahteedsemelle filante, en faisant varier la largeur
B de la semelle, I'épaisseur de la premiére coaats que les caractéristigues mécaniques des
deux couches. La méthode des éléments finis diseetidans la présente étude en se basant sur

le logiciel Plaxis V.8.



Introduction générale

Le présent mémoire est composé de quatre chapimes introduction générale et des
conclusions.
sLe premier chapitre est consacra eetherche bibliographique. La définition des
fondations superficielles, leur fonctionnement aqee les différents mécanismes de rupture
de ces fondations ont été présentés dans ce @apitr
sLe deuxiéme chapitre présente fgrdntes méthodes de calcul de la capacité
portante, des cas particuliers des fondations dkgegn de plusieurs parametres
(caractéristigues mécaniques, morphologie desrterraetc.)
eLe troisieme chapitre est consakr& description générale de I'outil de calcul
(Plaxis) ainsi que les modeles de comportemernsésildans la présente étude. Un apercu sur
la méthode des éléments finis a été donné auss danchapitre tout en montrant
I'importance de celle-ci dans la résolution debjgmmes complexes de géotechnique.
eLe quatriéme chapitre, le modeéle géotechniéablit pour cette étude est présenté.
Les résultats obtenus sont également présentéslgsés dans ce chapitre. L'interprétation des
résultats fait également appel aux résultats obtgrar divers chercheurs avec lesquels les

résultats numeériques obtenus dans le cadre de m®ingesont compareés.

Enfin les conclusions principales tirées de cediteleont été présentées a la fin de ce mémoire.
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I.1 Les fondations

[.1.1 Introduction

La partie inférieure d’une structure qui transreg tharges au sol est désignée par le terme de
« Fondations ». Les fondations peuvent étre obgse@ deux majeures catégories, ce sont les

fondations superficiellest lesfondations profondes

Quand le sol sous-jacent a la structure (fondatioageut pas supporter la charge appliquée ou
les tassements sont trop importants, les chargeepant de la structure sont transmis au moyen
de pieux et puits a de grandes profondeurs sucaeshes plus résistantes ; ces types de
fondations sont désignés par le ternfendations profondes.

d'assise

niveau
d'assise

e .
niveau I:|
[

ancrage

ancrage
niveau
d'assise

ancrage |
gt 3 A : A 3 AR T i ]
fondations fondations semi- fondations profondes

(e Y

superficielles profondes (puits) (pieux et micropieux)
{semelles)

Figure I.1: Types de fondations

Les éléments géométriques qui définissent une fardauperficielle sont:
« B, la largeur de la fondation ;
* L, la longueur de la fondation ;

* D, I'encastrement qui est la profondeur de la lagesfondation.
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Figure 1.2 Fondation superficielle.

[.1.2 Fondations superficielles

Les fondations superficielles sont des fondatiaitslément encastrées qui reportent les charges
au niveau des couches superficielles de terraes fandations profondes reportent les charges
dans les couches profondes, mais aussi dans,Uekeosuperficielles, qu'elles traversent. Pour
différencier ces deux types de fondations on estngna définir la notion de profondeur critique
qui est la profondeur au-dessous de laquelle lsteése sous la base de la fondation n‘augmente
plus. Les fondations superficielles ont leurs basesdessus de cette profondeur critique.

Une fondation est ditsuperficiellesi D < 1,5 B

» Si D > 5B la fondation est dite profonde ;

« Si 1,5B<D<5B la fondation est semi profonde ;

[.1.3 Principaux types de fondations superficielles

On distingue trois types de fondations superfiegellles fondations filantes, les fondations
isolées et les radiers ou dallages.

A Les fondations filantes

Lorsque la descente de charges n'estphusentrée (sous un mur classique), on met
logiqguement en oeuvre une fondation de type filatiest a dire continue sous l'objet fondé.
Les fondations filantes, généralement de largenmoleste (au plus quelques métres) et de

grande longueur L (L/B > 10 pour fixer les idées) ;
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B

Figure 1.3 Fondation filante

B Les fondations isolées

On entend par isolée, une fondation présentangéamétrie proche du carré (ou du rond).

Ce type de fondation est mis en oeuvre dans leeaidn batiment présentant des descentes de
charges concentrées (poteaux, longrines sous murs).

- Exemple : Une semelle sous un poteau.

Les fondations isolées, dont les dimensions enBlahL sont toutes deux au plus de quelques
metres ; cette catégorie inclut les semelles caugk = 1) et les semelles circulaires

(de diametre B) ;

%
v

B

Figure I.4Fondation isolée
C Les radiers ou dallages

Les radiers ou dallages ont des dimensions B etdoitantes ; cette catégorie inclut les radiers

géneraux.
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B

Figure 1.5 Fondation de type radier

Pour des raisons de codt, on cherche souvent @famdouvrage superficiellement. Si cette
solution n’est pas satisfaisante d’'un point deteehnique ou économique, une solution en

fondation profonde est envisagée.

I.2 Fonctionnement Des Fondations Superficielles

[.2.1 Comportement d’'une semelle chargée

Les tassements qui vont se produire sous une semgilerficielle sont en fonction de l'intensité

de la charge appliquée et qui ont I'allure dEitaure (1.6).

0 Q Q. Q
sl - ;

— _LS— E :_ Rupture
- < - Domaine :Domaife .
—— - élastique Eplasth eif

-
%)

Figure 1.6: Chargement d'une semelle superficielle.
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Q. est la charge limite de la semelle : c'est la ahangximale que peut supporter celle-ci et qui
entraine la rupture.
Comme cette valeur n'est pas trés bien définieposidere souvent qu@ est la charge
Correspondant a un certain enfoncement.
A : l'aire de la semelle, la contrainte de ruptleda semelle est :
q:=QL/A
La contrainte admissiblg,, c'est la valeur de cette contrainte qui permettraureau d'étude de
dimensionner les fondations.
On constate sur kigure (1.6) quega devra dépendre de deux conditions :
 Un critére de ruptoge= Q. /FS
Avec Fs : coefficient de sécurité généralementggele a 3
La contrainte admissible devra, en effet, étretglle tout risque de rupture est évite.

» Un critére de déformabilité : Iandition précédente étant supposée remplie et
la semelle chargée de telle sorte que la contranht@ssible transmise au spl cette semelle
tassera de la vale& (Figure 1.6).

Il conviendra d'assurer que le tassemertaspatible avec le comportement de I'ouvrage.
La valeur du tassement admissible dépend doncteiment du type de I'ouvrage, elle peut varier

du millimétre (antennes spatiales) au metre (réserde pétrole de trés grands diamétres).

Pour toute étude de fondation, et ceci est égalemanpour les fondations profondes, les deux
aspects de la stabilité qui se traitent pratiquérd@me facon indépendante devront étre
examinés.
 Sécurité vis a vis de la ruptueeprobleme consiste a déterminer la contraiete d
ruptureq, ; tout en considérant qu'un équilibre limite desptaté est atteint.
» Tassement sous la contrainte de seryte,, la contrainteg est telle que
Dans la plupart des cas, on peut congidgraucun point du massif de sol
Dans lequel les fondations sont an¢iéeseuil de plasticité n'est pas atteint.
Dans ces Conditions, il s'agit d'un probleraeldformations élastiques.

[.2.2 Mode de rupture d'une fondation superficielle

Soit une fondation superficielle de largButont la base se trouvant a une profondeur
Ds au-dessous de la surface du sol. Si cette fondatibsoumise a une chai@Qejui est

graduellement augmentée, la charge par unité daceyn = Q / A(A: surface de la fondation),
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augmentera et la fondation subira un tassementiébut du chargement, la déformation du sol
sous la semelle augmente approximativement enifonde la charge, il s'agit donc d'un
équilibre pseudo élastique, puis la déformatiomgmdes valeurs nettement plus grandes.

Si le sol sous la base de la fondation est formmeé sbl ferme, tel q'un sable dense ou une argile
raide, on appliquant la charge, il y a formatiamdtoin sous la base de la Fondation, qui refoule
le sol latéralement selon des lignes de glissené@nduchant a la surface. L'enfoncement de la
fondation provoque généralement un soulevemergald'autant plus net que la structure est

moins déformable. C'est le cas pour les sols ivelaent résistants.

. "—B—h 4-?'- -

(@)

Charge par unité de surface, g

-

| (b)

Tazsement, §

Figure 1.7 Rupture par cisaillement généralisé

Dans ce cas, on observe un tassement qui croit'fusge valeur limite (g =,0 a partir de
laguelle le tassement continue sans qu'il y aitcassement dans I'effort, le sol subit alors une

rupture brusque par cisaillement.
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La surface de rupture dans le sol est représeatgeld figurd.7.a et la courbe chargement-
tassement est représentée dans la figdre .Ce type de rupture s'appelle rupture par
cisaillement généralisé, @st la capacité portante ultime. La valeur dehkrge maximale

g = quest clairement définie dans la courbe chargemasetaent (figuré7.b).
Si le sol supportant la fondation est canétid'un sable moyennement dense ou un sol

argileux d'une consistance moyenne figurd.4), la courbe chargement tassement sera comme

indiquée dans la figurd.8.b).

—— e e p— B —]

{2

Charge par unité de surface, g
-

|
} Fe T

Y

Tassement, 5 )

Figure 1.8 Rupture par cisaillement localisé

On remarque que la valeurgdaugmente avec le tassement jusqu=ajy, , qui est
habituellement appelée la premiére charge de repfuce moment, la surface de rupture
développée dans la masse du sol sera comme ceileé@gar la courbe continue dans la figure
(1.8.a). Si la charge appliquée par la fondation est enaagmentée, la courbe chargement-
tassement devient raide et irréguliére et la sarticrupture se prolonge suivant la courbe
représentée en trait discontinue dans la figugeb). Quandg devient égal &, (capacité

portante ultime), la surface de rupture atteirgueace du terrain. Au dela, la courbe

10



Chapitre | Apercu bibliographique sur le comportement des &drahs superficielles

chargement-tassement prend presque une formerénéaune charge maximale n'est jamais

observée. Ce type de rupture est appelé ruptureigmliement localisé.

La figure (.9.a) montre la méme fondation, mais cette derniereneate un sable lache ou un
sol argileux. Pour ce cas, la courbe de chargemassement sera comme celle montrée dans la
figure (.9.b). La fondation pénétre verticalement dans le massis perturber le sol qui n'est
pas directement sous la fondation Une valeur maberde charge par unité de surfagen'est
jamais observée. La capacité portante ultimg €gt définie comme le point ou le rapp&®/Aq
devient le plus grand et a peu prés constant. @edg rupture dans le sol est appelé rupture par

poinconnement. Dans ce cas, la surface de rupéus&tend jamais a la surface du terrain.

- 5 —]

(a)

Charge par unité de surface, g
1 -
g

Y

Tassement, 5 (b

Figure 1.9 Rupture par poinconnement

11



Chapitre | Apercu bibliographique sur le comportement des &drahs superficielles

Pour les sols cohérents, I'application du chargéestraccompagnée d'une augmentation de la
pression interstitielle. Mais comme la vitesse ld@rgement est souvent supérieure a la vitesse
nécessaire pour la dissipation de ces surpressi@ss$,raisonnable de supposer que
I'enfoncement s'effectue a volume constant (enitond non drainées). Pour les sols
pulvérulents, I'application du chargement entraiine variation de volume due a la
réorganisation des grains (dés enchevétrementropauiion des grains selon les niveaux de
contraintes atteints). La charge de rupture (oacié portante) peut étre estimé par des calculs
relativement simples en supposant que les parasndgreésistance des sols au voisinage de la
fondation sont connus. Cependant, de tres nombeeteurs peuvent affecter cette valeur

comme :

* Des phénomenes se produisant au cours de la coimtr(soulevement du fond de
fouille aprés une excavation, gonflement ou rareséiment des argiles, effets du gel,
etc.) ;

» Des interactions avec d'autres constructions aimpitéx(battage de pieux, vibrations,
excavation de tranchée, creusement de galeriestteaient de la nappe phréatique,

etc.).

La nature de rupture dans le sol a la charge ukishe&n fonction de plusieurs facteurs tels que la
rigidité et la compressibilité relative du sol piefondeur d’encastrement de la fondation par
rapport a sa large8, etle rapport de la largeur a la longu@it. de la fondation .Ceci a été
clairement expliquer par Vesic (1973) qui a conglusieurs essais realisés sur modeles réduits
au laboratoire dans le cas d’'un sable. La conaudeses résultats est montrée damsdare
(1.10).Dans cette figurel, est la densité relative du sableRett le rayon hydraulique de la
fondation qui est défini comme suiR:=A/P

Ou:

A : Surface de la fondation = B.L

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

On remarque dans la figufel0), pourD;s / R > 18, la rupture par poingonnant se traduit quelle

gue soit la valeur de la densité relative du sable.

12
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Cigaillement
généralise

Cigaillement
localisé

12—

Cizaillement par poingonnement

16—

Denisité relative Dr(%e)

Figure 1.10: Nature de rupture dans un sable en fonction densité relative Dr etIR.

[.3 Philosophies de conception des fondations

1.3.1 Méthode de contrainte admissible (utilisatiorde facteur de sécurité)

Le facteur de sécurité Fs est de I'ordre d& D@ plus, il est employé pour s'assurer que les
charges des fondations sont de maniere signifieativins que la résistance au cisaillement du
sol de support et que les tassements ne sont passis.

La valeur relativement élevée du facteur singueta sécurité tient compte de :
= Incertitudes vis-a-vis les conditions de chargéest variations
défavorables de charge.
= Incertitudes vis-a-vis I'état de sol ainsi que pasametres.
= Conséquences de rupture, incertitudes dans leodexid'analyse

(mode rupture, etc.).

1.3.2 Méthode d'état limite (utilisation du facteur partiel de sécurité)

Vise a s'assurer que toutes les conditiangedution appropriées sont satisfaites dans toutes
les circonstances imaginables:
Etat Limite ultime.......... Concerné par I'effondrement et lendommage majeur.

Etat Limite D'utilité ........ Concerné par l'utilité et 'endommage mineur.

13
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Les exemples des états de limites incluent:
* Rupture par cisaillement.
* Rupture par glissement.
* Rupture par renversement.
» Tassement ou soulevement excessif.
* Rupture de la structure de I'élément de fondation
Il convient de noter que la portandmssible des fondations superficielles est presque
toujours commandée par des criteres de tassemeas earement par des critéres de rupture par
cisaillement. Cependant, en ce qui concerne larsé@ontre la rupture de cisaillement, la

charge structurale permise sur une fondation éstiléa par la méthode contrainte admissible.

Lors d'une étude préliminaire ou du contrélendtalcul, il est utile de connaitre les ordres de
grandeur de la capacité portante admissible pauratdes ou des sols types. Il y a une gamme
des méthodes empiriques basées sur des résutisgaidh situTableau (1.1). Fournit de telles

valeurs ; naturellement, celles-ci doivent étregmiavec prudence.

Tableau 1.1 Résultats a partir d'essais in situ

Catégorie Types des roches et des sols Capactanpoadmissible
Sols pulvérulents| Gravier dense ou sable et gravier dense > 600 kN/m?
I Gravier dense moyen, ou sable et < 200 a 600 kN/mz2
gravier denses moyens
I Gravier lache, ou sable et gravier laches < 200 KN/m2
I Sable compact > 300 KN/m?
I Sable dense moyen 100 a 300 kN/m?2
I Sable lache < 100 kN/m2 dépendent
dessus degré de relachement
Sols cohérents | Argiles plus "bold"tres raides et argiles 300 & 600 kN/m?
dures
Il Argiles raides 150 a 300 kN/m?2
I Argiles et vases molles < 75 kN/m2
I Argile ferme 75 a 150 kN/mz

14
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|.4 Conclusion

Une fondation superficielle est une fondationt I'encastremerm dans le sol n’excéde
pas quatre fois la largeur B. Le mécanisme de ramtula distribution des contraintes sous la
fondation dépendent généralement de la natureld®lss le sol est compact et présente une
bonne résistance au cisaillement, plus il auracit@apce, et donc, plus la semelle aura des
dimensions réduites.

Un projet de fondation superficielle correct dépondre aux préoccupations suivantes :

La fondation doit exercer sur le sol dest@intes compatibles avec la résistance a la
rupture de celui-ci, c’est le probleme de la cajggoortante.

Le tassement de la fondation doit étretérpour éviter le basculement ou la ruine de
I'ensemble et pour empécher I'apparition de fissloealisées qui rendraient I'ouvrage

inutilisable.

15
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Chapitre 1l Méthodes de calcul dedpacité portante

Il. 1 Introduction :

La détermination de la force portante des ftinda est I'un des problemes les plus
importants de la mécanique des sols. On appelisiore admissible la pression ou contrainte
maximale qui puisse étre appliquée par une streictur un sol, sans qu'il y ait de tassements
excessifs et de risque de rupture du sol.

Deux types d'éléments sont a analyser poufamtation superficielle

= La capacité portante de la fondation. C’est-a-dénefier les terrains (et éventuellement
le matériau de fondation qui peuvent effectivensiiporter la charge transmise).
= Le tassement sous les charges de fonctionnement.

La capacité portante est généralement déteemdirpartir des propriétés mécaniques des
terrains mesurées soit au laboratoire, soit in-situ

Parfois la détermination de la capacité poeast effectuée a partir d'essai de chargement,
mais ceci est tres rare pour les fondations sugeltés.

Le présent chapitre est consacré aux méthodedalé da la capacité portante. Aprés une
Présentation des méthodes classiques par ordreatbgique, nous illustrons les différents cas
particuliers des fondations qui dépendent de plusiparamétres comme (caractéristiques
mécaniques, morphologie des terrains....etc.)

[I.2 Probléme équivalent
La fondation ne se pose pas sur la sudacl, en régle générale elle est placée, apres
Creusement, a une profondeur D. La base de la keestlalors choisie comme plan de
référence sur lequel s’exercent des contrainteodgression égale /B a I'emplacement de
la semelle et asg v D a I'extérieur.
Ce nouveau schéma résume le probleme équiv@lése substitue au cas réel pour résoudre

les problemes de fondatigfigure 11.1)

Qu

l _l— Q/B
y v masem o

A
A 4

Figure 1.1 probleme équivalent
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[1.3 Définition de la capacité portante

Si on applique une charge Q croissante a umeaton, au début du chargement le
comportement est sensiblement linéaire (Les déplants verticaux croissent
proportionnellement a la charge appliquée).

A partir d'une certaine charge,Qes déplacements ne sont plus proportionnels chadage.
Enfin, pour une charge Qes déplacements deviennent incontrdlables, lei'sst plus capable
de supporter une charge supériefigyre (11.2). Cette charge est la charge limite ou ultime, ou

encore la capacité portante de la fondation.

