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Résumé

Cette thése examine la réponse de différents types de lois de comportement en
chargement et en déchargement et modélise numériquement des problémes du creusement dans
un massif du sol.

Deux méthodes de la modélisation d'excavation par éléments finis, 'une proposé par
Ghaboussi et Pecknold (1984) et Brown et Booker (1985) et l'autre par Borja et al. (1989) ont
été programmées dans le code CESAR-LCPC. Ces deux méthodes ont été ensuite comparées
pour la simulation par étapes de I'excavation de massifs de sol élastique et élastoplastique.

Nous avons également développé la notion de chargement-déchargement-rechargement
multiaxial basée sur le signe du travail incrémental. L'application de ce principe (qui englobe le
cas unidirectionnel), a une excavation pour différents types des lois de comportement, nous
permet de connaitre I'étendue des zones en chargement et/ou en déchargement autour de
'ouvrage.

Un modéle élastique non-linéaire (Wong et Duncan), un modéle élastoplastique parfait
a critere de Mohr-Coulomb et un modéle élastoplastique avec écrouissage (Nova) ont été
étudiés plus en détail dans cette étude. Ces modéles ont été d'abord appliqués a la simulation
d'essais triaxiaux, puis a un probléme d'excavation.

Ce travail s'achéve par la modélisation d'un ouvrage réel : une excavation réalisée
devant un rideau de palplanche butonné dans un milieu sableux (Université de Karisruhe). Dans
cette partie, nous avons comparé avec les observations sur site, les résultats des modélisations
en éléments finis avec le modele élastoplastique a critére de Mohr-Coulomb et avec le modéle
de Nova.

Mots-clés : Chargement, déchargement, excavation, loi de comportement, élasticité non-
linéaire, élastoplasticité parfaite, élastoplasticité avec écrouissage, essai triaxial, sable,
argile, modélisation, éléments finis, CESAR-LCPC (code d'éléments finis).






Abstract

This work analyses the potentials of differents types of constitutive laws on loading and
unloading paths with applications to the numerical simulation of excavations in soil masses.

Two finite element procedures were used to simulate the excavation process, one
proposed by Ghaboussi and Pecknold (1984) and Brown and Booker (1985) and the other by
Borja and al. (1989). These methods were implemented in the finite element code CESAR-
LCPC, and were compared to each other, in the case of multi-stage excavation in elastic and
elastoplastic soils.

A multiaxial loading-unloading criterion was also developed on the basis of the sign of
work rate. This criterion, which includes the one directional case, allows to identify the
extension of the loading and/or unloading areas around an excavation, for a given constitutive
model.

A nonlinear elastic model (Wong and Duncan), an elastic-perfectly plastic model with
Mohr-Coulomb criterion and a work hardening model (Nova) were analysed with more detail.
These models were first calibrated on triaxial test results, and then applied to the excavation
problem.

This approch was finally used to analyse a case study of excavation supported by a
single braced sheetpile wall in sandy soil (university of Karlsruhe). The field measurements
were compared with the finite element results obtained, using the both elastic-perfectly plastic
model with Mohr-Coulomb criterion and Nova's work hardening model.

Key words : Loading, unloading, excavation, constitutive law, nonlinear elasticity, elastic-
perfectly plasticity, work hardening, triaxial test, sand, clay, modeling, finite element,
CESAR-LCPC code.
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Introduction générale

Le comportement des massifs de sol soumis a un déchargement constitue un probléme
important en géotechnique, car il intervient dans de nombreux domaines. On peut citer
notamment la construction d'ouvrages souterrains (tunnels, lieux de stockage), la réalisation
d'excavations a ciel ouvert (bassins, excavations temporaires, ouvrages de souténement) ou
encore l'effet des cycles de chargement-déchargement-rechargement sur les structures (séisme,
houle).

Cette étude a pour objet d'examiner la réponse des différents types de lois de
comportement des sols en chargement et en déchargement et d'étudier I'extension des régions
de sol en chargement et en déchargement mécanique dans la modélisation du processus
d'excavation, afin d'améliorer la prévision des mouvements des sols au cours des travaux.

L'accumulation d'observations sur des ouvrages instrumentés, avec si possible des
mesures au sein du sol méme, s'avére un élément essentiel pour accroitre nos connaissances sur
l'allure et I'amplitude des mouvements. Ce travail débute donc par une synthése bibliographique
des observations sur des ouvrages réels.

Un autre élément important est constitué par le développement de méthodes d'analyse
numérique (notamment, la méthode des éléments finis) fiables c'est-a-dire dont les résultats ont
été validés par un nombre suffisant d'observations sur ouvrages réels.

Pour modéliser un ouvrage de souténement, une bonne connaissance des facteurs
affectant les mouvements du sol, des systémes de souténement et des différents mécanismes
engendrés est indispensable. Nous présentons dans le chapitre deux les techniques utilisées
dans la littérature pour la modélisation en éléments finis des ouvrages de souténement.

Dans la grande majorité des cas, une modélisation réaliste par éléments finis doit tenir
compte des étapes de la construction de I'ouvrage. Le chapitre trois comprend une synthése sur
les différentes méthodes de simulation numérique d'une excavation, la méthode choisie et sa
programmation dans le code de calcul par éléments finis CESAR-LCPC et les tests de
validation correspondants.

Les résultats d'essais de laboratoire et en place montrent que le comportement du sol en
déchargement est différent de son comportement en chargement. De nombreux chercheurs,
aprés avoir défini la notion de déchargement dans le cas de I'hypoélasticité et de
I'élastoplasticité, ont étudié le probléme du déchargement dans des cas particuliers de
sollicitations et ont quantifié les relations entre les contraintes, les déformations et leurs
incréments. Dans le chapitre quatre, nous examinons la réponse de trois modéles (Chang-
Duncan, Mohr-Coulomb et Nova) au déchargement d'une éprouvette de sol.

La notion de chargement-déchargement-rechargement multiaxial basée sur le signe du
travail incrémental est également développée dans le quatriéme chapitre. L'application de ce
principe (qui englobe le cas unidirectionnel), 4 une excavation verticale non-soutenue et a
différents types de lois de comportement, nous permet de connaitre I'étendue des zones en




chargement et/ou en déchargement autour de l'ouvrage. La réponse des différentes lois de
comportement aux mouvements autour de l'excavation est ensuite étudiée.

Ce travail s'achéve par la modélisation d'un ouvrage réel : une excavation expérimentale
dans du sable, au pied d'un rideau de palplanches butonné (Université de Karlsruhe). La
quantité et la qualité des mesures réalisées en laboratoire et in situ en font un bon exemple pour
I'étude et la vérification de la procédure de modélisation en éléments finis.

Aprés la présentation de la procédure de détermination des paramétres du calcul, nous
examinons la réponse du modéle élastoplastique avec écrouissage de Nova et du modéle
élastoplastique parfait avec critére Mohr-Coulomb, et nous démontrons les avantages du
modéle de Nova en comparant les résultats des calculs avec les observations sur site.



Chapitre 1

Données expérimentales sur I'effet du déchargement dans les massifs de sol
(Synthése bibliographique)

1.1 - Introduction

La construction de nombreux ouvrages de génie civil nécessite 'ouverture de fouilles
dans les massifs de sol. Ces fouilles peuvent étre effectuées sans souténement lorsqu'elles sont
peu profondes ou lorsque les dimensions du chantier sont suffisantes pour réaliser un talus de
faible pente.

Toutefois, certains types d'ouvrages requiérent des excavations quasiment verticales a
cause d'une technique particuliére d'exécution ou a cause de la faible emprise du chantier. C'est
notamment le cas dans les zones fortement urbanisées (construction de métro, de parking,
d'immeubles de grande hauteur, etc.).

L'influence des travaux d'excavation sur les structures existantes constitue un autre
aspect important pour I'étude d'un projet d'ouvrage. En effet, les mouvements de sol induits par
le creusement peuvent, selon leur direction et leur intensité, provoquer des désordres majeurs
dans les structures voisines.

Les travaux d'excavation sont en général associés & des ouvrages de souténement
provisoires ou définitifs dont la nature et le comportement peuvent étre trés différents. Les
principales techniques utilisées, en commencant par les plus anciennes, sont les suivantes :

- mur en magonnerie ou en béton ;

- caissons |

- blindage simple d'une fouille avec butonnage ;

- rideau de palplanches foncées au préalable, puis ancrées ou butonnées au cours de
l'excavation ;

- paroi préfabriquée de type berlinois butonnée ou ancrée ;

- paroi moulée butonnée ou ancrée ;

- mur en sol cloué.

1.2 - Description des principales techniques de construction des souténements

Il s'agit ici de décrire briévement les principales techniques de construction des
ouvrages de souténement en fournissant des indications sur la technologie utilisée, sur les
perturbations et les mouvements du sol générés par les excavations.

La description de ces aspects est nécessaire pour proposer par la suite des
modélisations réalistes de la construction d'un ouvrage de souténement.



1.2.1 - Mur en maconnerie ou en béton

Le type d'ouvrage le plus classique et le plus ancien est le mur en magonnerie ou en
béton (armé ou non). Ce sont des ouvrages rigides qui ne peuvent supporter sans dommages
des tassements différentiels supérieur a quelques pour-mille. L'excavation se fait la plus part du
temps subverticalement. Ensuite le mur est construit devant I'excavation.

La figure 1.1 représente quelques profils simplifiés de murs en magonnerie ou en béton.

Figure 1.1 - Exemples de mur en magonnerie ou en béton.

1.2.2 - Caissons

~— 57,3 m (diametre) Y
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Figure 1.2 - Etapes de fongage d'un caisson sous son propre poids (a) trousse coupante et
trois étages de soubassement en place (b) bétonnage, excavation et foncage continuent
simultanément (c) dalle de fondation placée (Henry, 1986).

Le caisson est un cuvelage 3 l'intérieur duquel on extrait le. sol. Le cuvelage descend
dans le sol jusqu'au niveau de la couche porteuse. Le type de caisson le plus ancien est le
caisson ouvert. Le cuvelage descend sous son propre poids au fur et a mesure qu'on extrait le



sol sur lequel il prend appui. Lorsque le fond du cuvelage est situé au-dessus de Ia nappe, ou
lorsque l'eau est évacuée par pompage dans des puisards, on peut exécuter les fouilles & la
main. Dans le cas contraire, il faut extraire le sol par dragage et sceller le fond du caisson en
coulant du béton sous l'eau lorsque le niveau définitif est atteint. On peut aussi employer le
fongage a l'air comprimé au lieu de procéder & des épuisements (Terzaghi et Peck, 1965). La
figure 1.2 représente un exemple de caisson. Cette technique est rarement utilisée & I'heure
actuelle.

1.2.3 - Rideau de palplanches
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a) palplanche 3 fort module d'inertie de type Larssen b) palplanche piate de type Roinbes

Figure 1.3 - Exemples de paiplanches (Balay, 1988).
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Figure 1.4 - Exemple de battage de palplanche (Haiun et Cornet, 1983).



Les palplanches en bois ou en béton sont devenues d'utilisation trés rare. Les
palplanches sont aujourd'hui généralement en acier. Une gamme étendue de profils est offerte
aux projeteurs. On distingue des palplanches & fort module d'inertie (figure 1.3.a), des
palplanches plates & faible inertie (figure 1.3.b). Les palplanches sont généralement disponibies
par longueur maximale laminée de 27m : elles sont mises en oeuvre par des techniques de
battage classiques, mais aussi par vibration, ou langage dans les terrains pulvérulents et elles
forment un rideau par raccord des palplanches entre elles. Un rideau de palplanches est tenu
par des butons ou des tirants (Balay, 1988).

La figure 1.4 représente une exemple de mise en place de rideau de palplanches.

1.2.4 - Paroi berlinoise

Une paroi de type berlinois est constituée de profilés métalliques fichés en profondeur,
espacés de quelques métres les uns des autres, entre lesquels s'intercalent des panneaux
préfabriqués réalisés en bois, en acier ou en béton (figure 1.5). Les panneaux sont mis en place
au fur et 3 mesure du terrassement et arrétés peu en dessous du fond de fouille. Les poteaux
sont tenus par des tirants ou des butons.

La méthode parisienne en constitue une variante : les éléments résistants sont ici
constitués de poteaux préfabriqués en béton avec armatures en attente. On exécute entre les
poteaux une dalle en béton armé, au fur et 3 mesure de l'excavation. Ces deux procédés
supposent un terrain hors d'eau et possédant, de plus, une certaine cohésion (Balay, 1988).

e A
tl . \ 'l A poteau métallique
- AN 2 B panneau préfabriqué
-, LI T tirant

Figure 1.5 - Exemple de paroi de type berlinois : vue en élévation (Balay, 1988).

1.2.5 ~ Paroi moulée

L'ouvrage de souténement est réalisé par le bétonnage d'une tranchée, forée a la boue,
aprés descente d'une cage d'armatures. Une paroi moulée peut assurer également des fonctions
d'étanchéité et de portance. La paroi est réalisée par panneaux juxtaposés (figure 1.6). La
longueur d'un panneau élémentaire résulte d'un compromis entre le nombre de joints (points
faibles), la maniabilité des cages d'armature, le volume de béton & couler pour chaque panneau,
la tenue de la tranchée ouverte et les dimensions de la benne d'excavation. L'épaisseur des
panneaux varie pratiquement de 0,50m a 1,60m. Moyennant un guidage approprié de l'outil, il
est possible d'atteindre des profondeurs de paroi supérieures 4 60m, avec trés peu de
déviations.
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Figure 1.6 - Principe de construction d'une paroi moulée (Balay, 1988).

A la paroi moulée classique s'est adjoint, depuis les années 1970, le procédé de la paroi
préfabriquée (figure 1.7). Dans ce procédé, I'excavation est conduite avec le méme outillage
que pour la paroi moulée classique. Les éléments préfabriqués en béton armé sont ensuite
descendus dans la tranchée et maintenus jusqu'a la prise compléte du mélange de remplissage
qui est placé entre le béton et la surface de la tranchée. Ce mélange peut étre constitué soit
d'un coulis 3 base de ciment se substituant 3 la boue bentonitique, soit d'une boue-ciment, ou
d'un coulis auto-durcissant, qui assure la double fonction de boue de forage et de coulis de

scellement.

A gystéme de réglage

B mureites guides

C élément préfabriqué

D mélange de scellement

E piéce de sustentation amovible
F flanc de la tranchée

Figure 1.7 - Paroi préfabriquée (Balay, 1988).

La technique de la paroi préfabriquée se préte également 2 la réalisation de structures
de type poteaux plus dalles (figure 1.8). Les joints entre les poteaux et les dalles, travaillant en
compression assurent une bonne étanchéité,
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i wad b mneeea et ed o A E poteau en béton armé
— — o\ “ F coulis dégagé au terrassement
F E T tirant

Figure 1.8 - Exemple de paroi préfabriquée de type poteaux + dalles : vue en plan
(Balay, 1988).

Dans certains cas ou les procédés de construction conduisent a des mouvements
excessifs, il faut apporter des modifications aux méthodes d'excavation et de blindage. Ces
modifications impliquent soit la construction compléte du systéme de blindage avant d'excaver
le sol a l'intérieur de I'enceinte, soit la diminution de la différence de contraintes qui va de paire
avec l'excavation elle-méme. Dans le premier cas, des étangons doivent étre placés entre les
parois moulées de telle maniére qu'elles soient complétement étayées sur toute leur profondeur
avant de retirer un important volume de terre de l'intérieur de l'enceinte. Le deuxiéme procédé
peut étre réalisé par dragage sous I'eau et par excavation a l'air comprimé aprés avoir construit
le toit permanent de I'ouvrage (Balay, 1988).