Qu QL charge Q

~—+

Déplacemer]
Verticaux

S

Figurell.2 : Schématisation de I'évolution des déplacementgaeax
Sous une fondation superficielle en fonction degfaentation de la charge (d'aprés R.Frank).
[1.4 Méthodes de calcul de la capacité portante pade cas d'un chargement

vertical

Aucune solution mathématique rigoureuse ne peemcore d’analyser le phénoméne de la
rupture. Bien des méthodes ont été proposées, tmatiss admettent quelques approximations
simplificatrices quant aux proprietés du sol et ad&placements qui se produisent,
approximations non conformes aux phénomenes olsservé

En dépit de ces insuffisances, les comparaisoriee les capacités portantes limites de
modeles réduits et de fondations en vraie granaeumtrent que la marge d’erreur est un peu
plus grande que pour les problemes de stabilgé s autres matériaux.

18
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Les études de stabilité a la rupture (habitueti@indénommeée cisaillement total) repose sur
I'hnypothése que le sol se comporte comme un mat@iastique idéal. Cette hypothése fut
avancée pour la premiere fois par Prandtl au sljgioinconnement des métaux, puit étendue a
I'étude des sols par Terzaghi, Meyerhof, Buismaaqudt & Kérisel et De Beer&Vesic,

Leur approche générale du probléme est idemtigune fondation de longueur infinie et de
largeur B exerce une pression moyennsug un sol homogéne dont le poids spécifique.est
La charge qui agit sur la fondation est verticatmstante, et s’exerce dans I'axe de la semelle.

On se trouve donc en présence d’un probleme a dienensions.

[1.4.1 Théorie de Rankine : (les coins de Rankine)

La figure (I1.3) représente une semelle de rapport (L/B) trés geandh encastrement D, et
qui repose sur un sol de cohésion C, avec un aeglettement.

La figure (11.4) représente les coins de Rankine utilisés dans astlyse.

* Le coin | est un coin actif,
* Le coin Il est un coin passif.

Les résistances horizontales ou latérales etgjgsent sur l'interface des deux coins sont
désignées par « P » et elles se caractérisent r|arméme magnitude et deux directions
opposées.

Cependant, la force P associée au coin (I¢ssmte la pression active. Tandis que la force P

du coin (Il) est la pression passive.

Figure.ll.3 : Semelle reposant sur un sotpc.
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B
2
Qu as ou a.
zeza LA L Tpdy
"'.‘ Y N §
o |45, e ol AT

Figurell.4 : Les coins de Rankine

- Pour le cas passif (coin Il) nous avons :

P :%.y.KP.H 2+2CH.JK, +qK,.H

Dou, K,= tan2[45+%j

- Pour le cas actif nous avons :

:%.y.Ka.H 2-2CH.K, +q,.K,.H

dou, K, = tan2(45—%j

Les deux résultantes sont supposées avoir une m@&ggitude, alors on peut écrire :

%.y.KP.H 2+2C.H.JK, +qK,.H :%.y.Ka.H 2-2CH.JK, +q,.K,.H

L'expression qui donne la charge maximum que sti@@ola semelle :

1 1 2C
L Rt N T

a

Mais, K, = ; alors d’apresa figure (11.4) :

1
Ka
20
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B

_ B
2.tar‘(45—¢2§j 2K

Alors, I'expression deigqdevient:

H =

& =L yeic (k-7 20K, K i ek

Ou bien ;
% :%_y.B.(K? - K?} 2.C.(KF% + K?)H}-KE

Qui s'écrit sous la forme condensée :

La capacité portante :
1
Gy =CNe +GN, +> BN,

Avec;

N, : est lefacteur desurface
Nc : est lefacteur decohésion

Ny : est lefacteur deprofondeur

(2.7)

(2.8)

(2.9)

(2.10)

12)
(2.12)
(2.13)

Le schéma de Rankine n'est q'une approximatésngrossiere du véritable comportement du

sol. En réalité, les expérimentations sur modeddsits montrent que sous la fondation se forme

un coin, limité par des forces planes inclinéesstgnfonce avec la semelle et se conduit en corps

solide. Il exerce une pousseée sur le sol adjaageqgit en butée avec frottement sol- sur- sol.

[1.4.2 Théorie de Prandtl (1920)

D'apres Prandtl, le mécanisme de rupture sauforidation considére que la base de la

fondation est lisse, donc un état actif de Rankstedéveloppé dans le coin AA{@gurell.5).
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Le systeme est formé par trois zones successives.
* Lazone | en équilibre de pous&&ankine.
* La zone Il en équilibre de Prandtl

* La zone lll en équilibre de buttieRankine.

Dans la zone | et lll, la famille de lignesglssement est formée de droites.

Dans la zone Il, une famille de ligne de glissat est constituée de courbe. Il s'agit de lignes
de glissement appartenant a cette méme famillaietost homothétiques entre elles et
forment des spirales logarithmiques. L’autre fagniles lignes de glissement est formée de
droites, faisant un angle geavec la normale aux points d’intersection avesfesles, et
ayant toutes un point de rebroussement a I'intémsedes deux surcharges.
Il est a noter que les spirales logarithmiques patg’écrire sous la forme, en

coordonnées polaires, de :

(r=r.¢"™"%)

Figure 1.5 : Mécanisme de rupture d'une fondation de base (Rrsadtl (1920)).

Le probleme se ramene a I'étude de I'équilibrelda (AOe) en écrivant que le moment en A de
I'ensemble des forces est nul.

Le probleme bidimensionnel d'un sol pulvéruleon pesant d'angle de frottement intepret
chargé normalement a sa surface par deux répastitiniforme, a été résolu pour la premiére
fois par Prandtl [1920].

On notera get @ les intensités des contraintes critiques qui agisespectivement sur les
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rayons polaires AO et Ae. L'équilibre de poussédeebuttée de Rankine dans un milieu non

pesant donne :

m_¢ . ¢

=q,tg ——-=| et = yDig| =+~

0, =0q, 9(4 2) q; =V 9(4 2)

On peut traduire I'équilibre du bloc AOe en éanvque le moment en A de I'ensemble des

forces appliquées est nul.

Soit, %).Ao.ql.tanqp —A?e.Aeqz.tanqﬁ =0

On a alors AO_ g 9%
A€

Donc, g et g sont liés par la relation suivante dans I'équalibe Prandtl :

2
i - (%] = e—2.£.tg¢ - e—n.tg¢ (2'14)
.

Puisque I'angle que fait AO et Ae est égale—gl

On abouti donc finalement ;

TP L TP
=yDtg?| = +L [  Clest-a-dire: N =tg? —+L* [e™¥
q, =y.big [4 2} q =19 (4 2}

Cette formule est quelque fois appelée formule dndRl Caquot, car ces deux auteurs l'on

publiée, indépendamment I'un de l'autre vers [1920]

[1.4.3 Théorie de Terzaghi (1943)

En 1948, Terzaghi propose une théorie assez bisgueqour déterminer la capacité portante
ultime pour une fondation superficielle (rigidentioue, et avec une base rugueuse) supportée
par un sol homogéne d’assez grande profondeurzagbidéfini les parametres géométriques de
la fondation superficielle comme suite< By (B : Largeur de la semelle),;[Profondeur de
I'ancrage. La surface de rupture dans le sol progegar la charge ultimejq la surface de
rupture du sol sous la fondation peut étre divisé@s (03) majeures zones. Ce sont :

Zone abc : c’est zone triangulaire @ast située immédiatement sous la fondation.

L’inclinaison des facex etbc avec I'horizontale est I'angle=® (angle de frottement

du sol).

Zondcf. Cette zone est dite zone de cisaillement radid ndtl.
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Zonebfg. c’est la zone passive de Rankine. Les lignesniées dans cette zone font un
angle de + (4®/2) avec I'horizontale. Il est a noter que la zdeecisaillement
radial'2’, et la zone passive de RankiBleeXiste aussi a gauche du triangle élastique
zonaabg cependant ils ne sont pas montrés. La lgfrest un arc spiral logarithmique
définie par I'équation (r = I&"?)
Les lignes bf et fg sont des lignes rectilignespiircipe, la droite fg continue jusqu'a la
surface du sol, mais Terzaghi a supposé que keusdéssus du niveau de la base de la semelle

est remplace par une surchargeDs.

e B e o

T

~>-
45 - &2 - °

~

6 \ Soil
Unit weight =y
I Cohagion = ¢
/ Friction angle -

Figure 11.6 surface de rupture du sol sous une charge ultinneedsemelle
filante rigide d’aprés Terzaghi

La contrainte de cisaillement dans le sol est denpe :

T=oc'tanp +C (2.15)
Ou o’ est la contrainte effective normale
et c:cohésion
La capacité portante ultimgy, de la fondation peut étre déterminée en congidéza facesc
etbcdu triangle abc et en déterminant les forces passur chaque face provoquant la rupture.
Il est & noter que la force passive Pp est undifonde la surcharge q=Df , cohésion c, poids
volumiquey, et de I'angle de frottement interdedu sol.
D'apres laFigure, 1.7 la force passive Pp sur la face bc par unité dgueur de la fondation
est:
Po= Rt Rct+ Ry (2.16)
Avec : B, Py et B, composantes de la force passive dues respectivemgrd, ey
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Figure 1.7 les forces passives agissant sur la face bc dngte abc.

Par ailleurs il est important de noter que lesatioas Rq, Py, et B, sont verticales, et puis la
facebcfait un angled avec 'horizontale, etf3. Py, et B, doivent faire un anglé® avec la
normale débc, pour obtenir les valeurs dg,PP,c, et B, la méthode de superposition peut étre
utiliser ,mais ce n’est pas une solution exacte

Ainsi il a été démontré que

Gq(BX1) = 2Py,

309

2P, g2lz—=|rane N
9 =5 =4 2cos2(45+Z)| 1%q (2.17)
\-—V“—-ﬂ'

Ng

Pareillement I'expression des termegetyy, ont été demontreé :

oo
a7t .
ge = ccotd i T 'l] =cN, =¢ mt#ﬂ(.“l.-'q -1) (2.18)
2cos?( 45+ .
Ng i
. 2 : 3 1 2 an ¢ 1 2.19
Gy = é(é}fB‘Kp? tan® & —i—ytan*@) =2yB (>K, tan?e -2 Lﬁ)zﬂxBNF (2.19)

J"n: ¥

Avec k,, = coefficient de pousse des terres (passive)

La charge ultime par unité de surface de la fonddft'est-a-dire la capacité portante ultigo
pour un sol avec cohésion c, et un poids spéd@fiqueut s'ecrire d'onc :
Gu = Ch +0c +Cl (2.20)
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en remplacant£g, et g par leurs expressions trouvées précédemment,rarcamme

expression de la capacité portante :
1
d, :c.Nc+q.Nq+§.y.B.Ny (2.21)

OuNc,Ng et N, sontles facteurs de la capacité portante

2

2.co§(z +¢2})

tang

N, =cosp -1|= cot¢(Nq —1)

(2.22)

2 tang

N %) 23)
q 2.0032(45+¢2§j

_1( K, o (2.24)
NV_E[CO§¢ 1jtan¢

Les valeurs des facteurs sont présentées surléatab.1, les valeurs deyNsont obtenues par

Kumbhojbar (1993)
TABLEAU II.1: FACTEUR DE LA CAPACITE PORTANTE SUIVANT TERZAGHI

b N NN e | N, N, & N. N, N,
L ST 100 000 T 1 14.60 545 2.18 |34 52.64 36,50 A5.04
1| 603 101 001 g1s 1512 6.04 | 2.50 |35 57.75 41.44 4541
2] 630 1221004 §19 | 1657 6,70 | 3.07 36 63.53 47.16 54,36
3 G662 1135 1006 g20]17.69 T.44 3.64 37 T 53,80 6527
41 697 [ 149 010 21 | 1892 826 | 4.31 |38 77.50 61.55 Ta.61
] T3 (164 JO.14 §22 12027 Q.19 5.00 30 K507 T0.61 5,03
Li) TO3 1181 020 23 121.75 | 10.23 6.00 §40 05,0y 81.27 115.31
T1 805 200 027 J24 12336 ) 1140 7.08 41 | 10651 G385 140.51
B8] 860 |2.21 JO35 0825|2513 1272 8.34 Q42| 119.67 | 108,75 171.99
9 909 |2.44 044 § 26 | 27.00 | 14.21 O.84 43 | 34.58 126.50 211.56
14 061 12600056 82712024 1500 11160 g44 | 150195 1477 26 60
11 J106e |2.98 069 28 | 3161 | L7.81 |13.70 Q45 | 172.28 | 173.28 325.34
1211076 |3.29 JO85 §29 |34.24 | 1998 | 16,18 Q46 | 196.22 | 204,19 4711
1301141 1363104 J30 3706 | 2246 1913 Q47 | 224.55 | 241.80 512.84
14 1211 [4.02 §1.26 31 |404]1 | 2528 |22.65 Q458 | Z58.25 | 287.85 65087
15 11286 445 J1.52 032 14404 | 28,52 | 26,87 J49 | 20871 344 63 211,90
lo 1368 |4.02 182 |53 |48.00 | 3223 | 3194 50 | 34750 | 415.14 | 107280
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Pour les fondations rectangulaires ou circulaigespndition (en déformation plane) dans le sol
a charge ultime n’existe pas. Par conséquent, §br{h943) propose les expressions suivantes

g, =13cN, +qN, + 04yBN, (Semelle carrée BxB) (2.25)

q, =13cN_ +qN,+03y.B.N,  (Semelle circulaire diametre B) (2.26)

Depuis les travaux de Terzagtie nombreuses études expérimentales pour I'esbimee la
capacité portante ultime des fondations superfesaint été accomplies. En se basant sur ces
études, il apparait que les hypothéses de Terzagernant la surface de rupture dans le sol
sont dans I'ensemble correctes.

Cependant, I'angle que font les faceac etbc du triangle &bg (fig.11.6 ) avec I'horizontal est
inférieur a 45®/2 et non & comme proposé par Terzaghi

Dans ce cas, I'allure de la surface de rupture tkassl sera comme indiqué sur la

Figure 11.8).

Cas d'un cisaillement patrtiel :
En ce qui concerne la rupture pasaillement partiel, Terzaghi (1943) propose &datrons
suivantes:

Fondation continue (B/L=0, L = longueur de la fotola)

q, = C'.N'c+q'.N'q+%.y.B.N'y (2.27)
Fondation carrée (B=L)

g, = L3¢'N',+q'N',+04y.BN', (2.28)
Fondation circulaire (B= diametre)

q, = L3¢'N',+q'N',+03y.BN', (2.29)

Avec N, N'q et Ny sont les facteurs de la capacité portante medifi
Etc'=2c/3

Les parametres de la capacité portante peuvenvléieaus en substituons par
@' = tan* (0.67 taw) la valeurd dans les équations (2.22), (2.23), et (2.24).
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| Y i A T T T

J"-‘-a'
e -"““ﬂ-__ﬁ‘ L
\\ ~— = a5 - g2
i =
— A P I _"_.—’
> .
a5 . 2 ~" e s =
L ___,_.-—-"‘/ S 45 - i
s
)f e ———— e © “-"5
ra

Figure 1.8 : surface de rupture modifiée dans sol supportar fondation superficielle a

chargement ultime

Pour les valeurs N N'g, et N}, sont reportées sur le tableau 1.2

TABLEAU I1.2 : FACTEURS DE LA CAPACITE PORTANTE MODIFIES (TERZA@).

| N NN, e NN e | N N, N,
ol 5,701 100 o000 17110471 3131076 §34 |2372111.67 | 7.22
| 590 1 1.07 o005 g1& | 1090 | 3.36 |08 B35 2518 [ 12.75 8.35
201 610} 114 002 19 | 1036 | 361 | 103 Q36 | 2677|1397 | 94|
3 630 1 1.22 J0.04 200 1 11.85 B8R 1012 E3T | 2850 115,32 | 1090
41 651 1.30 |0.055 Q21 1237 | 417 | 1.35 Q38 | 3043 | 1685 | 12.75
51 6741139 J00O7T4 g22 11202 | 448 [ 1.55 Q30 | 3253 | 1856 |14.71
i 6.97 | 1.49 010 23 113.51 482|174 g40 | 34.87 | 20.50 | 17.22
T 7220159 J0.128 §24 1414 ] 5.20 | 1.97 Q41 | 3745|2270 | 19.75
B TATLTO 006 Q2511480 5601225 R42 |40.33 125.21 | 22.50
Ol 7.74 | 1.82 |0.20 Q26 |15.53 | 605250 R42 4254|2806 |26.25

10 3.02711.94 10.24 2T 1 16.03 6.54 | 288 44 | 4713|3134 | 3040

11| 832208 O30 Q281713 7.07 | 329 Q45| 5117 | 35.11 | 36.00

12| 8631222 |035 Q290 |1B03 )| 766|376 Q46 | 5573 | 3948 | 41.70

13 ] 8.96 | 238 |042 Q30 18909 | 831|430 47 | 60.01 | 44.54 | 49.30

14 ] 9.31 255 |0.48 31 120,03 ] 9.053 |4.83% 48 |66.80 | 50.46 | 59.25

15 067|272 | 0.57 32 12116 082 155] 49 | TAS5 |5T741 | 7L A4S

16 | 1006 | 202 |0.67 Q332230 | 1069 | 632 J50 | 81.31 |65.60 | 85.75

[1.4.4 Détermination de la charge limite selon Caquet J. Kérisel
[1.4.4.1 Formule générale
La charge limite de la fondation est détermie@esuperposant trois états de résistance. C'est-
a-dire :
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* La résistance du sol pulvérulent deusiveau de la semelle, entrainant une
certaine résistanQey (figure.ll.9.a) ; v, : est les poids volumique des terres
sous le niveau de la semelle;

* L'action des terres situées au-dedsusveau des fondations et supposées agir
comme une surcharge=g..D (ou @, =y1.D , le cas échéant) sur un milieu
pulvérulent non pesant, d'ou unestasce Q, (figure. 11.9.b) : y; est le poids
volumique des terres au-dessus deani de la semelle ;

* L'action de la cohésion, d'ou unestéace Q (figure 11.9.c).
La charge limite de la fondation ou capacitdgue sera: (= Q, + Q + Q:,

Et la contrainte de rupture;gq,+ gp+ ¢; avec Q, = %

De nombreux auteurs, ont résolu le problemdagant des hypotheses différentes sur la

rugosité de la semelle et la forme de la zone ailiBe limite, c'est-a-dire sur l'allure des

surfaces de glissement. Bien que les valeurs ngmesisoient parfois assez différentes. Toutes
ces études conduisent a la formule générale s@vant

q, = 05S,4,.BN, +S,q,.N, +S,CN,

(2.30)
S/, &, &: sont des coefficients dépendant de la forme oledations
Q & Q.
1, #0 \l( L= n=
o#0 . P#0 P#0
C=0 nD | 4 =0 C#0
WA L NN
Z A/ e J
(@) (k) (c)

Figure 1.9 : Décomposition de la charge limite.
Les trois termes de cette formule correspondeaux définis précédemment :
* Le premier terme est appelé termeutface : Il est proportionnel a B ;
* Le second est appelé terme de pdwor : Il est proportionnel a D ;
eLe troisieme est appelé terme deésan : Il est proportionnel a la cohésion C.
N,, Ny et N; : sont des coefficients numeériques qui dépendeiguement de |'angle de

frottement interne .
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I1.4.4.2 Détermination des coefficients IN Ng, N, selon A. Caquot et J. Kérisel

Le calcul est réalisé pour une semelle contiauease horizontale encastrée dans un sol
homogene et supportant une charge verticale cenhiegerobleme étant a deux dimensions, il est
possible de considérer une tranche de longueut daits le sens perpendiculaire a B.