1.2.6 ~ Tirants d'ancrage

Le tirant d'ancrage permet d'assurer la stabilité d'un écran de souténement et il est
constitué d'armatures métalliques, ancrées dans le terrain 3 'une de leurs extrémités, soit par
l'intermédiaire d'une plaque d'ancrage, soit par une injection de scellement, et fixée 4 leur autre
extrémité a 'ouvrage.

On distingue les tirants passifs, qui ne sont mis en traction que sous l'action des forces
de poussées s'exercant sur l'écran, et les tirants actifs ou précontraints. Pour ces derniers, la
traction des armatures provient également de la force de précontrainte obtenue en premant
apput sur l'ouvrage, et correspondant & une mise en prétension des dispositifs d'ancrage.

plaque d'appui

téte d'ancrage

massif d'appui

paroi de souténement
forage

gaine de protection
armature

bulbe d'ancrage

I coulis de scellement de Narmature
i, longueur de scellement
/¢ longueur libre

L longueur totale

mHoaTmmoows

Figure 1.9 - Tirant précontraint ancré au terrain par injection de scellement
(Balay, 1988).



Les tirants précontraints les plus couramment employés sont ceux ancrés par injection
de scellement (figure 1.9). Ils comportent normalement une armature constituée de cébles ou
de barres en acier a haute limite élastique, un bulbe d'ancrage réalisé par injection sous pression
d'un coulis ou mortier de scellement, et une téte d'ancrage ot l'on applique la force de
précontrainte exercée pendant la mise en tension.

Le comportement des tirants scellés dans les terrains susceptibles de fluage reste
actuellement mal connu. Cela peut étre le cas des argiles, des marnes et des limons dont l'indice
de plasticité est supérieur ou égal a 20 (Balay, 1988).

1.2.7 - Butons

Le butonnage est une technique de renforcement de la face extérieure de I'écran de
souténement. La figure 1.10 représente un exemple de butonnage d'une paroi moulée. Aprés la
mise en place des corniéres scellées dans la paroi, on met en place les butons avec une grue de
levage. Les butons sont ensuite scellés avec un mortier spécial,
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Figure 1.10 - Exemple de butonnage d'une paroi moulée.
On peut distinguer deux types de butonnage :

- le butonnage direct. Le buton prend appui directement sur la paroi ou par
l'intermédiaire d'une plaque de raidissement ;

- le butonnage sur lierne. Le buton transmet les charges par l'intermédiaire d'un ou de
deux lits de profilés. Cette technique permet de reprendre les efforts de poussée sur la paroi et
de les transmettre aux butons. La paroi est ainsi rigidifiée. Les butons peuvent aussi étre mis en
oeuvre sous une force de précontrainte.



1.2.8 - Mur ea sol cloué

Le clouage d'un massif de sol est une technique de renforcement des terrains in situ, par
inclusions linéaires travaillant a la traction et au cisaillement. Ces inclusions sont généralement
mises en place dans des forages, puis scellées avec un coulis ; elles peuvent aussi étre battues
ou vibrofoncées. Cette technique s'est principalement développée depuis une dizaine d'années
dans deux domaines : le souténement des excavations et la stabilisation des pentes. Dans le
premier cas, les inclusions sont placées subhorizontalement et l'effort majeur est la traction ;
dans le second cas, les inclusions sont plutit verticales et I'effort majeur est le cisaillement
(Schlosser et al, 1985). Nous traitons uniquement dans ce rapport des ouvrages de
souténement en sol cloué .

La construction d'un mur en sol cloué se fait par phases successives descendantes
comprenant (figure 1.11) :

- un terrassement, généralement limité 3 1 ou 2m de hauteur et éventuellement limité en
longueur selon les terrains ;

- la mise en place des clous subhorizontaux ou inclinés au sein du sol en place ;

- la réalisation d'un parement qui peut étre fait sur place (béton projeté sur treillis soudé
ou béton de fibres) ou & l'aide d'éléments préfabriqués.

-

l. Terrass ement 2. Mliss en piace dex barres

3. Béton projsté ormé 4 _ Terosermant
{ou pose d’ildments préfobriques )

Figure 1.11 - Phases d'exécution d'un mur en sol cloué (Schlosser et al., 1985).
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1.3 - Observations sur ouvrages réels

On ne considére ici que les excavations & parois verticales dans les sols, soutenues
latéralement soit de I'extérieur par des butons, soit de l'intérieur par des ancrages.

Lors de la réalisation d'une excavation, on observe a la fois des déplacements latéraux
du sol vers l'excavation et le soulévement du fond de fouille. L'amplitude des mouvements
dépend entre autres de la nature et de I'état des sols. Les mesures réalisées & Oslo dans les
argiles plastiques saturées ont montré que, pour ce type de sol, le volume de la dépression du
sol derriére le souténement est 4 peu prés égal au volume des déplacements horizontaux du
rideau de palplanches (c'est a dire que l'argile se déforme a volume constant et que les
soulévements du fond de fouille ont une influence négligeable). (Peck, 1969).

1.3.1 - Mouvements verticaux

Dans les sables denses et les argiles raides, le tassement peut atteindre 0,15% de la
profondeur d'excavation et s'étendre sur a une distance de 2,5 fois la profondeur d'excavation.
Toutefois pour certaines argiles raides, le déplacement prédominant & la surface est un
soulévement et non un tassement. Ce soulévement est plus ou moins une réponse élastique du
sol & un déchargement. L'abaissement du niveau de la nappe phréatique pendant la construction
peut cependant diminuer le potentiel de soulévement a la surface (Peck, 1969).

Dans les sables laches, le tassement peut atteindre 0,5% de la profondeur de
l'excavation si les travaux sont exécutés avec soin, mais il peut étre beaucoup plus important si
I'on contrble mal les écoulements d'eau dans le sol (Peck, 1969).

Le tassement des sols constitués d'argile molle 4 moyennement consistante et saturés
est plus grand que dans les autres types de sols. Un tassement supplémentaire di a la
consolidation se produit aussi dans de tels types de sols. Pour les argiles molles, les tassements
sont de l'ordre de 0,2% de la profondeur d'excavation et ils peuvent s'étendre sur a une
distance de 3 a 4 fois la profondeur d'excavation (Peck, 1969).

Les mesures de tassements réalisées sur différents sites ont conduit Peck (1969) a
définir trois zones dans le diagramme adimensionnel de la figure 1.12.

- la zone I correspond aux excavations dans des sables ou des argiles molles a raides
lorsque le chantier se déroule sans aléas ;

- la zone II correspond aux excavations dans des argiles trés molles 4 molles lorsque
I'épaisseur de l'argile sous l'excavation est faible ou lorsque cette épaisseur est grande, mais
avec un indice de stabilité N = yH/c, inférieur 4 une valeur critique N, qui dépend de la forme
de l'excavation (de 5,14 pour une excavation de longueur infinie 4 6,5 ou 7,5 pour les
excavations de formes usuelles), H étant la profondeur de l'excavation et c, la cohésion non
drainée du sol sous l'excavation. Cette zone II inclut en outre les excavations dans les sols de la
zone I pour lesquelles il y a eu des difficultés de chantier ;

- la zone III correspond aux excavations dans des argiles trés molles lorsque I'épaisseur
de l'argile sous l'excavation est grande et lorsque N est supérieur 4 N,
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Figure 1.12 - Tassements au voisinage des excavations en fonction de la distance au bord
et de la profondeur maximale (Peck, 1969).

D'aprés Clough et Schmidt (1977, 1981), la forme de la distribution des tassements
dans le cas des argiles molles dépend de leur amplitude. Lorsqu'ils sont faibles, le tassement est
maximal 2 une certaine distance du souténement tandis que, lorsque les tassements sont grands,
la valeur maximale est située au contact du souténement. La relation entre I'amplitude et
l'extension horizontale des tassements est définie par le diagramme de Peck (figure 1.12).

La largeur de la zone concernée par les tassements du sol en arriére du souténement
peut, d'aprés Stamatello (1980), sur la base de nombreuses mesures réalisées a Varsovie, étre
calculée par la formule trés simple, qui met par ailleurs en évidence l'influence du type de
souténement :

L=b.B.H

ou L est la largeur de la zone affectée par les tassements du sol ; H, la profondeur de
l'excavation ; et B, un coefficient dépendant du type de souténement utilisé (pour un
souténement ancré 3 est égal 4 0,3 ; lorsque I'étai supérieur est laissé en place jusqu'a la fin des
travaux, B est égal & 0,35 et lorsque la tranchée est remblayée aprés enlévement du
souténement, § est égal 4 0,7) et b, un coefficient dépendant de la largeur B de la fouille :

-pourB<5m b=1;
-pour 5<B<8m b=11;
-pourB>8m b=1,25.

La formule proposée par Stamatello donne des valeurs de L nettement plus faibles que
celles que I'on peut déduire du diagramme de Peck. Elles se situent entre 0,3H et 0,85H, ce qui
les rapprochent des limites observées dans les ouvrages de souténement (0,3H pour la Terre
Armée et les autres ouvrages ou on limite les déplacements latéraux, H pour I'excavation non
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blindée dans les sols cohérents) et semblent indiquer que, dans les tranchées observées, il y
avait peu de mouvement des sols sous-jacents. Il se peut également que de faibles
déplacements se soient produits au-deld de cette limite et qu'ils aient été considérés comme
négligeables, ce qui serait compatible avec les observations rassemblées par Peck pour les
argiles raides et sables cohérents (Schlosser et al., 1985).

Le tassement & la surface du sol, au cours de l'excavation, a été étudié¢ entre autres par
Ou et al. (1993) i partir des mesures réalisées sur dix ouvrages a Taipei. Les ouvrages de
souténement étaient des parois moulées. Aucune consolidation ne pouvait étre provoquée par
le rabattement de la nappe phréatique ni I'écoulement plastique du sol, ni méme des fuites de
sable ou d'eau pendant I'excavation.

Pendant la premiére étape de l'excavation, quand le déplacement latéral de I'écran de
souténement est petit, le tassement maximum 4 la surface du sol 8, se produit 4 une certaine
distance de l'écran de souténement. Apparemment, cette distance ne varie pas beaucoup par la
suite et peut étre estimée i la moitié de la profondeur finale de l'excavation H,. Aucune
conclusion quant i l'ordre de grandeur du tassement pour ce type de probléme n'a été
présentée.

En revanche si, pendant la premiére étape de I'excavation, le déplacement latéral de
I'écran de souténement est grand, le tassement maximum 4 la surface du sol §,,,, se produit au

voisinage de l'écran de souténement. Le tassement d,, situé en surface & une distance d de
l'écran de souténement peut, d'aprés Ou et al. (1993), étre estimé par la relation empirique
suivante :

Si 4 _<o,8 = 5, =1- d 3,
H,+D H,+D
s 0,85 |—% <1 = 5=|-L 19 Lo6ls,
Hy+D 2\H,+D
. d 1 d
Si 1< <L5 = o,=|—= +0,3 13
\}H0+D ’ ( 5V\H,+D ) ""'

Le tassement maximum J,, est trouvé entre 0,53, et 0,78, , dans la majorité des cas.
Cet intervalle correspond bien aux résultats de Mana et Clough (1981), malgré la différence du
systéme de souténement ou encore des caractéristiques des sols.

D'aprés les observations in situ, I'étendue du tassement a la surface du sol derriére le
souténement semble augmenter avec la profondeur de l'excavation. L'étendue L de la zone
d'influence jusqu'a ce que le changement de tassement devienne insignifiant, ne varie pas
beaucoup avec la profondeur de I'excavation et peut étre estimée par la zone de poussée
latérale (Ou et al. 1993) :

L=(H,+D)tan(n/4-9/2)

ou H,, est la profondeur finale de I'excavation, D la fiche de l'écran de souténement au dessous
de 'excavation et ¢ l'angle de frottement.
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1.3.2 - Mouvements horizontaux

La profondeur 2 laquelle le déplacement latéral maximum se produit augmente avec la
profondeur de l'excavation et elle se situe (a l'exception de la premiére phase d'excavation) au
voisinage du fond de la fouille (Ou et al., 1993).

Les déformations sont plus importantes lorsque le coefficient de sécurité de I'excavation
est plus faible. Cette observation, que I'on peut retrouver dans les calculs en éléments finis,
s'explique par la proportionnalité du module d"Young non drainé E a la cohésion non drainée
¢, (Clough et Schmidt, 1977).

Clough et Schmidt (1977) déterminent le coefficient de sécurité F vis-a-vis du
soulévement du fond de fouille comme indiqué sur la figure 1.13. Sur cette figure B, L et H
sont la largeur, la longueur et la profondeur de l'excavation respectivement et D est la distance
entre le fond de la fouille et le substratum.

L l
_'_'_/ O ! I{a/LlH] , T i '
I 8 .é-:(, svios | 1 5 |
- o
. F < s%(a/um
4 L]
0 I 2 3 4 S
_ suNe H/8
T
(a)
| g |
| n7 , 0
H! o7e| .
| . 451
a5 T D X
C.78 VIS T S Y 7 A
c—SuNe F e tuMc
H(Y-5,/0.78) H(7 -54/D)
{(b)

Figure 1.13 - CoefTicient de sécurité F vis-a-vis du soulévement du fond de I'excavation
pour : (a) une excavation profonde avec H/B > 1 (Bjerrum et Eide, 1965)
(b) une excavation étroite ou large avec H/B < 1 (Terzaghi, 1943).

14



Ensuite ils proposent d'utiliser le diagramme de la figure 1.14, pour déterminer en
premiére approximation la valeur du rapport E /¢, pour une argile d'indice de plasticité connu.
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Figure 1.14 - Valeurs du module d'Young non drainé E_ en fonction de la cohésion non
drainée c,, de I'indice de plasticité I, et du rapport de surconsolidation des argiles
(Duncan et Buchigani, cités par Clough et Schmidt, 1977).
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Figure 1.15 - Relation entre le déplacement latéral maximal du souténement et le coefficient de sécurité
vis-i-vis du soulévement du fond de I'excavation, dans le cas des argiles (Clough et Schmidt, 1977).
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La figure 1.15 montre I'évolution du déplacement horizontal maximal en fonction du
coefficient de sécurité F vis & vis du soulévement du fond de l'excavation. Pour F<1,5, on peut
admettre que le tassement maximal est égal au déplacement horizontal maximal ; pour F>1,5,
le tassement maximal vaut environ 50% du déplacement horizontal maximal.

La figure 1.16 représente le déplacement latéral maximum &, en fonction de la
profondeur maximale de ['excavation Hy, (Ou et al. 1993). Les ouvrages de souténement
étaient des parois moulées. Les déplacements latéraux observés varient entre 0,002H, et
0,005H,,. Ces valeurs dépassent donc 0,002H,, la valeur observée par Clough et ORourke
(1990) étudiant un ensemble d'excavations dans les argiles raides, sols résiduels et sables.
D'autre part, elles sont inférieures a 0,01H,, valeur observée par Peck (1969) ot la majorité
des souténements étaient des rideaux de palplanches ou des parois de type berlinois (Ou et al.
1993).

30

He (m)

Figure 1.16 - Relation entre le déplacement latéral maximum de souténement et la
profondeur finale de I'excavation. Les chiffres 1, 2, 3, ... correspondent a différents
projets (Ou et al., 1993).