Avec ces hypothéses, les coefficients § et §, sont tous égaux a 1 et la formule s'écrit :
q, = 05),.B.N, +q,.N, +C.N,

A- Terme de surface,N

Le coin AMC(zone | de la figure 11.10)est supposé faire un angle au sommet '\61266 ¢j.

Il est en équilibre surabondant et fait corps dadondation.

Le poinconnement de la fondation dans le milielwgrulent se produit lorsque la butée sur les

écrans fictifs AM et CM est entiérement mobilisée.

La résultante de la butée sur CM s'écrit :

R =0,5y..B.C K, (2.31)
S'agissant d'un frottement sol contre solplgact est parfaitement rugueux le long de AM et

CM et I'angle de frottemeigt sur CM est égal a¢) . Par suite, la résultante est inclinée de

(-¢) sur la normale a I'écran et la valeur geekt obtenue a partir des tables de butée de

Caquot et Kérisel (1953) pof=0 , 6=-p et A = —(g—%j (2.32)
L'ensemble des forces verticales est en éqeiliBes forces sont :
« La capacité portante de la fondapar unité de longueur,€x,.B (2.33)
2
* Le poids W du coin ACMY =y, {%}tar(g+%j (2.34)

* Les deux composantes verticalegé@stions de butée,Rur AM et CM.

La figure (11.10) montre que la résultantef&it avec la verticale d'un angle(d%—%j et que

CM = B (2.35)
2. coz{n - ¢]
4 2
L'équilibre des forces verticales s'écrit Q, +W = 2.R. co{%—%) (2.36)

Soit en remplacant W, R et CM par leurs valeurs :
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p.——tar(’—T +fj (2.37)
co§(Z+ ¢j 4 2

a0
Ll
C =0
D=0

Figure 11.10 : Détermination du terme de surface.
(Philipponat G. Hubert B)

La comparaison avec le terme de surface de la ferganérale (q

{29
co
cof(n+¢j 4 2
4 2

y = O,5.y2.B.Ny) conduit a la
formule suivante :

‘
N

B- Terme de profondeurN

Dans ce cas, on calcule la capacité portanta siemelle giencastrée d'une profondeur D. La

surcharge uniformément répartie p de part et daidrla semelle AB est égale a\RbD
(figure 11.11).

p
vy rlllllll ulw H.H‘II-HJI | S EREREERED]
mro | AN m—® N
4 2 4 2 [ : cmn de butée de Rankine
II : coin de poussée de Rankine

\H s ot // /‘j} / ?\H

P e P |";pu ales logarithmiques
III : coin de Prandtl

Nli

Figure I1.11 : Détermination du terme de profondeur
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Comme dans le cas d'actions du sol sur un écraa,deux équilibres de Rankine séparé par un
équilibre général en spirale logarithmiqtigure 11.11).

Le calcul donne I'expression suivante de g.

= pig?[ Z +£je’“g¢
Y

Avec P=y,.D

P
=y..Dtg? =+ L g™’ 2.39
Q=N 9(4 2) (2.39)

Avecy; : poids volumique du sol au-dessus de la semelle.
En posant g (contrainte ultime de profondeur)

d, = ¥2-D:N, (2.40)

On appellera Iy : terme de profondeur
T, ¢
N, =tg?| —+= |e™% 2.41
. =19 ( 2 2) (2.41)

Avec ¢ : angle de frottement du sol au-dessous de laleme
C- Terme de cohésion:N

On applique le théoreme des états correspond@nCAQUOT. On est ramené au probléeme

précédent en remplacant D par H=C/tg (figure 11.12).

q,+ H

I

AOOOEOOAOANN

(Figure 11.12).
+H =Hitag? ]_T+£je”-t9¢
Ay g (4 5

= H|tg? 7_T+£je”-tg¢ -1
RN

En posant g= ¢ (contrainte ultime de cohésion)
g. =C.N, avec
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N -1
° tgg

pour un sol fin saturé cisaillé a court terpe= 0 et G # 0 ; on fait tendre» O et on obtient :

N, =m+2

(Terzaghi pour une semelle rugueuse a mongré 7).

Cette formule donne la capacité portante d’'wemeedle sans encastrement fondée sur un sol fin
saturé sous un chargement rapide (phase de chaatigt terme).
On peut étendre cette approche a la construdie remblais sur sol fin saturé en assimilant le

remblai a une fondation superficielle.

[1.5 Méthodes de calcul de la capacité portante paudes cas particuliers

Le probleme de la capacité portante exposé prégédeatrsuppose que le sol supportant la
fondation est homogene et s’étend sur une graraferteur sous de la fondation, et on suppose
aussi gque la surface du sol est horizontale, cegpgraci n’est vrai pour tous les cas.

Il est possible de rencontrer une couche rigicatdd profondeur, ou un sol stratifié avec

des couches de caractéristiques mécaniques di@sranu qu’il soit nécessaire de construire une
fondation sur ou prés d’'un talus. C’est le problé&tada capacité portante de ces cas que nous

essayons d’aborder dans cette section.

[1.5 .1 Fondations supportées par une couche de sah dessus d’'une base rigide

La Fig.ll.13.a : montre une semelle continue rigide a base rugpisupportée par une couche
de sol qui s’étend sur une grande profondeur. baag portante ultime de cette fondation peut
étre exprimée (en négligeons le facteur de profor)de

Gu = CN. + qN, + VBN, (2.42)

La profondeur de la zone de rupture dans le sobdaecharge ultime,gest égale a D. La valeur
de D obtenue pendant I'évaluation du facteur depecité portante et N, par Meyerhof est
donné sous une forme non dimensionnelle dansuagfif)l.14). De la méme facon, la
magnitude de D obtenue par Lundgren et Mortens@s3)1lpendant I'évaluation de, Bist donné
dans Figur€ll.15).
Maintenant si une base rugueuse rigide est loeahsane profondeur H < D au-dessous de la
base de fondation, un développement complet derface de rupture dans le sol sera limité.
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Dans un tel cas, la zone de rupture du sol et \eldgpement des lignes de glissement a la
charge ultime sera comme indiqué dans la figtel3.b). Mandel et Salencon (1972) ont

déterminés les facteurs de la capacité portante pouel cas par intégration numérique en
utilisant la théorie de plasticité. La capacitétaote ultime d'une fondation continue rugueuse

avec une base rugueuse rigide localisée a une petitondeur peut étre donnée par la relation

1
g, = cNZ +qN7 +§]-’15’N;‘ (243)
b B -
9u
[ i" s # L q=yDy
LTINS as e N S 4502 T wa
Y
D ¢
c
(a)

Sol homogeéne s’étendant a une grande profondeur

e W o Mo m B R m s Tw = = o8 g oy P
- ® - o a wE tlJr"o te, T8 -r:.ib' ot Bt
. ' " - A

" * - " "Rough rigid base

(b)
Figure 11.13 : surface de rupture sous une fondation contingeld

Base rigide et rugueuse a faible profondeur
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Chapitre I Méthodes de calcul dedpacité portante

Notons que, pour B D, N&* = N¢, Ng* = Ng, et N* =N, (Lundgren et Mortensen 1953). Les
variations de i, Ng*, et N* avec H/B et I'angle du frottement du sbl sont donnés dans les

figues. (11 .16), (11 .17), et (Il .18), respeament.
3 /

DIB

1 R i

——

0 10 20 30 40 50
Soil friction angle, ¢ (deg)

Figure 11.14 : variation de D/B avec |'angle de frottement du sol pour (Nc et Nq)

3

x

—-'-""‘--‘-—‘/

0 10 20 30 40 50
Soil friction angle, ¢ (deg)

Figure Il .15 variation de D/B avec I'angle de frottement (poli).

En négligeant les facteurs de la profondeur, laciép portante ultime des fondations circulaires
et rectangulaires rugueuses sur une couche du @al#e0) avec une base rigide rugueuse

localisée a une petite profondeur peut étre dooogene

eqe o1 .qe
Gu = qNgAgs +§YBNF*1}-'3 (2_44)
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Les facteurs de forme cités ci-dessus varient eotifan de H/B et®. Basés sur le travail de
Meyerhof et Chaplin (1953) et avec I'’hypothese dificatrice qui, dans les plans radiaux, les
contraintes et les zones du cisaillement sont igees a ceux dans les plans transversaux,

Meyerhof (1974) a évalué les valeurs approximatdeds* ;s etA*,s comme

Ah:l_mig) (2-45)

Ah:1-m4§) (2-46)

10,000 / 1 10,000 / /
5000 5000

2 1000
/ / / HIB=0.2 ’0-

1275 N A SR VAV 5.
- A e LS //’, A
N2z VoA

//4 Z e
10 = - 10 1.4
0.9
s 5 1.2
o7
2
2
; 1
o 10 20 30 40 2 » 3°¢ g 335 40 e
¢ (deg) (deg
Figure Il .16: facteur de la capacité portante de Figure Il .17: facteur de la capacité portante de

Mandel et Salencon N*_ [eq (2-43)] Mandel et Salencon N*q [eq (2-43)]

La variation de met m avec H/B etb est donnée dans les figures (11-19) et (II-20)

Pfeifle et Das (1979) ont dirigés des essais derédbire pour vérifier la théorie de Mandel et
Salencon (1972). La figure (11-21) représente lmparaison de I'évaluation expérimentale de
N*, pour une fondation de surface rugueuse<D) sur une couche du sable avec théorie.
L'angle de frottement du sable utilisé pour cesissgait 35° figure (11-21). Les conclusions

suivantes peuvent étre tirées
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1- La valeur deNy* pour une fondation donné augmente avec la diminuteoH/B.

2-

La grandeur H/B> D/B ; la présence d'une base rugueuse rigideuciang influence sur

Ny* la valeur d'une fondation est approximativemen?75% plus que celle prédit par la

théorie.

Pour H/B entre 0.6 et presque 1.9, les valeursrarpétales deNy* sont plus grandes

que celles donnée par la théorie

Pour H/B < presque 0.6, les valeurs expérimentiddsy* sont considérablement
inférieures a celles qui sont prédit par la thédtipeut étre di a deux facteurs: (a)
I'écrasement des grains du sable a telles hausrsale charge ultime, et (b) la nature

curviligne de I'enveloppe de rupture réel de dohats niveaux des contraintes normales.

10,000 /
o0 7 /
1000 . 7 Vi

HIB=0.2 / /
500 i
7
A7
200 /
_ 06| !0
M, 100 i
/ / 12
50
// ’
20
/‘Ea
10
/ 06
5 ./
05
2
1
20 30 35 40 a5
¢ (deg)

Figure 11.18 : facteur de la capacité portante de Mandel et Salencon N*, [eq (2-43)]
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Figure Il .19 : variation de m; (valeurs de Meyerhof) pour I'utilisation dans I'équation

du facteur de forme modifié [eq (2-45)]
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Figure 11-20 : variation de m; (valeurs de Meyerhof) pour I'utilisation dans I'équation du

facteur de forme modifié [eq (2-46)]
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100

Theary [4]
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LN Experiment (8]
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| 1 1 | | |
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H8

Figure 11-21 : Comparaison entre les valeurs expérimentales et théoriques de N*,

( d=43°, c=0).

[1-5-2 Fondation sur une couche de sol raide surmdant un sol mou

Meyerhof et Hanna (1978) ont développés une thgmrig estimer la capacité portante ultime

d'une fondation filante rigide sur une couche deade surmontant une couche de sol mou fig

(11-22). D'aprés leur théorie, a une charge ultipae unité de surface,,gla surface de rupture

dans le sol sera comme celle de la figure (lI-22).

T % TR PR T L
b lq"l l Stronger soil

Figure 11-22 : fondation filante rigide sur une couche de sol dense surmontant argile molle
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Si le rapport H/B est relativement petit, une ruptdu cisaillement local se produira dans la
couche du sol raide suivie par une rupture del@sa@nt général dans la couche de sol mou. En
considérant la longueur unitaire de la fondationticme, la capacité portante ultime peut étre
donnée par :

2(C, + B, sin&)
Qu = gp + Z —nfH (2-47)
Avec B = largeur de la semelle

v1 = Densité de sol ferme

C o= force d’adhésion le long d&’ etbb’

P, = force passive sur les faces aa’ et b

g.= la capacité portante au bas de la couche

6 = angle de la force passive PP avec I'horizontale.

Notons que dans I'équation (2-47)

C.=¢.H  Ou ca=unité dadhésion (2-48)
_1 2 Kon Kon _1 2 De\ [ Kon
B =gnf (cns é‘){hﬂf }{H}(cns E‘a‘) =znf (1 + F)(cns E‘a‘) (2-49)

Ou Kyn = composante horizontale du coefficient de poudséderres.
1
L :C:Nc{:y+]f1{ﬂf +H}Nq|2|+EF:BN}rIEI (2_50)

Nc2), Ng2), Ny2) = les facteurs de la capacité portante de la @dchsol inférieure (c'est, en ce
qui concerne l'angle du frottement de la couchsalinférieure ®,)
La combinaison des équations (2-47), (2-48) etqReftraine I'équation suivante

_ ECEH 1 2 EDf H;,H sind
9= +—p +2[§“H (“T)](cusa)( B ) i

2c,H _Ii ZDj]Hthauﬂ

=y + E +V1H‘ H

(251)
Ou:

Kgogtand = K tan¢, %2)
Avec : Ks = le coefficient de cisaillement perforé

Alors :

20¢\K,ta

LYF 1B nd}i —y,H

H| B (2-53)
40
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” /

10 / /]

Ga/q,=1.0

IRIND

20 30 40 0

&, (deg)
Figure 11-23 : La théorie de variation de K; avec @, et q,/q, de Meyerhof et Hanna

Le coefficient de cisaillement local peut étre d@éieé en utilisant les tableaux du coefficient de
la pression du sol passif proposé par Caquot eis#le(1949). La figure (I1I-23) donne la
variation de Ks avec,ff;; et®;. On notera que et ¢ sont les capacités portantes ultimes d'une
fondation de la surface continue de largeur B siasge verticale sur couches homogenes des

sols supérieurs et inférieurs, respectivement, ou

1
1 = CalVei1y +§'}q_BN},.1. (2_54)

Ou : Ny1y, Nya) = les facteurs de la capacité portante correspuaradbangle de frottement du sol

O]

1
Gz = C:NmE i +§Y=BN}"2' (2-55)

Figure 11-24 : fondation filante rigide sur bi-couche de sol (H/B est relativement petite)
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Si la hauteur H est grande comparée avec la lar§eualors la surface de rupture sera
complétement localisée dans la couche de sol migérieure comme la figure (1I-24). Dans tel

cas, la limite supérieure pouygera de la forme suivante :
1
fﬂ'u:L?1:'51Ns|1|+qwq11|+EV1-E'NFIII (2_56)

D’ou, en combinant les équations 53 et 56 :

2c H 2 2D:1K.tan ¢,
Qu=qp +—p—+ 1 [H? — 5 hiza (2-57)
Pour la fondation rectangulaire, 'équation précggeeut étre modifiée comme :
Byf2c H B z 2D:\ (K, tan ¢y
Gu =qp + (1 +E)( 5 )AE + (1 + E)}th (1 +— }( - },15. —nH<gq, (2.58)
Ou : A, As: facteurs de forme
1
Gy = CzlNgi2)Acs(2) + Yl{Df + H}J‘I‘rqlil*lqs'lzl +EY:BN}H 2!*‘1}@'!2! (2_59)
1
Qr = I::I.Fliiru:l1|*‘l'cj'|:|_| +d}(:l.Dj‘Nq|1|A'q3|1| +§Y1BNF|1|AFS|1| 2'60)

Acs1), Ags(1), Aysr) = facteurs de forme pour la couche de sol supér{€angle de frottemen®, ;

voir le tableau I11-3)

Acs2), Ags2), Ays(2) = facteurs de forme pour la couche de sol inféri@iangle de frottemen®; ;

voir le tableau I1 -3)

Basé sur les équations générales [(2-58), (2-59§2€80)]; on prend un cas spécial en

considérant la couche supérieur comme sable defse@uche inférieur comme argile molle.
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[I-5-3 Capacité portante d’'une couche de sable deassur argile molle saturé
— B—¥

Qu

sm] v, 9’
Stronge RIS A rss
granular
soil %
@’ | Weaker clay
B BN RSP EREE (saturated)
Weaker clay Vian
(saturated) Co
Y

C,

Figure 11-25 : la surface de rupture sous une fondation filante suportée par une couche du sol
granulaire dense surmontant une argile molle
Dans ce cas 1 0 et d'ou g= 0 aussi pouP, =0 ; Nj2)=5.14 ; Noy=0; Nyo=1
Acs = 1+0.2 (B/L) ;Aqs = 1 (les facteurs de forme sont des valeurs deckih@y comme

Présenté dang tableau I1-3)

E B . 2D K tan
0 = 5.1+c=[1+ﬂ.z(f)]+(1+z)mf-(1+Tf) B e nl <,

(2-61)

Ou:

2| 45+i|

ra LY - é_
|45-|-_|
1401 (—f) tan ! L

B
2'}4’15‘!"!?]_,,1, 1+{]1| E|tan '

3: = V1D Ny
(2-62)

Dans I'équation (2-62) les relations pour les fardede forme\ys, etAys sont celles données par
Meyerhof (1963) comme présenté ddagableau II-3. Noter ce K est la fonction de A
[équations (2-54) et (2-55)] pour ce cas

qz: CzNCI:Z:I _ 5.1-1-C=
G, 1 ~0.57,BN_ .-
2V BN ") (2-63)

¥ili
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Tableau II-3 résumé des facteurs de formes

Facteur Relation Référence
forme _ B MEYERHOF 1974
ooy = 0% Res = HG'E(E)
Age =1
Ae=1

B ﬂ'.'_;_f'
¢ = 10% A, = 1+02(~) tan” ¥72)
pour 7

B 7( 45+% |
Ags = Ay =1+01 (E) fan *

Une fois g/q; est connue, la grandeur K peut étre obtenue flguee (11-23) qui, par la suite,
peut étre utilisé dans I'équation. (2-61) pour wéilee la capacité portante ultime dgdg la
fondation. La valeur du facteur de forme pOur une fondation filante peut étre pris comme un
Pour les fondations carrés ou circulaires, d’apeétsavail expérimental de Meyerhof et Hanna
(1978), la valeur d&s parait varier entre 1.1 et 1.27. Pour un calcakeovateur il peut étre pris

égale a un.