La distribution des déplacements horizontaux de la surface du sol en fonction de la
distance au bord de l'excavation a été étudiée par Crofts et al. (1977, 1978), & partir de
mesures réalisées sur 32 ouvrages. Ces auteurs proposent d'estimer cette distribution au moyen
d'un diagramme analogue a celui de Peck (1969) pour les mouvements verticaux (figure 1.17).
Les courbes tracées sur ce diagramme reposent sur un nombre limité d'observations in situ et
donnent des bornes supérieures des déplacements prévisibles sur un site donné, compte tenu de
la nature des sols. Les déplacements mesurés par Symons (1980) décroissent beaucoup plus
rapidement lorsque ['on s'éloigne du bord de l'excavation (figure 1.18).
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Figure 1.17 Mouvements horizontaux de la surface du sol en fonction de la distance a
I'excavation (Crofts et al., 1978).
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Figure 1.18 Comparaison des déplacements horizontaux mesurés dans les essais du
TRRL avec la distribution proposée par Crofts et al. (1978) (Symons, 1980).

1.3.3 - Mesures effectuées lors de I'excavation d'une paroi clouée

Les mesures effectuées lors de l'excavation devant une paroi clouée sont peu
nombreuses. La synthése sur les mouvements associés est donc difficile a réaliser. A titre
d'exemple, nous citons ci-dessous les résultats de deux expériences effectuées en France et en
Suisse.

La premiére expérience consiste en une excavation de 7m de hauteur, terrassée et
clouée tous les métres dans un massif de sable de Fontainebleau, de granulométrie uniforme,
reconstitué¢ par couches de 0,20m réguliérement compactées. Le déplacement horizontal vers
la fouille et le tassement en téte du parement sont du méme ordre. 1 s'accélérent en cours
d'excavation et représentent a la derniére phase 0,28% de la hauteur finale de la paroi, avec un
coefficient de sécurité de 1,1. Les déplacements du sable ne sont sensibles qu'a une distance de
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2,5m du parement. Cette zone de forte déformation correspond a la zone de sol qui a glissé a
la rupture. Dans la méme expérience, le déplacement horizontal, & une étape de l'excavation ou
le coefficient de sécurité est supérieur 4 3, est de 0,12% de la hauteur de la paroi (Plumelle,
1994).

La deuxiéme expérience porte sur une excavation de 10m de hauteur dans un massif de
sol qui est composé, du haut vers le bas, d'une couche de sable-gravier, d'une couche de limon
peu & moyennement argileux imperméable et cohérente, et d'une couche d'alluvions légérement
cimentées. L'excavation a été exécutée en six étapes de hauteur variant entre 1,50m et 2,25m,
avec un espacement horizontal de 2m et un espacement vertical de 1,5m entre les clous. Une
augmentation graduelle des déplacements horizontaux a été observée. Le déplacement
horizontal maximal en téte de la paroi atteint 25mm 4 l'issue de la derniére étape d'excavation.
Les déplacements verticaux présentent une évolution comparable & celle des déplacements
horizontaux. Le tassement maximal mesuré sur le couronnement de la paroi est de 22mm
(Pellet et al., 1995).

1.4 - Conclusions

Les ouvrages nécessitant la réalisation d'une excavation profonde ne peuvent étre
congus de fagon rationnelle que si l'ingénieur est capable d'estimer les capacités des méthodes
de construction disponibles, les perturbations susceptibles d'étre causées aux constructions
voisines, les forces ou les déformations auxquelles les structures temporaires et définitives
pourraient étre soumises. Dans bien des cas, le choix dépend plus de la nature des
perturbations prévues dans le sol que des forces appliquées.

Nous avons rassembié dans ce chapitre les résultats de mesures des mouvements
associés a la construction de différents types de souténements dans divers types de sols afin de
disposer de données expérimentales pour vérifier la cinématique du mouvement et les ordres de
grandeur de ces mouvements dans les calculs analytiques et notamment dans les calculs en
éléments finis.
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Chapitre 2

Modélisation par éléments finis des systémes de souténement
(Synthése bibliographique)

2.1 - Introduction

Pour modéliser un ouvrage de souténement, une bonne connaissance des facteurs
affectant les mouvements du sol et des systémes de souténement et les différents mécanismes
engendrés est indispensable. Ces facteurs comprennent (Clough et Schmidt, 1977) :

- la nature et les propriétés du sol,

- la durée de la construction,

- le type de souténement,

- la rigidité du souténement,

- le degré d'encastrement du souténement,

- la méthode de construction du souténement et le phasage des travaux,
- les méthodes de construction des structures a l'intérieur de l'excavation,
- la forme et la profondeur de I'excavation,

- l'intensité des surcharges,

- les structures voisines,

- les conditions météorologiques.

Certains de ces facteurs peuvent étre contrOlés par le projeteur mais les autres
dépendent des conditions réelles d'exécution des travaux, de telle sorte que la quantification du
mécanisme des déformations et l'analyse théorique des déplacements s'avérent difficiles.
L'accumulation d'observations sur des ouvrages instrumentés, avec si possible des mesures au
sein du sol méme, s'avére alors un élément essentiel pour accroitre nos connaissances.

Un autre élément important est constitué par le développement de méthodes d'analyse
numerique fiables (notamment, la méthode des éléments finis), c'est-a-dire dont les résultats
ont été validés par un nombre suffisant d'observations sur ouvrages réels.

A lissue d'une recherche bibliographique sur la modélisation par éléments finis de
I'excavation des massifs de sol, nous avons rassemblé dans ce chapitre la description des
techniques utilisées dans la littérature pour traiter numériquement les aspects particuliers de la
modélisation de la construction des souténements. L'ensemble de cette étude conduit 4 analyser
le probléme selon deux points de vues :

- étude de la modélisation de chaque partie d'un ouvrage de souténement (sol, souténement,
buton, tirant, ...) et détermination des paramétres correspondants ;

- étude de l'influence de chaque partie de 'ouvrage sur I'ensemble du modéle.
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2.2 - Modélisation du sol autour d'une excavation

Peck (1969) a écrit que la variable qui détermine principalement I'allure et l'intensité des
mouvements autour d'une excavation n'est pas la rigidité des écrans de souténement ou
I'espacement entre les butons mais les caractéristiques de sol autour de l'excavation.

Palmer et Kenny (1972) ont utilisé une loi de comportement élastique bilinéaire pour
modéliser un projet d'excavation dans l'argile molle d'Oslo. IlIs ont constaté que l'influence de la
rigidité du sol sur les déplacements d'un rideau de palplanches, le tassement 2 la surface du sol
et la réaction des butons était prédominante par rapport a la rigidité des autres matériaux.

Pour le choix des paramétres du sol, Murphy et al. (1975) en modélisant l'argile
normalement consolidée de deux projets d'excavation signalent que le module du sol tiré des
essais sur site (essais au scissomeétre) est plus réaliste que celui basé sur les essais en
laboratoire.

Burland et al. (1979), aprés l'analyse de cinq projets d'excavation dans l'argile raide de
Londres, trouvent que le module d'Young de l'argile de Londres augmente significativement
avec la profondeur et qu'il est environ trois fois plus grand, voire plus que les valeurs déduites
des essais en laboratoire.

2.2.1 - Comportement élastique linéaire isotrope

Pour un sol homogéne et isotrope, les paramétres de la partie élastique du
comportement des sols sont le module d'Young E et le coefficient de Poisson v. Ces
paramétres sont supposés étre des propriétés intrinséques des sols, théoriquement
indépendantes de la procédure de l'essai ou de la dimension de l'échantillon. En examinant le
comportement élastique des milieux granulaires et cohérents, on trouve que plusieurs facteurs
peuvent affecter les valeurs mesurées des paramétres élastiques. Ces facteurs incluent les
facteurs externes tels que (Selvadurai, 1979) :

- le type d'essai (U, CU ou CD)

- le niveau des contraintes isotropes et déviatoriques appliquées a I'échantillon ;

- I'histoire du sol ;

- le type et la vitesse d'application du chargement ;

- le remaniement de I'échantillon ;

- l'effet du temps ;

- l'influence des propriétés physiques telles que la teneur en eau, l'indice des vides et ia
courbe granulométrique.