Basé sur ce concept, Hanna et Meyerhof (1978) én¢ldppés des courbes alternatives pour
déterminer les coefficients de cisaillement locglé ces courbes sont montrées dans les figures

(11-26) et (11-27). Pour utiliser ces courbes, st eecommandé de suivre les étapes suivantes:
1- Déterminer g/qx
2- Avec les valeurs connus del et g/q;, déterminer la valeur d®1 de la figure (11-26)

3- Avec les valeurs connus d&l et g/q; et ¢, déterminer Kde la figure (11-27)

1.0 7
o8 / /
0.6 =
; 7
s
0.4
v
0.2
a
(1] 0.2 04 08 08 1.0

i
Figure 11-26 : analyse de variation de /®, avec q,/q, et @, de Meyerhof et Hanna (pour sable dense
sur argile molle)
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Figure 1I-27 : analyse du coefficient de cisaillehcal du sable dense sur argile molle de
Meyerhof et Hanna &), = 50°, b)d; = 45°, c)d; = 40°
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[I-5-4 Fondation sur la surface d’'un talus
en 1957, Meyerhof a proposer une théorie pour ohéter la capacité portante ultime d’'une
fondation superficielle située sur la surface dains. LaFigure (11.28) montre la nature de la

zone plastique développée dans le sol.

Figure 11.28: Nature de la zone plastique sous une fondationtél&ugueuse située sur
une pente.

Sous la fondation filante rugueuse de larggsituée sur un talus Meyerhof a proposer trois
zones :
abc: est une zone élastique. La z@uel présente un cisaillement radialagte présente une
zone de cisaillement.
Les efforts normaux et de cisaillement sur le @lasontPy et S, respectivement.
On note aussi que le talus fait un arfykevec I'horizontale.Les paramétres de résistance au
cisaillement du sol soi et ; et son poids spécifique ast

La portance finale peut étre exprimée comme suit:

g, = cN. + P,N_ +>yBN,
< : (2-64)
La relation peut également étre exprimée comme suit
r 1 .
Gy = CNg + E}fﬁ*;‘\:},q
(2-65)

Avec : Neg, Nygsont les facteurs de la capacité portante.
Pour le sol purement cohérent (c'est-a-dire 0) :
qu = ¢ Ncq (2-66)
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La Figure (11.29) montre la variation d&l., avec I'angle8 du talus et le nombre de la stabilité
du talusNs.

On note que :

N, = % (2-67)

Avec H : hauteur du talus.

8
—— | D;1B=D
———=| DB
7 =
““'1.
S
Y
S
& "L_\
L
o
. MN, =0
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\ \\
“
N 4 h\"k \\ h
o ] ‘\.\ -
\ o \\\
3 --_-‘-—‘.‘H‘""-._ r\“‘“\. \\
1 ™
| \"‘“\\2\\\
*
2 | \ \T
\\3 \
| Py
1 _-“"""'-«4 \
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=N s \\\
5 5.53 o e
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Figure 11.29: Variation du facteur de la capacité portante ag/éthofN¢q pour Un sol purement
cohérent (fondation sur une pente).

D'une fagcon semblable pour le sol granulatre Q)

q,=>y BN,
2 (2-68)

La Figure (11.30) montre la variation de jlavec I'angleB du talus et le nombre de la stabilité
du talus Ns
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Figure 11.30: Variation du facteur de la capacité portante de dviegf N
pour le sol grenu, (fondation sur une pente).

[I-5-5 Fondation au sommet d’'un talus
La solution de Meyerhof Figure (11.31)nous montre une fondation filante rugueuse de large

B située au dessus d’'une pente, de haldelsa fondation est placée a une distaneepartir de

la créte (bord) de la pente.

l— b—lt— 5]

r!-f'\-ﬁ"
(LT “ohis
- ool

= —
=]
LY

Figure 11.31 : Fondation filante au sommet d’un talus.
La capacité portante ultime de la fondation petg éxprimée par I'équation2.65)

qu = ¢ Ncg + 1/2y B Nyg
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Meyerhof (1957) a développé les variations thé@sqdu facteuNqpour les sols purement
coheésif ¢ = 0) etN,q pour les sols grenues (C = 0).Ces variations somtrées sur leBigure
(11.32) etFigure (11.33) respectivement

On note aussi :

fo—y i II
Fu = CNegq Pour le sol purement cohéremit € 0)

D'une facon semblable

_1.BN
T = VP Nyq: Pour le sol granulaire (c = 0).

D48+0 w1
a T T T T 1
B [eg)
Tl e e e = e e e —————
__,-3}"_.-'"’-"",." ’.-"" =0
45 - - -
- i F
- & - =
P T ’ -
F3 -1 r

o
|

# . a0
r"’ _'! F i
- / .r’
30
Negly o
& - -

%0
i
: Mmf"; /,-—"""' 2 ]

r="u ,,.--"""._//_ 4
1 :/,ﬂl:l . -
o I/ | | 1 1 553

o 1 2 3 4 5 8
distance entre la fondation et b créte b/B (pour N, =)

ou b/H (pour M=)

Figure 11.32: Variation du facteur de la capacité portante de évlegf N.q pour un sol purement
cohérent (fondation sur une pente).
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Figure 11.33: Facteur de la capacité portante de Meyerhgf pbur le sol grenu, (fondation sur

une pente).

En utilisant laFigure (11.32) le nombreNs de la stabilité devrait étre pris en tant que zéro

quand : B< H et Si B> H ,la courbe pour le nombre de la stabilité Metloit étre utilisé

[1.6 Critiques générales des méthodes classiques

Les théories que I'on vient d’exposer et qui aghd la définition des trois facteurs de
capacité portante, soulévent un certain nombreitigues :
La premiére porte sur la forme du coin OAA. B&périences minutieuses sur modele réduit
ont montré que les cbétés du coin sont loin d’é&wdilignes principalement lorsque le rapport
B/ D est inférieur a 0.5. Pour lever cette difftéylplusieurs auteurs ont repris I'étude de cain, e
adoptant pour OA et OA des arcs de lignes de gliesé Biarez a pu monter, ainsi, que pour les
faibles encastrements, il existe certaines fornesain donnant des résultats plus faibles que

pour les coins limités par des droites.
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Figure.ll.34. Schéma de Gorbunov(J. Costet. & G. Sanglerat)1983

Lafigure 11.34 montre, dans le méme esprit la solution proposé&prbunov. Il discerne
cinqg zones différentes dans le schéma de rupture :

- le coin AOA en équilibre surabondant limit pine courbe OA le long de laquelle

I'obliquité des contraintes differe assettemaent dep (zone ) ;
- une zone OAO en équilibre plastique qui congplétcoin et sur la frontiere AO da laquelle

I'obliquité de la contrainte est égale &one II);

- les zone lll, IV et V, enfin, correspondent au péohe classique de la butée. La prise en
compte de la courbure du coin élastique conduibGuov, a des valeurs de la force
portante trés nettement supérieur a cellesdgnne I'application des théories exposeées
ci-dessus (J. Costet. & G. Sanglerat 1983).

Une autre critique porte sur I'évaluation déoldaée. pour calculer son intensité, on a comme
dans le cas de la poussée formulé I'hnypothése dmiparposition des états d’équilibre. Plus
encore gque dans le cas de la poussé, cette hypatesine approximation assez grossiére, car
les lignes de glissement des différents equiliprésentent maintenant une courbure notable et
sont loin d’étre superposables.

Les vérifications expérimentales de la capgmitdante montrent que les formules classiques
actuelles sont plutét dans le sens de la sécuwiest la meilleure justification de
I'approximation faite qui permet de séparer I'effiet poids du sol de celui de la cohésion et de
celui de I'encastrement de la fondation dans leer ce qui simplifie beaucoup les calculs.

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

Au-dela des difficultés et des critiques préx#ds, les procédures de calcul classiques,
basées sur I'équilibre limite, imposent les dir@as des plans de rupture et c’est une
approximation tres grossiéere. D’autre part les tiedégrécédentes supposent que le sol se
comporte comme un matériau associé, avec I'angtBlagtiony égale a I'angle de frottement
¢. Il est bien connu que pour les sols ré@ebst généralement considérablement infériepr a
Quelques solutions ont était effectuer pour leneix non associés aveeO telle que les
solutions de Davis et Booker (1973), et ZienkiewatAl (1975), mais les analyses annonceées
de ces études étaient pour des angles de frottatae3Q°, et il n'est en aucun cas claire que le
méme résultat aurai été trouvé pour des anglegypunls.

En définitive, malgreé les critiques que I'oruptormuler a I'égard de la théorie de la capacité
portante et de I'utilisation des facteurg Nq et N;, ces méthodes restent une approche simple

et commode.

[1.7 Méthodes numériques :

Les méthodes numériques représentées par fendeeties éléments finis ou la méthode
des différences finies sont des outils extrémerpeissants. Elles présentent 'avantage que
les hypotheses simplificatrices, surtout pour éegains naturels stratifiés, sont plus en plus
faibles que les méthodes classiques d’équilibrédinbes méthodes de résolutions numériques
discrétisent le sol en mailles et emploient desrélymes pour assurer les exigences statiques et
cinématique simultanément.

Mais ces méthodes souffrent de la possibilig lgudiscrétisation adapté peut mener aux
erreurs dans la solution.
[1.7.1 Modélisation des fondations superficielleB.(Mesta & M. Prat)

Bien que les méthodes de calcul traditiomselhotamment la méthode pressiométrique, sont
bien adaptées au dimensionnement des fondatiomaraes, il est n’est pas usuelles de les
généraliser aux ouvrages importants tels une denttecléaire, réservoir de grande capacité, un
barrage, une plate forme marine ou bien encoréa@mnents complexes, dont le calcul par les
éléments finis s'impose. Pour ces ouvrages, I'étela déformabilité du massif de sol et
I'analyse des tassements différentiels doivent@iresidérées, notamment lorsque le massif est
hétérogéne ou que les charges appliquées sont exespl
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Lorsque des problémes d’interaction intervienrente le sol et des structures ou lorsqu’une
fondation doit étre construite a proximité d’'un mage préexistant, une modélisation en élément
finis peut apporter des informations utiles sufolectionnement de I'ouvrage, sur les champs de
déplacement et de contrainte, et ainsi compléter @inde géotechnique classique. Ces études
sont rendues possible parce que, contrairementraitodes de dimensionnement classique, la
méthode des éléments finis permet de tenir comptd’éiat des contraintes en place, des
propriétés de l'interface, de géométries parfoimgiexes et de chargements quelconques. Ainsi,
les modélisations de fondations superficielles petiétre divisées en trois catégories :

- Les modélisations en déformation plamen@lles filantes, radiers parallélépipédiques
de grandes dimensions, etc.)

- Les modélisations en symétrie de révotutia axisymétrique (fondations circulaires,
réservoirs cylindrique, etc.)

-Les modélisations tridimensionnelles loesa@ucune simplification géométrique n’est

possible (forte hétérogénéité des couchesot] plates-formes pétroliére, fondation de

centrale nucléaire, interactions tridimensielles avec d’autre ouvrage, etc).

Selon le probleme posé et I'étude choisiestipossible en théorie de modéliser un probleme
de fondation de trois maniéres différentes en c@mant : soit la fondation et les structures sans
le sol, soit le sol et la fondation sans les stmed, soit enfin 'ensemble constitué par le massif
de sol, la structure et I'interface.

Dans ce type d’analyse, I'ingénieur étudiéfdede la réaction du sol sur la fondation et
eventuellement sur les structures. La réactiorotles représentée par des ressorts linéaires
ou non linéaires, dont le comportement est cargét@ar une proportionnalité entre le
déplacement vertical et la contrainte verticalecbefficient de proportionnalité est appelé
module de réaction ou coefficient de raideur (N/n&3)ce coefficient est constant, la réaction
du sol est linéaire. D’'une maniere générale, @if@oche est critiquable, car elle ne considere
gu’une interaction unidimensionnelle et ignoreifgsractions entre colonnes de sol et la nature
de l'interface sol-fondation.

11.7.1.1 Modélisation du sol et de la fondation sasles structures

Dans ce type d’analyse, I'ingénieur s’intéressem$sllement aux déplacements verticaux
et aux tassements différentiels a la surface dwsiinde sol. Une telle modélisation nécessite
la connaissance des conditions de transmissionhdgges dues aux structures vers la
fondation. Plusieurs cas peuvent étre envisagés.
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[1.7.1.1.1 Cas d’'une Fondation a la géométrie comgke

Si la géométrie de la fondation est complexestinécessaire de la représenter par des
éléments finis de massif seul ou par un assemidlageques et de poutres composées avec
des éléments de massif, auxquels sont affectéguol@gétés mécaniques bien supérieures
a celles du sol. Des éléments d’interface peuvgaleénent étre pris en compte. L'exemple
typique est une fondation tridimensionnelle ou fomelation ancrée dans le sol. La fondation
appliguées sont ainsi distribuées a l'interface@atiation par la loi de comportement du
matériau (béton, métal, bois). La technique dettoatson elle-méme est parfois modélisée
en plusieurs étapes de calcul (excavation surgausimetres, mise en place de la fondation,

installation d’ancrage, remblaiement, etc.).

[1.7.1.1.2Cas d’une fondation rigide

Si la fondation est supposée rigide (indéfolmaba base de forme simple (carrée,
rectangulaire ou circulaire), elle peut étre repnéSe par une condition de déplacement vertical
imposé aux noeuds situés a l'interface. De plutie daterface peut étre lisse (le déplacement
horizontal a I'interface n’est pas imposeé) ou rugee(le déplacement horizontal a I'interface est
nul).

Beaucoup de structures de génie civil peuvertde cette facon assimilées a des fondations
rigides, la pression mobilisée par un déplacementical imposé est alors obtenue par une
moyenne sur les contraintes verticales de la premangée des points d’intégration situés sous
les noeuds de l'interface. Pour une semelle filaigide, le début de la plasticité est localiséssou
la fondation et aux bords de la fondation ; ensaiédle-ci s’étend en profondeur plus que sur les

cOtés. L'exemple typique est une semelle en béton.

[1.7.1.1.3 Cas d’une fondation souple

Si la fondation est supposée souple (tres detble), elle peut étre représentée par une
condition de pression uniforme appliquée directerada surface du sol. Les déplacements
horizontaux et verticaux a l'interface ne sont jpagosés. Pour une semelle filante souple, la
plasticité commence au-dessous des bords de latfoncet se propage latéralement puis vers la
profondeur. L’exemple typique est le réservoir Migae d’hydrocarbures. Toutefois, d'une
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maniere géneérale, le type de fondation (rigide oupte) a relativement peu d’influence sur
I'allure de la courbe chargement tassement etde=uvs de la charge limite sont proches.
En revanche, la distribution des pressions de corgatre la fondation et le sol est tres

différente.

Note: Dans le cas d'un sol pulvéruleidt£ 0 kPa), la modélisation d’'une fondation souple
par une pression uniforme conduit souvent a déiswdlis numériques et a des temps de
calcul considérables. En effet, de fortes contesirle cisaillement sont générées aux bords
de la fondation ; celles-ci ne peuvent étre reprisa termes de critére plasticité, que par le
développement progressif des contraintes, normedegui nécessite de nombreux incréments et
itération. Pour cette raison, il est souvent peddter d’avoir recours a des déplacements imposés
pour modéliser le chargement, si cela est compatibéc les hypotheses du modéle. L’avantage
d’une telle représentation est que les équatiodéguilibre et de comportement peuvent toujours
étre satisfaites, généralement en peu d’itératimésne si la rupture est proche.

Si les déplacements imposés ne conviennent pas Ip modéle, une solution consiste a
introduire une petite cohésion dans les calculsejques kilopascals (kpa) arrangent souvent
bien les choses. Mais, il faut prendre garde atehe opération, car le probleme mécanique
n'est plus tout a fait le méme.

Une derniere solution consiste a remplacerdagion uniforme par une pression trapézoidale
(uniforme sur la plus grande partie de la fondatien triangulaire aux bords). Cette

approximation permet de réduire les cisaillementbitisés aux bords de la fondation.

[1.7.1.2 modélisation du sol, de la fondation, et&b structures
Le véritable calcul d’interaction sol-strucueside dans la modélisation de 'ensemble des

rigidités du sol, de la fondation et des structueg¢sle leur influence mutuelle par l'intermédiaire
de véritables éléments d’interface entre les diwsateriaux. |l peut s’agir des
cas trés complexes pour lesquels la raideur dedetsre est importante ou pour lesquels les
simplifications ne sont plus évidentes. L'interantientre le sol, la fondation et les structures
recouvre les modes suivants :

- interactions avec le sol environnant

- effet des mouvements du sol sur le catepnent des structures

- effet du renforcement de la fondationneassif de sol.
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11.7.2 Influence de I'état initial des contraintes

Un autre facteur important pour la modélisatieste souvent inconnu : il s'agit de I'état de
contrainte initial qui regne dans le sol avantdastruction de la fondation. Cet état initial est
important car il conditionne, comme les paramétnésaniques, la réponse en déplacements
du modéle d’éléments finis.

Toutefois, pour mener une étude satisfaisdrfeyt surtout connaitre I'état de contraintes
dans le sol une fois la fondation construite enaVapplication des charges dues a la structure.
Cet état peut étre approché en simulant la congtrugcalcul par phase) mais le plus souvent, et
notamment dans le cas des fondations superficiglias encastrées, il est raisonnable de
supposer que le sol a été peu perturbé par larogatish, que I'état de contrainte dans le massif
est toujours celui du sol au repos et que ce depoissede encore ses caractéristiques intactes.

[1.7.3 Conseils pour la réalisation des maillagesedfondation superficielle

L'utilisation de la méthode des éléments fimgessite la réalisation d’'un maillage et la prise
en compte de conditions aux limites du domaineiétih particulier, des conditions concernant
des déplacements ou des contraintes sont imposgdoatieres du maillage.

Celles-ci peuvent se trouver a une distangei& $ (cas d’une liaison rigide, d’'un substratum
rigide ou d’un obstacle quelconque empéchant uradément) ou « infinie » (déplacement nul a
I'infini, état de contraintes impose).

Dans le cas d’'une fondation superficielle ispj@acée dans un massif de sol homogene
semi-infini, les frontiéres latérales et infériesickl modéle peuvent étre représentées par des
éléments finis ou par des éléments " infinis "d&s éléments finis sont utilisés, pour que les
conditions aux limites n'aient pas d’'influence icomportement du modélgure 11.35),
I'expérience montre qu’il convient de fixer :

- Les limites latérales du maillager(dition U = 0) a environ 10 fois la largeur B de |
fondation;

- La limite horizontale inférieure (atition V = 0 ou U =V = 0) a au moins 6 fois la
Valeur de B sous la base de la foada

Un maillage grossier conduit généralement arapense charge - tassement trop raide et a
une charge limite trop élevée par rapport a latewliexacte ou par rapport aux résultats fournis
par un maillage. De fagon plus quantitative, lesoremandations suivantes peuvent étre

précisées :
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- Le maillage du massif de sol doit étre relatie@bresserré dans les zones ou de forts
gradients risquent d’apparaitre, caslire au voisinage des interfaces entre la foadati
et le sol, dans les régions situéeseadistance inférieure a 2B autour de la base
de la fondation ;

- le rapport de forme (rapport de la pdesite dimension d’'un élément fini a la plus
grande) des éléments proches d’unedfion superficielle devrait étre limité a1/5 ;

- la largeur B’ (selon la direction honitale) du premier élément de sol directement
adjacent a la fondation doit étre aurmadelle que B’ =0.1 B, pour décrire de maniére
satisfaisant les variations du cisaiketaux bords de la fondation ;

- lorsque la stratigraphie du sol, la gétre de la fondation et celle de la structure, les
charge et les diverses conditions dediapossédent des symétries remarquables, il faut
en profiter pour simplifier le maillage.

-L’étude pour des charges inclinées exigenaillage complet par rapport aux charges
verticales, car une charge inclinée nsgmte aucune symétrie particuliere. De plus,
I'inclinaison entraine I'apparition de zmen traction dans le sol, d'ou la nécessité de
prendre en compte des éléments d’interfaadase de la fondation peut alors se décoller

du massif de sol sur une certaine longueu

) =~10B
- >
N |
£ g | |
B/2
=6B - o) -

Figure.ll.35 Dimensions conseillées pour le maillage d’'une foiodesuperficielle

[1.7.4 Comportement des sols et modélisation desrfdations superficielles
Dans le cas de chargement monotone, de trebreoses comparaisons ont été meneées entre
les résultats numeériques et les mesures sur owsradles permettent de constater aujourd’hui
que les lois usuelles de comportement des solstéplasticité parfaite) conduisent a des
résultats satisfaisants sous réserve que les agpests de la modélisation soient correctement
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pris en compte (nhotamment, l'interaction entre dé et la fondation) et que les paramétres de
comportement sont bien estimés.

Dans le cas des chargements cycliques et dynasiides études sont moins nombreuses et
restent encore délicates a réaliser en raison denhglexité des lois de comportement des sols

lorsque les sollicitations ne sont plus monotones.

[1.8 Solutions numérigues existantes

Peu d’auteurs ont essayé de discuter I'apphicates méthodes numériques a I'analyse de
la capacité portante des fondations peu proforeteparticulier sur un sol cohésif. Cela semblait
étre en grande partie di aux difficultés dans lgsrdhmes de développement numériques qui
sont capable de fournir des solutions précises. $énie de calculs de la capacité portante a été

décrite par quelques auteurs.

[1.8.1 Griffiths (1982)
Il a employé un algorithme viscoplastique pobienir des solutions pour chacun des trois
facteurs de la capacité portantg Ny et N..
Griffiths(1982) conclu de cette expérience gue
- Le calcul de Mavait genéralement exige un effort considérablemkrstfort que les
deux autres facteurs.
- La convergence est plus lente quandllew dep augmente.
- Les solutions pour une fondation rugeessnt plus lentes qu’une fondation lisse.
- L’algorithme viscoplastique employé paes calculs semble étre peu convenable pour

I'évaluation de Npour le cas ou I'angle de frottement du sol dégasis35°.

[1.8.2 Borst et Vermeer (1984)

lIs ont décrit une tentative d’employer la nogth des éléments finis pour I'évaluation de la
capacité portante pour un angle= 40°. L’analyse était tout basé sur un sol cdhésittant et
n'a pas rapporté les valeurs de éirectement.

Une particularité intéressante de ces résudtaisque les solutions stables pouvaient étre
obtenues pour une fondation lisse pour le cas diatériau associé, mais l'introduction de
I'angle de dilatance (matériau non associé) a tecela causer des instabilités numériques,
et la solution, ne pouvait pas étre obtenue pooaseou I'angle de dilatance égale a zéro
(y=0).
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[1.8.3 Manoharan et Dasgupta (1995)

lIs ont utilisé des algorithmes numériques kiités a celles de Griffiths pour obtenir des
solutions des facteurs de la capacité portantea@alyses non plus ne sont pas étendues au
sol avec des angles de frottement plus grande Bfue 3

Les résultats ont montré qu’'une dépendanceesgénte des facteurs de la capacité portante
sur I'angle de dilatance, ou la capacité portagel ta augmenter avec I'accroissement de I'angle
de dilatance.

[1.8.4 Frydman et Burd (1997)

lls ont étudie l'influence de I'angle de dilat sur le facteur de capacité portanteddur le
cas simple, celui ‘une semelle filante.

Les études sont faites sur deux types de famrdatine fondation lisse et une fondation
rugueuse, en employant des algorithmes viscoplasgiqu élastoplastiques.

Deux techniques de simulation numérique onegtployées, a savoir : la technique des
éléments finis (le code OXFEM) et la technique diférences finis (le code FLAC).
Cette étude indique clairement la réduction deafzacité portante avec le décroissement de
la valeur de I'angley, mais cette étude a mis en évidence quelquesuitfs pour I'analyse
numériqgue surtout dans le cas d'une fondation ruggieet ces difficultés augmentent en
augmentant I'angle de frottemepnt

[1.8.5 Hans.L.Erickson et Andrew Drescher (2001)

lIs ont étudié l'influence de la non associafivet de la rugosité de la fondation sur les
coefficients de capacité portaﬂ!’ﬁe etN,, pour une fondation superficielle de forme cirinala
en utilisant le logiciel (FLAC). Ces études soritefa en considérant deux types de fondations :

Parfaitement lisse et parfaitement rugueuse et Waeurs de I'angle de dilatance=0,

V= /2 ety=0.

Les tableaux I1.4 et 11.5 présentent la variatthnofficientN, et N; en fonction de la rugosité
de fondation et I'angle de dilatanged’apres Erikson et Andrew Drescher (2001) ;
lIs ont conclu que ces facteurs dépendent éaimient de I'angle de dilatance et de la
rugosité de la base de fondation. Cette dépendssicignificative pour les valeurs élevées
de I'angle de frottement par exemple poed5° ;
-N, obtenu pouy=¢ est 50% plus élevée qig calculé pouky=0
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- N¢ obtenu poury=¢ est 80% plus élevée qie calculé poury=0
- Poury=¢ N, obtenu pour une fondation rugueuse est 145% fwge queN, calculé

pour une fondation lisse

Tableau 11.4 Facteurs de capacité portantgpour une fondation circulaire.

® Y=g Y=/2 ¥=0
20° L 1.7 1.6 15
R 2.8 27 25
35° L 21 20 17
R 45 42 33
40° L 58 52 43
R 130 113 73
45° L 186 156 124
R 456 387 198

Tableau 11.5 facteurs de capacité portantg'pour une fondation circulaire

) V=0 V=012 ¥=0

200 | L 195 19.3 19.0
= 223 22 216

35° | L 84 81 77
= 108 103 88

0° | L 161 153 122
) 186 165 135

45 | L 320 283 178
) 380 308 200
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[1.8.6 R. S. Merifield, S. W. Sloan et H. S. Yu (198)

lIs ont utilisé des formulations numériques ldmalyse limite pour évaluer la capacité
portante d'une semelle filante rigide, reposantuse bicouche argileuse purement cohérente.
Des solutions rigoureuses concernant la résistalltime sont obtenues en employant la
méthode des éléments finis en conjonction avecth€é®remes de l'analyse limite avec
détermination des bornes supérieure et inférieure.
Les deux méthodes supposent un modeéle de coenpamt du sol parfaitement plastique
(Critere de Tresca).
- La solution de la borne inférieure est déterminésimulant un champ de contrainte
Statiguement admissible sans violer le @iths rupture, cette approche est effectuée
Dans le sens de la sécurité et condwstiener des bornes inférieures de la charge limite.
- La solution de la borne supérieure éstninée en simulant un champ de vitesse
Cinématiqguement admissible qui consisteaginer des mécanismes de rupture et a
Ecrire que l'instabilité se traduit pare puissance des efforts extérieurs supérieure ou
Egale a la puissance résistante maxioswlespondante.
Dans cette analyse Il est plus utile d’écrigguation de la capacité portante sous la forme :
N¢ “ =qJ/Cyl ; ou N ‘ est fonction des rapports H/B e{XIC,2.

[1.8.7 J.S. Shiau, A.V. Lyamin, et S.W. Sloan (2()

lIs ont utilisé des formulations d’élémentsdides théoremes d’analyse limite pour obtenir
des solutions rigoureuses en plasticité concertzactpacité portante d'une couche de sable
compacté surmontant une couche d’argile molle goasent rencontré dans les problémes de
fondations). lls se sont basés sur les travaux eéefigld et all. (1999) qui a considéré le
probléme classique de la capacité portante de deushes d’argile, pour utiliser les méthodes
limites pour intercaler et limiter la solution rigeéntre la limite supérieure et la limite inféneu
Les techniques elles méme n’ont été développéesapaenment et sont discutées en détail par
Lyamin et Sloan. Les procédures remplacent lesépttes formulations proposées par Sloan
(1988, 1989) et Sloan et Kleeman qui malgré le daitlles donnent des résultats satisfaisants
dans un large domaine d’applications pratiques, s3éanmoins moins efficaces.

Si on considére uniquement la capacité portdatia couche de sable, elle dépendra’de

et g, avec d’autre facteurs possibles tels qugléade dilatance’ et la rugosité de la semelle.
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La théorie classique par analyse limite suppose néigée d’écoulement associée, avec des
déformations plastiques normales a la surface degelet I'angle de dilatance est pris égal a
'angle de frottement. En prenant en considératemrprésence de la couche d’argile et en
supposant un écoulement associé avec une semef@tgraent rigide, la capacité portante
ultime du probléme de fondation sur deux couchag pé&e exprimée sous une forme sans
dimension :

PHB =f (H/B, C/yB, kB, ¢’) P : pression limite moyenne.

I1.9 Conclusion

La détermination de la force portante des fondatest I'un des problemes les plus importants de
la mécanique des sols. On appelle pression adn@daipression ou contrainte maximum qui
puisse étre appliquée par une structure sur usao qu'il y ait de tassements excessifs et de
risque de rupture du sol.

Quelques solutions numérique ont résolu le probléena capacité portante en tenant compte
I'influence de la rugosité de la non associatigitqui n'impose pas la direction des plan de
rupture, au contraire, ces méthodes permettenénftev le mécanisme de rupture sous la
fondation. Elles sont d'un emploi peu courant &eaile leur complexité de mise en ceuvre, elles
sont cependant en train de généraliser.

Cette synthese bibliographique nous a incité asatides outils numérique professionnels

pressentent I'avantage de ne pas imposer desesidaqupture.
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I11.1 Introduction

L’évolution de la technologie améne l'ingénieairréaliser des projets de plus en plus
complexes, colteux et soumis a des contraintegaeit de plus en plus séveres. Pour réaliser
ces projets et vu la complexité des méthodes agabg de la résistance des matériaux,
I'ingénieur a recours aux méthodes qui lui pernmettke simuler le comportement des systemes
physiques complexes. Conditionnée par les prodfésteés dans le domaine informatique et les
acquis des mathématiques dans la théorie de I'tnedgs méthodes de projection et des
méthodes d’approximation, la méthode des élémenits ést devenue éventuellement la plus
performante des méthodes numériques vu son gramdh’application ou elle est utilisée dans
de nombreux secteurs de lindustrie : aérospatialeléaire, génie civile, construction navale,
mécanique, technique off-shore, ... etc.

[11.2 Bref apercu sur la méthode des éléments finis

La méthode des éléments finis est donc une tecamigente a caractere pluridisciplinaire car
elle met en ceuvre les connaissances de trois liesle base :

» La mécanique des structures : élasticigistance des matériaux, dynamique, plasticité,
.. etc.

 L'analyse numeérique : méthodes d’approxiame, résolution des systemes linéaires, des
problémes aux valeurs propres, ... etc.
* L’informatique appliquée : techniques dealéppement et de maintenance de grands

logiciels.
[11.2.1 Bref historique

L’histoire de la MEF a commencé en 1819, qublagier définit une méthode d’étude des
systemes hyperstatiques basés sur I'applicationcdeditions d’équilibre et de compatibilite,
puis Maxwell en 1864 et Castigliano en 1878 étabhs$ d’'une fagon compléte les théoremes de
I'énergie. Au début du 20eme siécle, des résutiaddmentaux dans le domaine des méthodes
d’approximation ont été établit les bases en affatt une discrétisation spatiale du domaine tout

en utilisant les méthodes d’approximation variatielies. En 1955, Argyris présente une
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approche unifiee des méthodes des déplacementssefodces, I'année suivante Turner et

Clough publient une présentation systématique deéitnode des déplacements.

Ces deux publications sont particulierement impuets et représentent véritablement le début

de la MEF comme technique de calcul des structtosgplexes.

[11.2.2 Concepts de base

La MEF consiste a remplacer la structure phuyesig étudier par un nombre finis d’éléments
ou de composants discrets qui représentent unageillCes éléments sont liés entre eux par un
nombre de points appelés nceuds. On considere d’dbocomportement de chaque partie
indépendante, puis on assemble ces parties destetke gu'on assure I'équilibre des forces et la
compatibilité des déplacements réels de la stre@unrtant qu’objet continu.

La MEF est extrémement puissante puisqu’elle peméiudier correctement des structures
continues ayant des propriétés géométriques etcoeditions de charges compliquées. Elle
nécessite un grand nombre de calculs qui, a caesdewt nature répétitive, s’adaptent

parfaitement a la programmation numérique.

[11.2.3 Calculs par la MEF

La méthode aux éléments finis est théoriquemenplua satisfaisante puisqu’elle permet la

modélisation des problémes géotechniques complexes.

- Elle nécessite :

* La définition de la géométrie du prob&mour que les frontiéres du calcul n’'influence
pas sur les résultats.

* Le choix d'une loi de comportement di de type Mohr-Coulomb, Duncan, Cam-
Clay,... etc.

* Les caractéristiques des ouvrages eéldesents d’interface pour introduire l'interaction
sol-structures et les conditions hydrauliques.

* Les caractéristiques des butons ouicl#s d’ancrage.

« L’état initial des contraintes et desgsions interstitielles.
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- Elle permet:

» d'effectuer les calculs d’écoulement ;

« de simuler toutes les phases de trayaux

* de prendre en compte les variations desctixistiques : des ouvrages, des couches de
terrain et des lits de butons ou de tirants ;

» de calculer un coefficient de sécurité.

- Les sorties fournis pour les ouvrages sont :

* les déplacements des ouvrages ;
« les sollicitations internes des ouvrages

* les efforts dans les butons ou tirants.

- Et pour le sol :

* les déplacements du sol ;

* les déformations du sol ;

* les contraintes totales et effectivessda sol ;

* les pressions interstitielles ;

» de calculer un coefficient de sécurité.
- Les principaux logiciels utilisés en France, sont

*CESAR (LCPC) : Logiciel 2D ou 3D, spécialement utilisé pous tannels.

*PLAXIS (logiciel hollandais développé par I'équipe du Yermeer) : Logiciel 2D dédié
a la géotechnique.

Pour notre probléme, en utilise PLAXIS.
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I11.3 Présentation de PLAXIS

L’analyse de projets géotechniques est posgitiee a de nombreux codes éléments finis.
L’ingénieur ayant de I'expérience en ce domainé ga¢ le poids des hypothéses permettent le
passage de la realité au modele est difficile duévall sait que le jargon éléments finis est
parfois rebutant-il souhaiterait ne pas avoir &menir sur la numérotation des noeuds, des
éléments, sur certains choix réservés au numérittieoudrait disposer du code sur le PC gérant
sa bureautique et sa technique quotidiennes, afifaice une étude paramétrique des probléemes
délicats. Il exige avant tout que ses journéesoienspas encombrées par de laborieuses entrées

de données et interprétations des fichiers.
[11.3.1 Le code éléments finis PLAXIS

Concu par des géotechniciens numeériciens, ke céléments finis PLAXIS représente
certainement un optimum actuel sur les plans St et pratique en l'analyse pseudo-
statique 2D. Scientifiquement, c’est un outil dysa non linéaire en élasto-plasticité non
standard (5 parametres), avec prise en compterdssigns interstitielles (et méme consolidation
linéaire), doté de méthodes de résolution et didilymes robustes, éprouvés, ainsi que de
procédures de choix automatique évitant des chélirats a I'opérateur peu averti. Bien que trés
fiable sur le plan numérique, le code fait appdka éléments de haute précision (triangles a 15
noeuds), ainsi qu'a des processus de pilotagesidution récents (méthode de longueur d’arc).
Du point de vue pratique, le systeme de menus @sbents a I'écran rend l'utilisation souple et
agréable, car l'opérateur ne s’encombre pas l'esprire mesure. Le recours aux manuels
devenant rare, ceux-ci sont de volumes réduitslefa@ consulter. L’ensemble des options par
défaut (condition aux limites) rend la mise en d&a® aisée et rapide. Enfin, les options
simplifiées (initiation des contraintes, pressionterstitielles) permettent d’aller droit au but
(prévoir le comportement d’'un ouvrage), quitte aliser ultérieurement, avec le méme code et

les mémes données, un calcul affiné.

[11.3.2 Options par défaut et solutions approchées

Le systeme d’options par défaut et de solutapmmochées spécifiques, qui sont un des fers de
lance de l'outil de projet pour la géotechnique,destiné a faire gagner du temps a I'opérateur,

a lui éviter de devoir faire des choix tracassangnfin a améliorer la convivialité du logiciele C
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Systeme est inséparable du traitement a partir sianu arborescent. Chaque branche du menu
est évidemment figée, car elle réalise une tacléeigw, bien définie, mais la diversité des

branches en fait globalement un outil extrémemeuple.

Les options par défaut commencent dés le mgailid_'opérateur peut bien entendu spécifier
un maillage trés détaillé, mais si seules les graridgnes de celui-ci importe, le détail des
éléments, agencé de maniére optimale du point denwmeérique, sera entierement généré par le
logiciel a partir d’'un petit nombre de noeuds-eeec contréle permanent a I'écran. Le meilleur

est d’ailleurs en cours de refonte en vue d’'ace&aivn efficacité.

De méme en ce qui concerne les conditions ke en déplacements : Si celles-ci sont
complexes, I'ingénieur devra en spécifier les $idsi d’'une maniére précise, face de bloc par
face de bloc. Par contre, si elles ont un caractieredard (vecteur déplacement nul a la base du
domaine étudié et vecteur déplacement horizontiasunuses faces latérales), I'application peut
étre réalisée automatiquement (par défaut) a ghrtinenu avec contrdle immédiat du résultat a
I'écran.

L’application des contraintes initiales duespaids des terres peut étre réalisée de maniére
exacte par activation du multiplicateur de charganmrelatif au poids propre. Par contre, si
comme bien souvent en géotechnique on connait aaibrestimer un état KO donné, celui-ci
peut étre spécifié directement. Dans ce cas, lesimast souvent en léger déséquilibre
(incompatibilité entre KO et les autres caractigyists mécaniques). Le menu permet alors, par
un changement fictif nul, de rééquilibrer le maspifis de réinitialiser & zéro le champ de
déplacement de maniéere a prendre comme nouvefjijeriétat du matériau apres application
de la gravité. L'option KO est particulierementérgssante (et réaliste) dans le cas d’'un modele
hétérogene de surface libre presque horizontatei(peulée dans un sol mou par exemple).