Le coefficient de Poisson d'un sol peut étre estimé a partir du rapport de la déformation
radiale 4 la déformation axiale, dans un essai triaxial de compression. En général, la procédure
de l'essai influence la valeur du coefficient de Poisson. Par exemple, le coefficient de Poisson
déterminé par un essai triaxial de compression varie avec la contrainte déviatorique
(Jackobson, 1957 ; Barkan, 1962 ; Bishop et Henkel, 1962 ; Wade, 1963).

Quelques valeurs typiques du coefficient de Poisson sont présentées dans le tableau 2.1.
En général, des valeurs comprises entre 0,3 et 0,35 sont habituelles pour les sables et des
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valeurs de 0,40 a 0,50 pour les argiles (Barkan, 1962 ; Tsytovich, 1963). Terzaghi (1943) avec
des considérations élastiques, a calculé une valeur de 0,30 pour les sables et des valeurs entre
0,40 et 0,43 pour les argiles.

Tableau 2.1 - Valeurs typiques du coefficient de Poisson (d'apres Bowles, 1982)

Type de sol Y
Argile saturée 0,4-0,5
Argile non-saturée 0,1-0,3
Argile sableuse 0,2-0,3
Limon 0,3-0,35
Sable dense 0,2-04
Sable grossier (e =0,4 - 0,7) 0,15
Sable & granulométrie fine (e=0,4-0,7) 0,25
Roche 0,1-04

Le module d'élasticité E est souvent déterminé a partir d'un essai triaxial en
compression ou de l'essai oedométrique. L'essai de chargement a la plaque ou l'essai
pressiométrique peuvent aussi étre utilisés pour estimer le module d'élasticité in situ. Quelques
valeurs typiques du module d'élasticité sont présentées dans le tableau 2.2.

Tableau 2.2 - Valeurs typiques de E pour différents sols (d'aprés Bowles, 1982)

Type de sol E (MPa)
Argile trés molle 2-15
Argile molle 5-25
Argile moyenne 15-50
Argile raide 50 - 100
Argile sableuse 25 - 250
Moraine glaciére lache 10 - 153
Moraine glaciére dense 144 - 720
Moraine glaciére trés dense 478 - 1440
Loess 14 - 57
Sable limoneux 7-21
Sable lache 10-24
Sable dense 48 - 81
Gravier lache 48 - 144
Gravier dense 96 - 192
Schiste (argileux) 144 - 14400
Limon 2-20

Le module d'élasticité des sols granulaires augmente avec la pression de continement. A
cause de la dépendance de E par rapport & l'indice des vides et des difficultés pour obtenir des
échantillons non-remaniés pour les sols granulaires, il est particulierement difficile de mesurer
le module d'élasticité de ces sols. D'aprés Lambe et Whitman (1970), un deuxiéme cycle de
chargement pendant un essai en laboratoire devrait donner une mesure raisonnablement précise
du module in situ. Les effets du remaniement des échantillons seraient plus ou moins
compensés par l'effet du premier cycle de chargement.
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La comparaison des résultats concernant des ouvrages réels et des valeurs estimées a
partir des essais triaxiaux de compression indiquent que l'utilisation des modules mesurés au
laboratoire conduit & sous-estimer les modules du sol in situ (Crawford et Burn, 1962 ;
Bjerrum, 1964, 1973 ; Bowles, 1977). Cette différence semble provenir du remaniement
pendant 'échantillonnage (Soderman et al., 1968 ; Hanna et Adams, 1968). Bjerrum (1964) a
suggéré d'augmenter le module d'élasticité obtenu a l'essai triaxial de compression par un
facteur de cinq. I a proposé aussi la relation expérimentale suivante pour les argiles
normalement consolidées telles que l'argile de Norvége :

E =[250 a 500]c,

ou c, est la résistance au cisaillement non drainé obtenue 2 l'essai triaxial de compression ou a
I'essai au scissométre de chantier.

Skempton (1951) indique que le module d'élasticité initial des sols cohérents est
approximativement proportionnel a leur résistance & la compression simple. Il trouve aussi que
le module sécant E,, (correspondant & 50% de la résistance ultime du sol) est

approximativement égal 4 25-100 fois la résistance a la compression simple d'un sol cohérent.

Le "Canadian Manual of Foundation Engineering" (Nat. Res. Council of Canada, 1975)
fournit des relations empiriques entre la résistance au cisaillement non drainé ¢, et le module

élastique non drainé E, :

E, =500c¢, pour l'argile molle sensible ;
E,=1000c, pour l'argile ferme & raide ;
E, =1500c, pour l'argile trés raide.

Le module d'élasticité des sols granulaires ou cohérents augmente nettement entre le
premier et le deuxiéme cycle de chargement. Cette augmentation s'atténue au cours des cycles
successifs de chargement (Lambe et Whitman, 1970). Il a été observé aussi que l'augmentation
de la contrainte de consolidation isotrope entrainait une augmentation du module d'élasticité.

2.2.2 - Comportement élastique linéaire orthotrope de révolution

L'élasticité linéaire isotrope est largement utilisée en pratique. Cependant, les
caractéristiques du modéle élastique isotrope ne se confirment pas lors des essais et un nombre
de contradictions entre les résultats des mesures et la prise en compte dune loi de
comportement isotrope se manifestent dans les sols.

En effet, les sols se sont déposés par couches successives horizontales (couches de
stratification) qui ont subi dans le passé un méme état de contraintes. Compte tenu de ces
conditions de formation, il est normal que ces couches possédent des caractéristiques
élastiques équivalentes dans toutes les directions de leur plan de stratification (plan d'isotropie)
et que ces caractéristiques soient distinctes des caractéristiques dans les plans contenant l'axe
de révolution perpendiculaire au plan d'isotropie.
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Dans le cas d'une symétrie par rapport a4 un axe, l'anisotropie est dite orthotropie de
révolution (figure 2.1). Cinq coefficients caractérisent alors le comportement du matériau.
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plan d'isoropie

Figure 2.1 - Comportement orthotrope de révolution (Meftah et Magnan, 1988).

Dans les terrains, il est en général raisonnable de supposer que l'axe de symétrie, noté
Oz, est vertical. Cette hypothése est valable 4 moins que la couche de sol ne soit inclinée ou
que des forces tectoniques aient joué significativement de maniére a déplacer I'axe de symétrie
par rapport & la verticale. Les deux axes horizontaux Ox et Oy définissent le plan de
stratification ou plan d'isotropie. La relation de comportement linéaire pour un matériau
orthotrope de révolution s'exprime comme suit dans le systéme de coordonnées (x, y, 2) :

ny- o

Exx'—"(;:x ~Vhh E, "Vvhfz:‘

€yy = Vin E"‘Z—f"vvh%z:—

€z =~ Vyh O ~Vyh p +Gzz
E, E, E,

=

€ =g§

o
€y =2(1 4V )—2-
xy=2(1+Vpy) E,

Les coefficients de la loi élastique linéaire orthotrope ont la signification suivante :
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Vy, est un coefficient de Poisson égal au rapport de la déformation suivant 'axe Ox créé par
un incrément de déformation suivant I'axe Oy ou vice versa,

v,;, estun coefficient de Poisson égal au rapport de la déformation suivant I'axe Ox créé par un
incrément de déformation suivant I'axe Oz,

E, estle module d"Young dans la direction de l'axe de symétrie Oz,
E, estle module d'Young dans le plan horizontal d'isotropie xQy,

G,, est le module de cisaillement qui caractérise la relation entre la déformation de cisaillement
et la contrainte de cisaillement dans un plan contenant 'axe de symétrie Oz.

Le rapport des modules vertical et horizontal est noté n, (n = E, / E,). L'hypothése de
stabilité du matériau, ou I'hypothése d'énergie de déformation positive, impose les conditions
suivantes sur les coefficients de la loi de comportement orthotrope :

-l<vpy <+1 l—vhh—va3h>0

La détermination des coefficients d'orthotropie est effectuée a4 partir des résultats
d'essais triaxiaux classiques, réalisés sur des échantillons vertical, horizontal voire incliné
(figure 2.2). Les axes de l'échantillon ne sont alors plus forcément confondus avec les axes de
l'appareil triaxial. En particulier, I'axe de chargement n'est pas le méme pour un échantillon
vertical et un échantillon horizontal. L'écriture de la loi de comportement orthotrope ne
conduit donc pas aux mémes expressions. Les figures 2.3 et 2.4 représentent les axes des
échantillons et la direction du chargement appliqué.

vy vy

Figure 2.2 - Prélévement d'échantillons de sol vertical, horizontal et incliné
(Meftah et Magnan, 1988).
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Figure 2.3 - Essai sur échantillon vertical (Meftah et Magnan, 1988).
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Figure 2.4 - Essai sur échantillon horizontal (Meftah et Magnan, 1988).

Dans le cas d'un essai triaxial sur un échantillon cylindrique, les contraintes dans le plan
perpendiculaire 4 l'axe de chargement de I'échantillon sont égales. Il est donc possible
d'exprimer de fagon simple les relations de comportement orthotrope en distinguant les

échantillons vertical et horizontal.
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Pour un échantillon vertical chargé verticalement, la loi de comportement conduit aux
relations suivantes :

AC=A0y,=0

Par la suite, les paramétres v, et E, sont déterminés par les relations :

Ag,, Ev___AG,, Aav=3(1--~2vvh)Ap
Ag,, Ag,, E,

Vo ==

Pour un échantillon horizontal pendant le chargement, le méme raisonnement conduit
aux relations :

Aoy =A0, =0

AC,,

A A
Zxy Ae, ==Vy S
Ep

E, E,

Par la suite, les paramétres vy, et E; sont déterminés par les relations :

Age AG 1-v v
- Ejp=—X Ag, =3(——b -V p
Aﬁxx Asxx Eh E,

Vap =

Ces relations montrent qu'un premier essai triaxial sur un échantillon vertical et un
second essai sur un échantillon horizontal suffisent pour déterminer quatre des cinq parametres
du comportement élastique linéaire orthotrope.

Connaissant les quatre paramétres précédents, le module de cisaillement G, peut €tre
déduit d'un essai triaxial sur une éprouvette inclinée (figure 2.2). Cependant, ce type d'essai est
délicat et trés peu de mesures du module G,;, ont été effectuées. Pour cette raison, certains
auteurs ont tenté de réduire le nombre de paramétres indépendants dans la lot orthotrope et ont
cherché a exprimer le module de cisaillement en fonction des autres paramétres. Wiendieck
(1964) a justifié cette recherche en écrivant qu'il semblait “invraisemblable” que le module E,
soit trés petit et que le module G, soit trés élevé.

Le tableau 2.3 présente les expressions proposées par différents auteurs pour le module
G,;, (Meftah et Magnan, 1988).
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Tableau 2.3 - Expressions de G, proposées par différents auteurs
(d'aprés Meftah et Magnan, 1988)

Auteur Année Expression de G,
Wolf 1944 £ n
V1+n+2V
Carrier 1946 E 1
v
1=nV'2 42V (14 V' )+%(1-—-v’%h)
Tan-Tjong-Kie 1961 v (-nV %h Y1~V 1)
. vh n(1+V )
n 14 2 1_ ] _2 ?2 )
( V hh nv vh
[Barden 1963 E n
V1+n+2Vv',
iendieck 1964 B n
Vitdn+2v
Zienkiewicz 1972 . (1-”\"3}; Y1=V' pp) |
v :
1~V pp~-2nv'E, )[1-uv3h +% (1-v'2, )]
{Garnier 1973 £ n
v
J8+n?) ~1=n-2nv'

De par leur origine, les matériaux issus de dépdts sédimentaires présentent d'une
maniére générale un comportement orthotrope de révolution.

La mesure directe des paramétres d'élasticité orthotrope des sables a été trés rarement
effectuée. Les résultats des essais disponibles conduisent & des rapports de modules E, / E,
compris entre 0,4 et 1. Il ne semble pas exister d'informations complémentaires sur les autres
paramétres (Meftah et Magnan, 1988).

Pour les argiles, les résultats expérimentaux sont plus nombreux. Des valeurs typiques
des caractéristiques mécaniques drainées pour les argiles sont données dans le tableau 2.4
(Meftah et Magnan, 1988).

De maniére plus générale, les résultats expérimentaux montrent que, dans le cas des
sables, les modules d'Young horizontaux sont nettement inférieurs aux modules verticaux.

Quant aux argiles, les modules d'Young horizontaux sont inférieurs aux modules
verticaux dans le cas des argiles molles et le contraire dans le cas des argiles raides.

Le rapport du module de cisaillement G,;, au module vertical varie peu : il reste compris
entre 0,3 et 0,5. Les coefficients de Poisson varient apparemment sans ordre entre 0 et 0,35.
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Tableau 2.4 - Valeurs des modules et des coefficients de Poisson pour des argiles

naturelles (d'aprés Meftah et Magnan, 1988)

Type dargile E,(kPa) | E,(kPa) | Gy (kP2) | vy Ve
Cubzac-les-Ponts 3600 2285 1650 0,10 0,25
Lac Agassiz 4950 9340 2700 0,23 0,17
Londres 11000 22060 0,00 0,19
Léda 9500 6500 3500 0,30 0,30
Lias 14000 6580 -0,38 0,19
St-Louis de Bonsecours 6900 4300 0,20 0,35
Romainville 22200 24600 0,38 0,40

Les valeurs des paramétres d'orthotropie ne sont données qu'd titre indicatif. Leur
détermination est trés complexe et il existe & ce jour encore trop peu de résultats
expérimentaux. Néanmoins, il semble que les relations suivantes soient vérifiées par les
différents paramétres (Piyal et Magnan, 1984) :

E, / E, = constante

G,,/ E, = constante Vi, = Constante.

2.2.3 - Remarques tirées de différentes études numériques

Dysli et al. {1979) aprés la modélisation d'une excavation dans des limons argileux a
Genéve concluent que l'usage d'un modéle élastique linéaire est dangereux pour une fouille
excavée dans des terrains plastiques, car il sous-estime les efforts imposés & la paroi et aux
butons.

Potts et Fourie (1984) ont modélisé l'argile raide de Londres par un modéle
élastoplastique parfait avec le critére de Mohr-Coulomb. L'ouvrage considéré est une paroi
moulée de 20m de haut, butonnée a la surface du sol. Le module d'Young du sol croit
lindairement avec la profondeur. IIs concluent que le déplacement vertical avant la rupture
calculé & la surface du sol et jusqu'a quelques dizaines de métres derriére la paroi est irréaliste.
L'adaptation d'une loi de comportement avec un module €lastique linéaire qui varie avec la
profondeur peut seulement, jusqu'a un certain point, éviter cet inconvénient.