Les pressions interstitielles ont été I'objétind soin particulier dans PLAXIS : Pour qui
souhaite faire un calcul précis du champ de prassioterstitielles en régimes permanent ou
transitoire, c’est possible grace au module d’éamants en milieu poreux. Mais bien sdr, cette
opération demande du temps (d’opérateur et de mecHsi la nappe phréatique n’est pas trop
éloignée de I'horizontale, dans ses états initidlmal, on sait que la pression différe peu de la
pression hydrostatique ; si I'on adopte ce champréssion approchée, les calculs deviennent
tres simples puisqu’il s’agit seulement de manex Variations de la poussée d’Archiméde ;
PLAXIS offre cette possibilité qui est souvent teggreéciable.
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La conduite des calculs non linéaires constitneutre exemple de la souplesse d’utilisation
que procure ce logiciel : L'opérateur peu évidemiiaine lui-méme ses choix de taille d’étape
de chargement, de nombre d’étapes, de rigiditéedfece, de méthode de résolution, ... etc. ;
s’il ne désire pas assumer ces choix, le logicaltdes décider a sa place, compte tenu de
I'expérience des numériciens en la matiéere. Poardalculs de consolidation, réalisés en
différences finies explicites sur le temps, le ghii pas de temps peut également étre décidé par

I'utilisateur, ou bien calculé dans 'option parfaidt, selon les criteres numériques connus.

Le coefficient de sécurité est une notatiorpan magique en géotechnique, puisqu’il résume
en une seule information une quantité considérdblalonnées. L'approche classique évalue
généralement ce nombre selon la théorie de I'dailimite, supposant une réduction
Proportionnelle généralisée de la résistance mgeandes matériaux impliqués, ce qui ne
constitue manifestement pas un scénario réel deinupC’est la méme approche, adaptée aux
éléments finis élasto-plastiques, qui préside &aligation du coefficient de sécurité dans
PLAXIS. Le critere de rupture est ici qualitatit, laissé a I'appréciation de I'observateur ; en
tout état de cause, il est fondé sur le niveauéidadement d’'un point de contrdle lié a 'ouvrage

étudié. Le champ de déplacement obtenu est évidetrtoé a fait fictif.

Un calcul par élément finis fournit une massepaesante de résultats: Des résultats
directement utiles au projeteur : déplacementsiraiotes, pressions interstitielles a un stade
donné du chargement, et des résultats plus matlyraat concernant le déroulement du
processus de calcul proprement dit. L’ensembleederésultats est accessible, selon que I'on est
intéressé par I'un ou l'autre aspect ; c’est égal@nun systéme de menu arborescent qui permet

de sélectionner les informations souhaitées.

[11.4 Les modeles de comportements utilisés dans XIS
[11.4.1 Introduction

Les modeles de comportement de sols sont toésbreux : depuis le modele élastique-
plastique de Mohr-Coulomb jusqu’aux lois de comgant les plus sophistiquées permettant
de décrire presque tous les aspects du comportettesio-visco-plastique des sols, aussi bien
sous sollicitation monotone que cycliqgue. Ces megl@nt été développes dans le but d'étre
intégrés dans des calculs par éléments finis. @Barschéma, la modélisation par élément finis
permet de résoudre le probléme aux limites en tezwanpte, par une loi de comportement
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réaliste, du comportement réel du sol. Deux diff&x majeures ont empéché la réalisation
compléte de ce schéma : d'une part les lois de oormment qui décrivent bien le comportement
des sols sont complexes et demande, pour la dét@iion des parametres qu’elles contiennent,
des études spécifiques lourdes sortant du cadrepmdgsts d’ingénierie méme complexe. La
validation des lois de comportement a fait I'obfdins les années 80 de plusieurs ateliers pour
comparer les réponses des différents modeles Héreatits chemins de sollicitation. La seconde
difficulté a été l'intégration de ces lois de comtpment dans des codes par éléments finis, bi ou
tridimensionnels. Peu de codes sont opérationmtlelement, avec des lois sophistiquées. Le

colt de ces calculs est généralement important.

La démarche suivie dans le développement du codeXF_est differente. Un des objectifs de
PLAXIS est de fournir a l'utilisateur un code d¥lénts finis qui soit a la fois robuste et
convivial, permettant de traiter des problemes g@utiques réels, dans un délais raisonnable en
utilisant des modéles de comportement de sols ldsnparamétres puissent étre déterminés a
partir d’'une étude géotechnique normale. En ce, $d08XIS peut apparaitre comme une regle a
calcul de I'ingénieur géotechnicien, ou le microioateur a remplacé la regle. C’est pourquoi
les différents modéles de comportement utiliséss RIDAXIS sont des modeles qui peuvent
apparaitre simple, voire simplistes, mais qui sfficients quand ils sont utilisés dans des cas

adaptes.

Pour traiter un probleme de souténement (pamilée, palplanche, ... etc.), il est tout a fait
adapte de considérer le sol comme élastoplastitjle modéle de Mohr-Coulomb sera bien
adapté dans ce cas ; on rejoint ici le calcul desemements par les méthodes élastoplastiques de
coefficient de raideur. Mais pour traiter d’'une swaction de remblai sur sols mous, avec
chargement par étapes et consolidation, il faur 'eompte de I'écrouissage. Le matériau se
consolide et il est plus adapté d'utiliser le S&dtil Model qui prend en compte cette évolution
du matériau. Pour un calcul d’écoulement, il sufét prendre un matériau élastique, mais on
peut avoir a coupler écoulement et déformatiomsdae cas un modele élastoplastique peut étre
justifié.

Les régles d’or dans le domaine de la simutadi®o comportement d’'un ouvrage sont :

* quel est le comportement principal a#liser ?

« utiliser un modele qui décrive ce comeorent ;
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* interpréter les résultats, notamment en fonaties paramétres de la modélisation.
En ce sens, la modélisation numérique ne fournis sme autre forme que les données du

probleme posé.
[11.4.2 Contraintes totales, effectives et pressianinterstitielles

Le comportement des sols est régi par les mtdisr du squelette ; il est donc nécessaire
d’utiliser des contraintes effectives et d’écriresdlois de comportement en contraintes
effectives. La pression interstitielle générée dassouvrages est une conséquence de la non
variation de volume ; celle ci est elle méme dépeatelde la perméabilité du sol. Un sable peut
étre non drainé in situ sous des sollicitationsngjsies (rapides) de méme qu’une argile est
toujours non drainée a court terme. Les variatdmsolumes empéchées par les perméabilités
créent des pressions interstitielles ; en faitleseti dépendent des variations de volume ; en
élasticité, si les grains de sols sont incompréssilon démontre que :

K
Au, =—%Aey (3-1)
n
ou Auy est la surpression interstitielle, n la porositg,/& module volumique de I'eau At, est
un incrément de déformation volumique.

Des calculs en contraintes totales sont passibls permettent par exemple, des calculs de
tassements et de stabilité de remblai apreés catistnu Ces calculs ignorent la génération de
pressions interstitielles. lls présentent I'avaetdiftre simples et de se recaler par rapport a des
calculs plus classiques de stabilité a court terme.

Leur inconvénient majeur est d’ignorer les prass interstitielles, quand on connait leur role

majeur sur la stabilité de remblai.
[11.4.3 Comportement élastoplastique

Le comportement élastoplastique peut étre sgmité par un modéle monodimensionnel, en
série un ressort de raideur K, pour symbolisea$ttité du matériau, a un patin de seyil S
(figure 3.1).
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Figure 3.1 Modéle monodimensionnel du comportement élasttglses

La courbe effort-déplacement ou contrainte-défoianague I'on trouve est présentée sur la

figure 3.2.

Y

AL

Figure 3.2 Représentation du comportement élastique pariaité plastique.
Lors d’'une décharge, le comportement est @lastét réversible. La longueur de la

déformation plastique est a priori indéterminée.

Le type de comportement représenté pafidgeses 3.1 et 3.2st un comportement élastique-

plastique sans écrouissaga figure 3.3 représente un comportement élastique-plastique ave

F A /_

écrouissage.

A\ 4

AL

Figure 3.3Représentation du comportement élastoplastique ésreuissage.
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[11.4.4 Modéele élastique linéaire

Le modéle élastique linéaire utilisé dans PL8Xkt classique. Les tableaux de rentrée des
données demandent le module de cisaillement Goetetificient de Poisson I'avantage de G
est d’étre indépendant des conditions de drainageatériau (G= G’), ce qui n’est pas le cas
des modules d’Young : le module d’Young non draasgsupérieur au module d’Young drainé.
Il aurait pu sembler logique, si G est utilisé comnparamétre élastique, d’utiliser K comme
second parametre. D’'une parg &st infini (correspondantva= 0.5) et il est moins courant

d’emploi. G est en fait le module mesuré dans $sais pressiométriques.
La relation entre le module d’Young E est les aitm@dules sont données par les équations :

E

C= iy (3-2)
__E i
"= 3L+v) (3-3)

- A=v)E (3-4)
° @-2w)A+v)’

Le modéle élastique linéaire de PLAXIS peu¢ &@mployé surtout pour modéliser les
éléments de structures béton ou métal en interaatiec le sol. Il peut aussi étre intéressant pour

certains problemes de mécanique des roches.

Les parameétres de ce modele sons représemtiédfiguire 3.4 :

Linear elastic - Remblai E]
General Farameters ] Intelfaces]
Stiffhess

Eref:

U [ru] : 0,330

Alternatives

Gt EFEE. 917 kmime

Eoed: ZEETE+D4 L /e
Adwvanced. ..
Mext | Ok | LCancel | Help |

Figure 3.4 Fenétre des parametres du modéle élastiquerinéai
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Et les paramétres avancés suidare 3.5 :

Advanced parameters Lineair-Elastic @

Stiffrness

Eincremenl: 0.000] kN.n"mz.n"m
L 0000 m

0K | Cancel | |

Figure 3.5Fenétre des parametres avancés du modéle élalstigaiee.

Les parameétres avanceés sont reliés par I'équation :

Eactual = Eref + (yref - y) Eincrement avec y < yref ' (3'5)
Eincrement : Augmentation de la rigidité [kN/m?/m]
Yret : Unité de profondeur [m]

111.4.5 Modele de Mohr-Coulomb

Le modele de Mohr-Coulomb est un modéle souvetisétpour représenter la rupture par
cisaillement dans les sols et les roches tendrette @i se caractérise par une élasticité linéaire
isotrope de Hooke, une surface de charge et umieitplastique. Les regles d’écoulement sont
non associées. La fonction de charge est confoadee le critére de rupture. A I'intérieur de la
surface de rupture, le comportement du matériausegposé élastique linéaire isotrope ou
anisotrope. Sur la surface de rupture, le compateénest considéré comme parfaitement
plastique. Dans I'espace des contraintes princgp@éc2,63), la surface de rupture est une

pyramide de section hexagonale d’équation
F(oij)) = |61 63| - 61 —03) sinp—2ccop =0 (3-6)
Ou ol eto3 représentent les contraintes extrémelsX 62 > ¢3). Cette pyramide est centrée

autour de la trisectrice de I'espace des contraipiencipales (1 invariant des contraintes)

comme illustré :
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-G,

Figure 3.6surface de rupture de Mohr-Coulomb dans I'espaseal@raintes principales sans

cohésion.

Le modéle de Mohr-Coulomb nécessite cinq paraméretamentaux :

* deux parametres élastiques : le module d’Younglg evefficient de Poisson
» deux paramétres relatifs aux conditions a la r@ptla cohésion c et I'angle de frottement
* un parametre relatif a la regle d’écoulement pjast, I'angle de dilatanoeg.

Ces parametres sont facilement identifiables arpletssais de laboratoire, essais oedométriques
ou triaxiaux, comme le montre figure (3.7).

Le comportement du sol n'étant pas linéaire, leaditns géostatiques jouent un réle
important. Aux parameétres de Mohr-Coulomb, le doafht de terres au repos lést ajouté. I

est lié de fagcon univoque, en conditions oedométsgau coefficient de Poisson comme suit :

&=vI(1 —v) (3-7)
Cependant, dans certains logiciels comme Plaxisaleur de ki peut étre imposée de facon
indépendante pour notamment tenir compte de laoaaatidation.
Plusieurs études ont été réalisées concernantkinée de divers facteurs sur ces parameétres. La
valeur de l'angle de frottemeni est couramment comprise entre 15 et.45%s valeurs
inférieures ou autour de 8B8ont typiques des argiles, tandis que des vaRupérieures, entre
25 et 45, caractérisent les sables. A compacité donnéeglkade frottement est pratiquement

indépendant de la teneur en eau du sol, mais ihaate avec le diametre moyen des grains.
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L’angle de frottement dépend également de la fogtrde I'état de surface des grains.
Les sols pulvérulents n'ont pratiguement pas de&siom, 0 < ¢ < quelques kiloPascals. On parle
de cohésion capillaire ou de cimentation en plaes.sols cohérents ont une cohésion comprise

entre quelques kiloPascals et plusieurs centaieéd@Pascals.

L’angle de dilatances est quant a lui généralement compris entre 0 etlEs sables laches et
les argiles ont des valeurs de dilatance tresdajljuelques degrés a peine voire zéro. D’'une
maniere générale, l'angle de frottement est pratiggnt toujours supérieur a l'angle de
dilatance. La valeur de peut étre simplement déterminée a partir de laepde dilatance
observée dans les essais triaxidigute 3.7). Il existe également une relation empirique sempl
généralement bien vérifiee pour les sables denséiant I'angle de dilatance et I'angle de
frottement interne :

y=¢-30 (3-8)
Cette expression est utilisée par défaut dans ®ld¥otons que dans le cas de matériaux

fortement contractants, I'estimation de I'angledilatance peut conduire a des valeurs négatives.

(J=0,-03

2.c.cosp-(ol+03).s1n¢

2.siny |

aran( ,
\I=siny)
e

€ g
&1

Figure 3.7 Essai de compression triaxiale avec le modéle derdoulomb.

vV

Le modele de Mohr-Coulomb utilisé dans Plaxis estmodéle de comportement simple et
robuste. Il peut étre considéré comme une apprdiomau premier ordre du comportement réel
d’un sol.
Selon Nova, un modele élastique parfaitement pjasti concorde avec les résultats
expérimentaux bien qu’en conditions tridimensiofesetes contraintes, 'adoption du critere de
plasticité de Mohr-Coulomb peut poser quelques lprobs. Le gradient de la fonction de
plasticité n'est pas défini de maniére univoque lsgrarétes de la pyramide caractérisant la
surface de rupture du matériau.

76



Chapitre 1l Apercu swidtil numérique utilisé

Le modeéele de Mohr-Coulomb constitue une approclee@able pour analyser la rupture des
sols dans les problemes de fondation, stabilitépdates, de tunnel et de souténement.
Cependant, ce modele suppose une rigidité congpenant la phase de chargement alors qu’en
réalité elle dépend a la fois du niveau de contieagt du niveau de déformation du sol. De plus,
expérimentalement il est possible d'observer dderations irréversibles méme pour des
chemins de contraintes qui n’atteignent jamaisufgure. Or, un tel modéle n’est pas capable de

reproduire ce phénomene.

Pour bien suivre les déformations au cours de lécisation, il est préférable d’adopter un
modele élasto-plastique plus complexe qui tienmapte de I'irréversibilité du comportement
des sols. Dans Plaxis, il existe plusieurs typesmieléles élasto-plastiques. Ici, nous nous
sommes uniquement intéressés au modele élastigplasivec écrouissage appelé Hardening
Soil Model (HSM).

[11.4.6 Modéle de sol avec écrouissage (Hardeningpb Model)

Le modéle HSM a pour objet d’améliorer le medd¢ Mohr-Coulomb sur différents points, il
s’agit essentiellement :

» de prendre en compte I'évolution du medde déformation lorsque la contrainte
augmente : les courbes oedométriques en contrd@itemation ne sont pas des droites ;

« de prendre en compte I'évolution nonédéime du module lorsque le module de
cisaillement augmente : le modulegyl’est pas réaliste : il y a une courbure des aeaiddfort-
déformation avant d’atteindre la plasticité ;

* de distinguer entre une charge et ucbage ;

« de tenir compte de la dilatance qui hpess indéfinie.

On pourrait dire que ce modeéle est un dérivénddele hyperbolique de Duncan-Chang car il

en reprend et améliorant les formulations hypkgbhes des courbes effort-déformation.
a) Les parametres du HSM :

Les parametres du HSM sons représentés siguice 3.8 :
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Hardening soil model - Argile molle E|
General  Parameters ] Interfaces |

Stiffress Strength
B ks et 1000 i

f . °
ER Ly |TOPBESDA ppypn? gph):  |36.000
poweer () : {0550 W [psi] : E.000 :

Advanced...
Mest Ok Cancel | Help |

Figure 3.8 Fenétre des parameétres du Hardening Soil Model.

Paramétres de Mohr-Coulomb :

c : cohésion (effective) ;
¢ : angle de frottement effectif ;
1 : angle de dilatance.

Parametres de rigidité:

Eégf : module sécant dans un essai triaxial ;

Erefd : module tangent dans un essai oedométrique ;
oe

m : Puissance (environ 0,58 pour les sables)

- Janbu (1963) rapporte des valeurs de m autourdedir les

sables et les silts norvégiens,
- Von Soos (1980) rapporte des valeurs dans la gamme

0,5<m<1,0.
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Parametres avancés :

Elef : module en décharge (par défagff’ =3 a 4L [KN/m?]
Vur . Coefficient de Poisson en charge décharge (@@uth, = 0,2) []

p : Contraintes de référence (par défdtlt=p100) [KN/nf]
KJ)C  :Ko-consolidation (par défalk)'® = 1 - sirp) [-]
Cincrement . Cf. modéle de Mohr-Coulomb (par défatemen=0) [KN/m?’]
Yref : Unité de profondeur [m]

Rs . Coefficient a la rupturesgl, (par défaut R=0,9) [-]
Ownsion . Résistance a la traction (par défadtsion=0) [kN/m?]

Les parametres avanceés sont représentés iguta 3.9:

Advanced parameters Hardening 5oil El
Stiffness Strength
ELErr 2. - Sincrement - |0.000 kN,.-'m3
velus (o200 ief 0,000 i
54 100000 e | P 0,300
Koo fosiz

[¥ Tenzion cut off

Tensile strength; 0,000
Defauilt kN.-"ITIz

ok | LCancel | Help |

Figure 3.9 Fenétre des parameétres avancés du HardeninlylSdél.
b) Courbes effort-déformation :

Une idée fondamentale pour la formulation duvHst le rapport hyperbolique entre la
contrainte verticaleg,, et I'effort deviatoric, q, dans le chargemenéstaxes primaire. Ici les

essais triaxial drainer standard tendent aux ceudieerendement qui peuvent étre décrites par :
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1 q
—_ = < . -
& 2E50 1_q/qa pour q qf ’ (3 9)
_ \ 2Sing
Avec : q; =(ccotg —o, )1-sin¢ et q = q;/R;;

G, : valeur asymptotique de la résistance au cisadlg. Le parameétresRest analogue a celui

introduit par Duncan.

c) Les modules :
Le module sécant dans un essai triaxial estrahété par la formule :

ref

re O-I "
E, = E5Of( 3 J avec ['=100 kN/nf. (3-10)

Pour la décharge on prend :

re g. "
Eur = Eurf( pr\Zf j . (3-11)

La figure 3.10redonne ces définitions :

deviatoric sfress
|os-os)

tot
Qb AsYTPlole

Ts

axial strain -g;

Figure 3.10 Représentation du HSM dans le repere contraiéterchation.
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Le module oedométrique tangent est donnés par :

A
Eoed = Eoefd( péf j . (3'12)

La définition du module oedométrique tangehtdesinée sur léigure 3.11et celle de la

dilatance (éventuellement) darfigure 3.12

Figure 3.11 Définition du module oedométrique tangent.

.~ dilatancy cut-off OFF

e, yd
dilatancy cut-off ON

1— siny \ maximum porosity reached

2 simy

£

Figure 3.12Définition de I'angle de dilatance.

d) Surface de charge :

En fonction du parametre d’écrouissage, oreobtilors dans le plan g-p la forme des surfaces
de chargéfigure 3.13).
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deviatoric stress
o 4-03]

Mohr-Coulomb failure line

Mean effective stress

Figure 3.13Forme des surfaces de charge du HSM.
e) Surface de rupture :

La surface de rupture est présentédasfigure 3.14pour un sol non cohérent.

_01

-Gl

Figure 3.14surface de rupture pour le HSM cas d'un sol ndréemt.

IV.4.7 Modele pour sols mous (soft soil model)

Ce modéle (SSM) est un modele dérivé du Camy-Glastoriquement le modéle Cam-Clay a
été développé a Cambridge dans les années 60 pao&dchoffield et al.. L'idée de base de ce

modele est de prendre en compte I'effet d’écrogissgue provoque sur les argiles la pression
moyenne.
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Sous l'effet d’'une pression moyenne, la teneurandiminue et I'argile devient plus résistante.
Il s’agit d’'un modéele élasto-plastique avec undeaag de charge. Sous la surface de charge, le
matériau reste élastique, tandis que si le popesentatif de I'état de contrainte effectif attein
non réversible. Une surface de plasticité, assptid@e I'espace entre les états admissibles et

non admissibles.

a) Les parametres de compressibilité :

Les deux parametres & G décrivent le comportement oedométrique ou isotaljservé
dans des essais de laboratoires : ce seront lepdeameétres de base réglant la position des
lignes de consolidation vierge ou des lignes ddlgorent. L'axe des contraintes est tracé en
logarithme naturel, ce qui conduit a modifier ldiciéon de G et G enA etk. dans ce cas, I'axe
des ordonnées est l'indice des vides. Il peutjétieieux de remplacer I'indice des vides par la

déformation volumique (identique a la déformatiaiake dans I'essai oedométrique).

On utilise alors\* et k*. Dans ce cas, l'indice des vides, variable, appiatans les expressions

du tableau 3.1. Il peut dans la majorité des aaspits constant, et égal a la valeur initiale.

Les relations avec les parametres du modé@ade-Clay sont indiquées sur le tableau Il1.1 :

. . . s A R
Relation avec l'indice des vides|(1) A =—— 2) « =X
l+e 1+e
i a * 1 * 1_ 1% 3
Relation avec les parametres (3) A =— 4) k' = ur O
« Hollondais » b 1-v, C,
. - c (6)
Relation avec les indices de ) A= c . 1-v. C
compressibilités et de gonflemenl( 23(L+€) K =13—"—°
1-v, 1+e

Tableau Ill.1 SSM : Valeurs des parametres de compressibildé gonflemeni etx.

La figure ci-dessous résume les différentemdiéins des parametres :
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Inp

Figure 3.15 Différentes représentations lors d’'un essai ogdoque.

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

contrainte axiale.

b) Paramétre de contrainte Ky :

Le parametre M est calculé a partir degpldr la formule ci-dessous :

(3.13)

M=z @Ko | L-Ko“)A-2v )(A 1K -0 .
L+2Ky€)? @+ 2Ky Q-2 )N 16" = (1=K L+v,,)

M= 3,0 - 2,8K/}°.

Ceci permet de définir la forme de la surfaéemuissage dans le plarg.

c) Coefficient de Poisson :

Dans les modele Cam-clay et dérivés (dont M)SE coefficient de Poisson est un parametre
élastique important. Dans une charge-décharge o&dgore, c’'est ce parametre qui fait que les
contraintes horizontales diminuent moins vite qegedontraintes verticales. Ce n’est donc pas le
coefficient de Poisson qui pourrait étre relié a ualeur de Kmais une valeur plus faible,

typiquement 0,1 ou 0,2.
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Yu DG (3.14)
1-v, Aoy,

Dans PLAXIS la valeur par défautvgest de 0,15.

Remarques
* Le SSM n’est pas valable pour des iat=$ : il est nécessaire d’utiliser un modéle de

Mohr-Coulomb.

* Le SSM ne permet pas des analyses H#it&tgar réduction de c @t
d) Prise en compte de la surconsolidation :
PLAXIS calcul la pression de préconsolidati@magpartir des données. Si un matériau est
surconsolidé, il est possible de prendre en cofeptegré de surconsolidation (OCR) ou le poids
des terres de préconsolidation (POP (Pre Overburdessure)).

e) En résumé :

Les parametres nécessaires au SSM sont les suivants

a* - indice de compression ; [-]

K - indice de gonflement ; [-]

c : cohésion ; [K/m?]
0 : angle de frottement ; [°]

W : Angle de dilatance. [°]

Par défaut, les paramétres avances sont :

Vur . coefficient de Poisson en charge décharge (fauté 0,15) ; [-]
KO @ o'x I’y coefficientKo relié am [-]
M : paramétre en fonction d€)'. [-]
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Soft soil model - Remblai 3

General Parameters ] Interfaces]

Stitfress Strength
W [lambda®] : L LI c: ’W kN.n"m2
w2 [kappa®] : ,m o [phi] - ’W -

W [pai] : I'IUT :

Adwanced...

Hent | Ok | LCancel | Help |

Figure 3.16 Fenétre des parametres du SSM.

& Advanced parameters Soft Soil model Q@@

Ciefault

ok | LCancel | Help |

Figure 3.17 Fenétre des paramétres avanceés du SSM.

[11.4.8 Modeéle pour sols « mous » avec effet du fesr(Soft Soil Creep Model)

Le SSCM permet de prendre en compte I'écrogessi@s argiles molles mais pas la
consolidation secondaire : celle-ci traduit par émelution de la déformation axiale dans un
essai oedométrique en fonction du temps, aprés tefla consolidation primaire. Cette
déeformation évolue en fonction du logarithme dupertau moins pour les échelles de temps
observables). Elle est caractérisée par le parar@gtrglle génére ce qui est appelé la quasi-

préconsolidation dans des sols déposés depuislopgt
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La figure 3.1&ésume ce phénoméne. Ces déformations secondairescontrent dans les
tassements différés, notamment sur sols argileuwxsmo

tc -1/g

Int

Ec ltC

t=t-t
-£

|
t
I~ Tc t

(a) (b)

Figure 3.18 Effet du temps sur les essais oedometriques.

Le Soft Soil CreefModel élargit ces résultats dans le ptag (figure 3.19)en introduisant des
surfaces de charges qui s’appuient sur I'évolutibservée en consolidation secondaire sur I'axe

isotrope.

deviatoric stress q =0, -0z

p™ Pe

isotropic stress p =-(g; + 0.+ 02)/3

Figure 3.19 Diagramme des cercle§’dans le plam-q.
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Avec les définitions suivantes des parametres :

__6bsing,,

= : ; (3.15)
3-sing,,
p* =o' 0, =Ko (3.16)
3 M2 @1+ 2K,
Les parametres du SSCM :
Le paramétre de fluage egt défini par :
Ca,
= 3.17
” 231 +¢€) ( )
Parametre du modéle de Mohr-Coulomb :
c : cohésion ; [K/m?]
® . angle de frottement ; [°]
W : Angle de dilatance. [°]
Parametre de consolidation :
K* > indice de gonflement ; [-]
A* - indice de compression ; [-]
u* - indice de fluage. [-]
Les parametres avances :
Vur . coefficient de Poisson en charge décharge (fauté 0,15) ; [-]
Ko o'« lo’yy coefficientK relié am [-]
M : paramétre en fonction d€'. [-]

88



Chapitre 1l

Apercu swutil numérique utilisé

Soft soil creep model - Remblai

X

General Parameters ] Interfaces]
Stitfress Strength
W [lambda®) : (LB c: 0.000 KM £
&* [kappa®): |1.000E-10 o [phi] : 0,000 *
1 (L] - 0,000 W [psi) - 0,000 *
Advanced...
MHext | Ok | LCancel | Help |

Figure 3.20 Fenétre des paramétres du SSCM.

& Advanced parameters Soft Soil creep model

LCancel

B

Ciefault

||

Figure 3.21 Fenétre des paramétres avancés du SSCM.
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I11.5 Conclusion

Ce rapide tour d’horizon des différents modeitlsés dans PLAXIS montre qu'il s'agit de
modeles suffisamment simples pour qu’il soit pdssiben déterminer les parametres avec une
étude géotechnique classique ou avec des corrdatib n'y a dans ces modeles aucun
parametre de calage ou sans signification physigmeme on en rencontre souvent dans des
modéles sophistiqués. Souvent la détermination plEmmeétres nécessite des techniques
d’optimisation. Ces modeles appartiennent au doendérecherche.

L'utilisateur doit se concentrer sur deux choixin est inhérent a la géotechnique en général,
I'autre concerne la simulation numeérique.

La détermination des paramétres géotechniguestrer dans PLAXIS n’est pas différente
d’'un choix de parametres de calcul manuel pouralcut de tassement ou de stabilité : a partir
d’essais, il est indispensable d’arriver a ce ¢ue pourrait appeler un modele géotechnique de
terrain. Certains des parametres sont différents ¢iurs expression, mais toujours reliés a des
parameétres géotechniques classiques. Le paranmetneoins courant est vraisemblablement
I'angle de dilatance.

Le choix du modele de comportement dépend é@ndia probléme posé : souténement,
tassement de remblai, fondation sur sol en pemtael : quel modele de comportement utiliser
pour quel probléme géotechnique ?

La question n’est pas simple car il n’existe ga modele universel.
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IV.1 INTRODUCTION:

Les travaux de recherches menés dans le cadrerdémeire, concernent I'étude numeérique du
comportement d’'une semelle filante reposant sux deuches granulaires .L'étude portera sur la
détermination de la capacité portaniede cette semelle en tenant compte de la variagda d
largeur B de la semelle, de I'épaisseur de la grentiouche d'une part ainsi que de la variation

des caractéristiques mécaniques des deux couches.
V.2 PROCEDURE DE LA SIMULATION NUMERIQUE :

IV.2. 1 Coupe géotechnique et géométrie de I'ouvrag

On considere une semelle filante de largeur B m@mosur un bicouche granuleux et une
surcharge . la fondation est rigide (alors onasgun déplacement uniforme en surface),Le
modeéle suppose un comportement en état de défomagplanes (plane strain). La coupe

géotechnique retenue pour le calcul est présentda figure suivante (Figure 1V.1).

VIYYYYYYbbyyyyyyy HMLHEHHHHT

sable (1) <+— B—>
Y1 1h

b1 {

sable (2)

Y2 oh
b2 |

Figure IV.1 Présentation du cas étudié

= h; I'épaisseur de La premiere couche de sable

= h, [Iépaisseur de la deuxieme couche de sable

* y; Poids volumique de La premiére couche de sable

* V, Poids volumique de La deuxieme couche de sable

= ¢; l'angle de frottement internge La premiére couche de sable

» ¢, l'angle de frottemenhternede La deuxieme couche de sable
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Les paramétres géométriques de I'étude sont rapessau Tablea(lV -1)

B q h,/B
largeur de fondation (m) Surcharge (KN/f)
1 10 Varie de 0.25 a 2 pour
2 17.5 incrément de 0.25
3 25

Tableau IV -1 : paramétres géométriques

IV.2. 2 Caractéristiques géotechniques des matériau

Le modéele utilisé est le modele de sol avec écsages (Hardening Soil Model) inclu dans
Plaxis.
Les tableauxXlV-2), (IV-3) résument les parametres d'entrée pour modélseoleches du sol.
A cet effet, on a considéré 8 cas pour le cligis caractéristiques physiques et mécaniques
des deux couches.
= Poids volumique satung.=22 KN/nt
= Cohesion c =0 (sol pulvérulent)

Tableau IV -2 : paramétres physiques du sol

cas Angle de frottement Angle de dilatance | Poids volumique | Coefficient de
¢ (°) W (°) Y(KN/m? | Poisson

1 30 3.4 19 0.333
2 31 4.2 19.3 0.327
3 33 5.8 19.9 0.313
4 34 6.4 20.1 0.306
5 36 8 20.5 0.291
6 37 8.8 20.7 0.285
7 39 10 20.9 0.27

8 42 11.5 211 0.249
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Tableau 1V -3 : Parameétres de la rigidité du sol

Parametres Sable Unité
Eso 10000 KN/
Eeod” 10000 KN/
Eu® 30000 KN/
Puissancem 0.55 -
Coefficient a la rupture R 0.9 -
Résistance a la traction 0 KN/m
Kne 0.62 -
Coef de réductiorR,, 1 -
la pression a référence®P 100 KN/t

La fondation filante utilisée ayant une largBuest supposée parfaitement rigide, représentée
par une interface avec le sol{R=1). Pour ce faire, des déplacements uniformegt@nimposés

a la fondation ou les chargements correspondantdgaluits du calcul par éléments finis.

3 iy iy
¥ J ! Y
4RI 1

o 5

1ok
S

e e Lk
== == 2

Figure 1V.2 Présentation du model étudié
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IV.2. 3 Maillage et conditions aux limites

Plaxis offre un choix d’utiliser des éléments tgalaires a 6 ou 15 nceudiggure (1V.3) pour
modéliser les couches de sol et autres élémenteldme. L’élément choisi dans cette étude est
le triangle a 15 noeuds qui fournit une interpotatio quatrieme ordre pour les déplacements et
une intégration numeérique qui se fait sur douzetsale Gauss (points de contrainte).

Le triangle a 15 noeuds est un élément trés pgétia produit des résultats en contraintes de
haute qualité sur différents problémes, comme pamgle le calcul de la rupture de sols
incompressibles. L'utilisation des triangles a Frds implique une consommation de mémoire
assez élevée, et les calculs et la manipulationdsmit un peu ralentis. C'est pour cela qu'un

type d'éléments plus simple est également dispanibl

nodes
16-node triangle stress points

Figure 1V.3 Position des noeuds et des points de contraimie lda éléments de sol

Le maillage doit étre resserré dans les régionged# directement au tour de la fondation ou des
concentrations de contraintes sont attendues .Eorslele ces zones, des éléments de taille plus
importante sont mis en place pour atteindre lesti#ces extérieures.

La finesse du maillage (global coarseness)égbée sur medium pour tout le sol, puis on le
raffine localement sur la partie prés de la foratagt plus fin au dessous de la semelle comme il

est indiqué sur l&gure 1V.4
Les conditions aux limites sont prises en comptbleguant les déplacements horizontaux sur

les faces verticales et en bloquant les déplacentemizontaux et verticaux pour la limite

inférieure.
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[Priees deseroon

(e same ’m

01/02/12 Koxhiyoki Kabuto, Japan

Figure 1V.4 Génération du maillage

IV.3 PROGRAMME D’ESSAIS :
La série de calcul a effectuer pour I'étude paraiouge comporte 105 essais dont le détail est

reporté sur le tabledy.4

Tableau IV -4 : programme d'essais sur le modéle

Séries Parametres constants Parametres variables
1 B=1m ; ®;=30 ; ®,=33 h1=0.25;05;0.75;1;1.25;1.5;1.75
2 B=2m ; ®;=30 ; ®,=33 h1=05;1;15;2;25;3:35
3 B=3m ; ®;=30 ; ®,=33 h1=0.75;15;2.25;3;3.75;4.5;5.25
4 B=1m ; ®;=34 ;®,=37 h1=0.25;05;0.75;1;1.25;15;1.75
5 B=2m ; ®1=34 ;®2=37 h1=05;1;15;2;25;3:35
6 B=3m ; ®1=34 ;®2=37 h1=0.75;15;2.25;3;3.75;4.5;5.25
7 B=1m ; ®1=39 ;®2=42 h1=0.25;05;0.75;1;1.25;15;1.75
8 B=2m ; ®1=39 ;®2=42 h1=05;1;15;2;25;3:35
9 B=3m ; ®1=39 ;®2=42 h1=0.75;15;2.25;3;3.75;4.5;5.25
10 B=1m ; ®1=34 ;$2=31 h1=0.25;05:;0.75;1;1.25;15;1.75
11 B=2m ; ®1=34 ;®2=31 h1=05;1;15;2;25;3:35
12 B=3m ; ®1=34 ;®2=31 h1=0.75;15;2.25;3;3.75;45;5.25
13 B=1m ; ®1=39 ;®2=36 h1=0.25;05;0.75;1;1.25;1.5;1.75
14 B=2m ; ®1=39 ;®2=36 h1=05;1;15;2;25;3:35
15 B=3m ; ®1=39 ;®2=36 h1=0.75;15;2.25;3;3.75;4.5;5.25
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IV.4 Résultats et interprétations :

Les principaux résultats d'un calcul d'éléments fsont les maillages déformés et les
déplacements.

On présente ci-dessous quelques résultats typpuesnotre étude;

Pour B=1m ¢1= 34 etopy,=31

PLEGSVE

AN NNVANANANZANZAN

ad aa # G aa G + # aa
Deformed Mesh
Extreme total displacement 100,00*10 3m

(displacements scaled up 5,00 times)

<f4>

[ [

13 27/01/12 Koxhiyoki Kabuto, Japan

Figure 1V.5 Maillage déformé.

PLaxisve

*10-3m]

95.000
85.000
{~75.000
—65.000
—55.000

—45.000

—35.000

25.000

15.000

5.000

-5.000

Total displacements (Utot)
Extreme Utot 99,74*103 m

<f4>

‘L}s‘/mﬂ

—
[ e |

27/01/12 Koxhiyoki Kabuto, Japan

Figure IV .6Déplacements totaux
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PLAXS VB

Finit: Element Cods for Soil axd Reck Aalyies

[*10-3m]

13.000

12.000

11.000

10.000

9.000

— 8.000

— 7.000

— 6.000

— 5.000

— 4.000

— 3.000

— 2.000

1.000

0.000
-1.000
-2.000
-3.000
-4.000
-5.000

Horizontal displacements (Ux)
Extreme Ux 12,49*10-3m

13 27/01/12 Koxhiyoki Kabuto, Japan

E3 ‘m

Verden 82418

PLAXIS VB

IV.7 Déplacements horizontaux.

Finit Element Cod for Soil nd Rock Analyses

[*10-3m]

-0.000

-10.000

-20.000

(—-30.000

(—-40.000

(—-50.000

(—-60.000

(=-70.000

-80.000

-90.000

-100.001

Vertical displacements (Uy)
Extreme Uy -99,74°10-3 m

<f4>

13‘

‘Vys/w-

27/01/12 Koxhiyoki Kabuto, Japan

Varson 82415

Figure IV.8 Déplacements verticaux.
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PLAXIS VB

<t4>

Gername

‘W ‘m

91 27/01/12 Koxhiyoki Kabuto, Japan

Versen 82413

Figure 1V.9 Incrément total

Pour B=2m ¢1= 34 et ¢,= 37

NN DDA AT |

Deformed Mesh
Extreme total displacement 203,38*1 0-3m

(displacements scaled up 2,00 times)

<fex>

o

32 29/01/12

r \”"

Koxhiyoki Kabuto, Japan

Figure 1V.10 Maillage déformé.
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[m]

0.220

0.200

0.180

— 0.160

— 0.140

— 0.120

— 0.100

— 0.080

0.060
0.040
0.020
0.000

-0.020

Total displacements (Utot)
Extreme Utot 203,03*10°3 m

<fex>

‘w

fex 32 29/01/12 ‘ Koxhiyoki Kabuto, Japan

Varsion 8247133

PLAXIS VB

Figure 1V.11 Déplacements totaux

[10-3m]

130.000
120.000
110.00Q
100.000
—90.000
—80.000
—70.000
—60.000
—50.000
—40.000

—30.000

20.000
10.000
-0.000
-10.000
-20.000
-30.000

-40.000

Horizontal displacements (Ux)
Extreme Ux 126,69*103 m

<fex>

Grarrame

‘W |m"

fex 32 29/01/12 Koxhiyoki Kabuto, Japan

Veson 82415

Figure IV.12 Déplacements horizontaux
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PLAYIS VB

[m]

0.020

-0.000

-0.020

-0.040

—-0.060

—-0.080

—-0.100

—-0.120

—-0.140

-0.160

-0.180

-0.200

-0.220

Vertical displacements (Uy)
Extreme Uy -203,03*10-3 m
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Pour B=1m ¢1= 34 et ¢o= 37

s ve
-4.00 ., .200 ) 0,00 ) 2,00 ) 4,00 ) 6,00 ) 8,00 1000 1200 1400
-0.007
1 l25=2/NNVANVAN NN = '
] | } A
] [
] [
q I
-2.00 I
1 I
] I
g |
] I
-4.007 I
] I
g I
-6.00 I
] I
-8.00
] |
-10.00 L "
2 # +# hid # ¥
] Deformed Mesh
Extreme total displacement 127,66*10-3 m
(displacements scaled up 5,00 times)
<fex>
= = G
Finite Elemoent Code for Soiland Rock Analyses fex 24 ‘ 27/01/12 Koxhiyoki Kabuto, Japan
Ve aZATE
. . - P
Figure IV.15 Maillage déforme.
s ve
-4,00 ) -2,00 ) 0,00 ) 2,00 ) 4,00 ) 6.00 ) 8,00 ) 1000 1200 ) 14,00
] 1*10-3m]
0003 130.00q
] 120.000
] 110.000
-2.00-]
= I 100.000
= -90.000
] - 80.000
-4.00-]
] 70.000
—: IH60.000
6.0 -50.000
] I 40.000
B 30.000
-8.00-] 20.000
] 10.000
] -0.000
-10.007 -10.000
] Total displacements (Utot)
Extreme Utot 127,64*10-3 m
i
e = o G
Fisite Elesuent Code forSoil and Rock Analyees fex ‘ 24 ‘ 27/01/12 Koxhiyoki Kabuto, Japan

Verson 82415

Figure IV.16 Déplacements totaux

102



ChapitrelV

Analyse et discussion des résultats obtenus
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Figure 1V.19 Incrément total

Les tableaux qui suivent illustrent les valeurdadeapacité portantg,gen fonction

De la largeur B de la semelle et I'épaissgudenla premiére couche et de la variation des

caractéristiques mécaniques des deux couches.

Tableau IV-5: capacité portantegpour I'angle de frottemen}i;=30 ; $,=33

B (m) h/B hy (M) o num KN/nf

0.25 0.25 486

0.5 0.5 434

0.75 0.75 410

1 1 1 386
1.25 1.25 372

15 1.5 328

1.75 1.75 320

2 2 320

0.25 0.5 966

0.5 1 874

0.75 15 817

2 1 2 783
1.25 25 723

15 3 631

1.75 3.5 615

2 4 615

0.25 0.75 1346

0.5 15 1243

0.75 2.25 1153

3 1 3 1042
1.25 3.75 1024

15 4.5 915

1.75 5.25 906

2 6 906
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Tableau IV-6: capacité portante,gpour I'angle de frottemeni;=34 ;$,=37

B (m) h/B hy (M) i Num KN/nf

0.25 0.25 882

0.5 0.5 832

0.75 0.75 792

1 1 1 774
1.25 1.25 710

15 15 676

1.75 1.75 636

2 2 636

0.25 0.5 1754

0.5 1 1537

0.75 1.5 1508

2 1 2 1462
1.25 2.5 1396

15 3 1328

1.75 35 1255

2 4 1255

0.25 0.75 2477

0.5 1.5 2388

0.75 2.25 2287

3 1 3 2208
1.25 3.75 2156

15 4.5 2135

1.75 5.25 2079

2 6 2079

Tableau 1V -7: capacité portante,gpour I'angle de frottemeni;=39 ; $,=42

B (m) h/B hy (M) o num KN/nf

0.25 0.25 2088

0.5 0.5 1836

0.75 0.75 1788

1 1 1 1714
1.25 1.25 1646

15 15 1584

1.75 1.75 1508

2 2 1468

0.25 0.5 3604

0.5 1 3572

0.75 15 3354

2 1 2 3275
1.25 2.5 2744

15 3 2685

1.75 35 2535

2 4 2478

0.25 0.75 5352

0.5 1.5 5228

0.75 2.25 4989

3 1 3 4777
1.25 3.75 4682

15 4.5 4643

1.75 5.25 4589

2 6 4582
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Tableau 1V-8: capacité portantg,gpour l'angle de frottemenii;=34 ;$,=31

B (m) h/B hy (m) o num KN/nf

0.25 0.25 446

0.5 0.5 488

0.75 0.75 502

1 1 1 518
1.25 1.25 542

15 15 554

1.75 1.75 564

2 2 564

0.25 0.5 895

0.5 1 968

0.75 1.5 984

2 1 2 1035
1.25 2.5 1061

15 3 1099

1.75 35 1124

2 4 1126

0.25 0.75 1173

0.5 15 1247

0.75 2.25 1282

3 1 3 1312
1.25 3.75 1327

15 4.5 1403

1.75 5.25 1408

2 6 1468

Tableau IV-9: capacité portante,gpour I'angle de frottemeni;=39 ; $,=36

B (m) h/B hy (M) o num KN/nf

0.25 0.25 950

0.5 0.5 1010

0.75 0.75 1052

1 1 1 1080
1.25 1.25 1148

15 1.5 1192

1.75 1.75 1216

2 2 1218

0.25 0.5 1714

0.5 1 1842

0.75 15 1859

2 1 2 1921
1.25 25 2005

15 3 2068

1.75 3.5 2135

2 4 2147

0.25 0.75 2423

0.5 15 2544

0.75 2.25 2653

3 1 3 2754
1.25 3.75 2863

15 4.5 2953

1.75 5.25 2993

2 6 3010
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IV.4 .1 L'effet de I'épaisseur de la premiére couahdu sable (h):

Pour pouvoir distinguer L'influence d'épaisseur de la premiere couche du sahlsuh
la capacité portante on a tracé une série de coggpef (h1/B) qui sont représentées sur les
figures (1V.20 a 1V.28).
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—=— B=1m Richards
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Figure 1V.20 Variation de g; en fonctionde h/B avecd; = 30 etd ,= 33
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Figure IV .21 Variation de g; en fonctionde h/B avecd, = 30 etp,= 33
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Figure IV .22 Variation de g; en fonctionde h/B avec¢ ;= 30 etdp,= 33

—e— B=1m plaxis

—=— B=1m Richards

1000
800
600
400
200

qult (kn/m2)

o
o
N
al
o
a1
o
\I
al
[y
[y
N
al
=Y
al
[y
~
al
N

2,25

Figure 1V .23 Variation de g; en fonctionde h/B avec¢ 1= 34 etdp,= 37
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Figure IV .25 Variation de g; en fonctionde h/B avecd, = 34 etdp,= 37

—e— B=1m plaxis

—=— B=1m Richards

2500
2000
1500

1000

quit (kn/m2)

500

0] 0,25 0,5 0,75 1 1,25 1,5 1,75 2 2,25
h1/B

Figure IV .26 Variation de g; en fonctionde h/B avecd; = 39 etdp,= 42
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Figure IV .27 Variation de g; en fonctionde h/B avecd, = 39 etd,= 42
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Figure IV .28 Variation de g; en fonctionde h/B avec; = 39 etdp,= 42

D'aprés les graphes dagures (IV .20 a 1V.28), et quand la premiere couche dont I'épaisseur

est () a un angle de frottement interpénférieur a celui de la deuxieme couclhe<d,) on

remargue que la capacité portanie décroit quand I'épaisseur)laugmente. Par ailleurs, il est

clair d’apres ces mémes figures que la capaciti@pie devient importante lorsque le rapport de

h,/B = 0.25. L'effet de I'angle de frottement intedes deux couches sur la capacité portante est

bien illustré dans ces figures, on constate quaacité portante est proportionnelle a I'angle de

frottement interng des deux couches.

La simulation numérique montre qu’'a partir la valda h/B = 1.75 la capacité portantg; st

constante pour les figure®/(.20 alV .25), a I'exception pour les figureB .26 alV .28) la

capacité portante,gconverge et continuer a étre constante.
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Figure IV .29 Variation de g; en fonctionde h/B avecd, = 34 etp,= 31
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Figure IV . 30 Variation de g; en fonctionde h/B avecd; = 34 etp,= 31
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Figure IV .33 Variation de g; en fonctionde h/B avecd; = 39 etdp,= 36
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Figure IV .34 Variation de g; en fonctionde h/B avecd; = 39 etdp,= 36

A I'examen de ces graphes, on constate que l'augmdu la capacité portantg @st

proportionnelle a l'augmentation de I'épaissedageemiére couche du sablelbrsque I'angle

de frottement interng de la premiére couche est supérieur que cela deuxieme couche,

voir figures (V .29jusqu'a IV .34). D’apres ces mémes figures on constate que ¢aural

maximale de la capacité portante est obtenue lerkrapport de B = 2. Ces figures montrent

clairement qu a partir de la valeur déBh= 1.75 la capacité portante prend des valengsque

égales. Ces figures illustrent clairement que f@caé portante de la semelle augmente avec

l'augmentation de /B quand ¢1> ¢,). Mais elle diminue avec l'augmentation ddBhorsque

(¢1< §2).ce qui montre l'influence de la deuxieme couahda capacité portante de la semelle.

Ainsi que celle de I'épaisseur de la premiére ceuch
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Lorsqued, > ¢, l'effet de la deuxieme couche sur la capacité ptetast presque négligeable
puisque les valeurs de la capacité portante obtgewniennent inférieur a celles obtenus quand
¢1>¢,. Cependant quand on augmente I'angle de frotteimenhed, et devienne, de la

premiere couche constant remarque que la capacité portante augmente.

IV.4 .2 L'effet de la largeur du la semelle:
Dans le but d’étudier I'effet de largeur de la semelle sur la capacité portantefursis cas

ont été étudiés pour les valeurs d8@ = 1m ; 2m et 3m»

On afixé B a (Im-2m et 3m) respectivement et esafd varier /B ainsi que les
caractéristiques mécaniques des deux couchestr@oéaune série de courbes qui sont

regroupés sur les figures (1V.35 a 1V.39) repréaenles variations de la capacité portante en
fonction de WB.
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Figure IV .35 Variation de g; en fonctionde h/B avecd; = 30 etp,= 33
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Figure IV .36 Variation de g; en fonctionde h/B avecd; = 34 etp,= 37
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Figure IV .37 Variation de g; en fonctionde h/B avecd, = 39 etd,= 42
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D'apres legigures (IV .35jusqu alV .39), on peut déduire que la capacité portante augmente
lorsque la largeur de la fondation filante B augteehes résultats obtenus illustrent que la
capacité portante du sol est importante lorsqugléade frottement interne croit pour les
différentes valeurs de B par exemple pour une large semelle B = 3 m avec des valeurs de
I'angle de frottementhq = 39 etdp, = 36) la capacité portante est plus grande que dellsol

dont les valeurs deb(= 34 et ¢, = 31) d'une part ; d’autre part on remarque quegiee I'angle
de frottement interne de la deuxiéme couche estiar a celui de la premiére couclpe € ¢1)
Pour les valeurs dé{= 34 etd,= 31) la capacité portante devient assez imporigunecelle du
sol Pour un angle de frottement dont les valeurgdde= 34 etd,= 37) ou ¢, > ¢1) voir les
figures (IV .36et IV .38).

Enfin on remarque que les résultats obtenus nunerigat se convergent énormément avec
ceux de la littérature (Richards et al 1993); cgugtifie le choix de notre modéle ainsi que le

programme des tests adoptés dans la présente étude.

115



CONCLUSIONSEt RECOMMANDATIONS

hY

Les résultats obtenus a partir de la présente étods ont permis de tirer les conclusions

principales suivantes :

+ On a pu montrer l'influence de I'épaisseur de kEmpere couche du sable sur la
capacité portante de la semelle.a cet éffetayigmente avec l'augmentation de h

lorsqued > ¢, et elle diminue quangl;< ¢-.

+ L'effet de la largeur de la semelle est bien itiistans la présente étude sachant que
Quit Croit lorsque B augmente quelque soit les valdads, etd..
+ la capacité portante du sol est importante quamgle de frottement interne croit pour

les différentes valeurs de B

+ Les résultats obtenus ont montré que L'effet dkelaxieme couche sur la capacité

portante est négligeable lorsqiue ¢..

+ Pour améliorer la capacité portante d'une semidieté implantée sur une bicouche
granuleuse il est recommandé de faire augmentgyi¢ale frottement de la premiére

couche a celle de la deuxieme couche.

+ lorsqued:> ¢, et en faisant augmendé tels quep, devienne constant on remarque

que la capacité portante augmente.

+ D'aprés Les résultats obtenus il est possibledieingles dimensions de la semelle
filante & 504 lorsque I'angle de frottement interpgde la deuxiéme couche devient

important par rapport a celui de la premiere counhexd,est constante.
+ Les résultats obtenus montrent que la simulationérigue en utilisant le code

éléments finis (Plaxis) donne des résultats corardrde maniere satisfaisante avec les

résultats de la littérature.
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RECOMMANDATIONS

% L'Etude du comportement des fondations filantessapbsur un sol cohérent.

s Il est recommandé de faire une étude expérimedihs le méme sujet pour comparer

les résultats numeériques avec les résultats expataunx.

< |l serait intéressant de faire le méme travail #lisant le code de calcul FLAE.

s L'Etude du comportement des fondations filantes lf@roduction d'un systeme de

renforcement du sol.

117



REFERENCES BILIOGRAPHIQUES

Vesic, A.S., 1973. “Analysis of ultimate loads biiow foundations.Journal of the
Soil Mechanics and Foundations DivisjghSCE, Vol. 99, No.SM1, pp. 45-73.
Terzaghi, K., Theoretical Soil Mechanics. Wiley, N¥ark, 1943.

Kumbhojkar, A. S., Numerical evaluation of Terzaglgi'N, J. Geotech. Eng.,ASCE,
119(3), 598, 1993.

Meyerhof, G. (1981)The ultimate bearing capacity of foundations. Géméjue 2, No.
4, 301-301-322.

Mesta P. Maillage d’éléments finis pour les ouvrages de gémtique. Bulletin des
LCPC212, 1997

Mesta P. & Prat M: Ouvrages en interaction. Hermes science publigstiBaris, 1999.
Smith I. M. & Griffiths D. V. : Programming the fite element method. lon Wiley &
Sons, 1988.

Prandtl, L., Uber die eindringungs-festigkeit pigtsér baustoffe und die festigkeit von
schneidenZ. Ang. Math. Mech1(1), 15, 1921.

Caquot, A., and Kerisel, J., Tables for the Calooitabf Passive Pressure, Active
Pressure, and Bearing Capacity of Foundations.hBatWillars, Paris, 1949.

Vesic, A. S., Bearing capacity of shallow foundasipin Foundation Engineering Hand-
book,Winterkorn, H. F., and Fang, H. Y., Eds., Varsidant Reinhold Co., 1975, 121.
Caquot, A., and Kerisel, J., Sue le terme de sarfans le calcul des fondations en
milieu pulverulent, in Proc., Il Intl. Conf. Sdillech. Found. Eng., Zurich, Switzerland,
1, 1953, 336.

Philipponat G. Hubert B. Fondations et ouvrages en terre. Editions Eyr@0£9.

Braja M. Das Shallow foundation (Bearing Capacity and Settle&#cramento,
California 1999 by CRC Press LLC

Brinkgereve R.B.J.et Vermeer P.RLAXIS version 8, validation manual, DELFT
University of technology & PLAXIS BV, Pays-Bas, Z00

Meyerhof, G. G., Some recent research on the lgpadapacity of foundations,
Canadian Geotech. J., 1(1), 16, 1963

Lundgren, H., and Mortensen, K., Determinationty theory of plasticity of the bearing
capacity of continuous footings on sandPnoc., Il Intl. Conf. Mech. Found. Eng.
Zurich, Switzerland, 1, 1953, 409.

Mandel, J., and Salencon, J., Force portante dduaws une assise rigide (étude
theorizue), Geotechnique, 22(1), 79, 1972.



Pfeifle, T.W., and Das, B. M., Bearing capacity offace footings on sand layer resting
on rigid rough base. Soils and Foundations, 19@79, 1.

Buisman, A. S. K., Grondmechanica, Waltman, D&B40.

DeBeer, E. E., Analysis of shallow foundations, irotéehnical Modeling and
Applications, Sayed, S. M., Ed., Gulf Publishing (@75, 212.

inclined load, Canadian Geotech. J., 15(4), 563819

Pfeifle, T.W., and Das, B.M., 1979. “Model tests baaring capacity in sandJburnal

of Geotechnical EngineerindSCE, Vol. 105, pp. 1112-1116.

Hanna, A. M., and Meyerhof, G. G., Design chartsulimate bearing capacity for sands
overlying claysCanadian Geotech. J17(2), 300, 1980.

Hanna, A.M., and Meyerhof, G.G., 1979. “Ultimatebeg capacity of foundations on a
threelayer soil, with special reference to layesadd.”Canadian Geotechnical Journal
Vol. 16, No.2, pp. 412-414.

Hijiaj M, Lyamine AV, Sloan SW. Numerical limit analis solutions for the bearing
capacity factor Ninternational Journal of Solids and Structur2305; 42(5):1681-1704
Meyerhof, G. G., The ultimate bearing capacity afrfdations on slopes, in

Proc., IV Int. Conf. Soil Mech. Found. Eng., Londéngland, 1, 1957, 384.

Richards R Jr, EIms DG, M (1993) Seismic bearingacdp and settlements of
foundations. J Geotech Eng, ASCE119(4).:662-674