Jardine et al. (1986) ont comparé deux modéles de comportement, 'un correspondant
un modele élastoplastique parfait (élasticité non linéaire et critére de Tresca) et l'autre 4 un
modele élastique linéaire pour la modélisation d'une excavation dans l'argile raide non drainée
et surconsolidée. L'ouvrage considéré est une paroi moulée de 20m de haut, butonnée 3 la
surface du sol. La figure 2.5 représente le déplacement latéral de l'écran de souténement vers
I'excavation pour une profondeur de l'excavation de 15,26m, calculé avec les deux modéles, et
la figure 2.6 représente les profils normalisés des courbes de la figure 2.5 par rapport au
déplacement latéral maximum. On observe que la forme des profils n'est pas trés différente. Par
contre, le tassement en surface est trés sensible au modéle représentant le sol (figure 2.7). Le
modéle élastique linéaire ne peut pas présenter un tassement en surface. Les deux modéles
présentent deux distributions différentes des contraintes sur la paroi, deux profils différents de
moment fléchissant dans la paroi et deux forces différentes dans le buton (pour la profondeur
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Figure 2.5 - Variation du déplacement latéral de I'écran de souténement par rapport a la
profondeur de I'excavation (Jardine et al., 1986).
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Figure 2.6 - Profil normalisé du déplacement latéral de I'écran de souténement par
rapport 2 la profondeur de I'excavation (Jardine et al., 1986).
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de l'excavation de 15,26 m, le modéle élastique non linéaire avec le critére de Tresca prédit une
force de 387 kN/m dans le buton, tandis que le modele élastique linéaire prévoit une force de

316 kN/m dans le buton).

o4ap
| Distance derrigre I'écran de souténement (m)
g 0 ! 2 2 : 5
i
> élasticité non linéaire
B + critére de Tresca
o
%
dlasticité
linéaire
-0k

Figure 2.7 - Profil normalisé des mouvements verticaux du sel i la surface
(Jardine et al., 1986).

Les observations dans un site de schiste argileux & Edmonton (Canada) montrent que le
soulévement a la base de l'excavation n'est pas linéaire (figure 2.8) et Chan et Morgenstern
(1987) ont utilisé un modéle élastique non linéaire de Duncan et Chang pour décrire ce

phénoméne.
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Figure 2.8 - Soulévement observé du fond de fouille en fonction de I'avancement de
I'excavation dans un schiste argileux 3 Edmonton (Chan et Morgenstern, 1987).

30



Finno et al. (1991) dans une étude a posteriori ont comparé la réponse de trois lois de
comportement élastoplastiques avec écrouissage (le modele Cam Clay modifié, un modéle avec
une surface limite isotrope et un avec une surface limite anisotrope) dans le cas d'une
excavation dans l'argile molle saturée de Chicago. Les paramétres du modéle sont identiques
dans les trois cas. Ainsi, le choix du modéle est indépendant du choix des paramétres. Cette
étude a montré que la prise en compte de l'anisotropie du sol est importante.

2.3 - Effet du coefficient K sur la modélisation d'une excavation

2.3.1 - Données expérimentales sur le coefficient K,

L'état initial d'un massif de sol ou de roche, c'est-a-dire I'état des contraintes en place
avant toute simulation de travaux, est trés difficile & déterminer car ces contraintes initiales
peuvent avoir des origines bien diverses. Dans les sols de surface, il est raisonnable de
supposer que les contraintes principales sont verticale et horizontale, et qu'elles sont dues au
poids des terrains. Par contre, dans les massifs rocheux ou dans les sols a grande profondeur,
les contraintes sont liées 4 I'histoire géologique, dont la connaissance est insuffisante pour en
déduire une évaluation réaliste et l'orientation des contraintes principales peut étre tout a fait
quelconque. Dans ce cas, de nombreux sondages, voire des galeries d'essais lorsque cela est
possibie, deviennent indispensables pour obtenir des informations quantitatives.

Habituellement, la contrainte effective verticale est estimée par une variation linéaire du
poids du terrain y par rapport a la profondeur et la contrainte effective horizontale est
supposée étre une proportion K, de la contrainte effective verticale. Le coefficient X, est

appelé coefficient de pression des terres au repos. Son influence sur le calcul est importante ;
en effet, le choix d'une valeur supérieure ou inférieure a 1 peut inverser totalement l'allure des
résultats numériques.

De nombreux expérimentateurs ont procédé a la mesure du coefficient de poussée des
terres au repos K, 4 commencer par Terzaghi (1920-1925). Il semble que, pour les sables, on

observe une valeur moyenne de 0,5 susceptible d'atteindre 0,70 lorsque le milieu est
relativement compact. Pour les argiles, Terzaghi a obtenu des valeurs comprises entre 0,70 et
0,75, tandis que De Beer (1948) a trouvé des valeurs plus faibles entre 0,40 et 0,65 (d'aprés
Costet et Sanglerat, 1983).

Pour les argiles normalement consolidées, ce coefficient, noté K° peut étre estimé par
la formule empirique de Brooker et Ireland (1965) :

K3=0,4+0,0071, si 0<1, <40
Ky =0,68+0,001/, si 40<1,<80

ou I, est lindice de plasticité.

Par ailleurs, Jaky (1944) a proposé, pour les sols normalement consolidés, I'expression
simplifiée :

K, =K =1-sing
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ou @' est I'angle de frottement effectif.

Mayne et Kulhaway (1982), aprés une étude expérimentale portant sur 171 échantilions
ont conclu que cette équation est raisonnablement valable pour les sols cohérents et
modérément valable pour les sols pulvérulents.

Certains expérimentateurs ont cherché a mesurer le coefficient K, en réalisant des

essais en laboratoire sur des éprouvettes cylindriques a déplacement latéral empéché. Ces
essais ont concerné des sables de diverses compacités ou des argiles remaniées a forte teneur
en eau initiale. Au cours de ces essais, des cycles de chargement-déchargement-rechargement
sont appliqués de maniére A représenter les étapes de formation d'un sol : processus de
sédimentation (chemin AB sur la figure 2.9), processus d'érosion (chemin BD) et de reprise de
sédimentation (chemin DF).

Les résultats expérimentaux ont montré que la valeur du coefficient K, variait en
fonction du rapport de surconsolidation R, et de I'histoire du chargement. En effet, au cours
des essais, le premier chargement ne modifie pas I'état de consolidation du sol, le coefficient K

apparait comme pratiquement constant. Mais, lors d'une phase de déchargement, le sol devient
un matériau surconsolidé dont le rapport R varie 4 chaque instant et on constate que le

coefficient K, augmente (figure 2.9). Si, par suite, un nouveau chargement est appliqué, Wroth
(1975) a montré que différentes valeurs de K, peuvent étre associées a une méme valeur de
surconsolidation (points E et C sur la figure 2.9).
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Figure 2.9 - Chemin de contraintes suivi au cours de la formation d'un sol dans le plan
(OJ v? d h)'

Pour les histoires de chargement relativement simples, quelques relations empiriques
ont pu €tre établies. Ainsi, dans le cas d'un sol soumis a un cycle de chargement-déchargement,
Schmidt (1966) a proposé de déterminer le coefficient de pression des terres au repos en
fonction de I'état normalement consolidé par la relation :
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Kr =KX (R,)"

ol m est un nombre voisin de sin@' pour de nombreux sols et R, désigne le rapport de
surconsolidation défini par le rapport de la pression de préconsolidation G’y & la contrainte

effective verticale en place 6'y¢.
Pour les sols surconsolidés et soumis a des cycles de chargement-déchargement-

rechargement, la formule précédente n'est plus valable et des expressions complexes ont été
proposées (Mayne et Kuthawy, 1982)

R 3 R
Ko=(1-sing') —-——-——«—-_o.c — |+=| 1 ——"2E )
[[Rg sme’) | 4 Roe max

PCO

ou Rocmwc:G,. )
vmin

et G', min correspond au point D sur la figure 2.9.

Toutefois, dans la pratique, il est en général suffisant de savoir que le coefficient au
cours du rechargement K est voisin de la demi-somme du coefficient au cours du

déchargement K et du coefficient dans le domaine normalement consolidé K;° (Clough et
Duncan, 1990) :

, Ki+K°
KO =0 0
2
Le tableau 2.5 présente des valeurs typiques du coefficient X, pour des sols courants.

Tableau 2.5 - Valeurs typiques du coefficient de pression des terres au repos K,
(Clough et Duncan, 1990).

Type de sol Roe =1 Roc=2 Roc=35 Roc =10
Sable lache 0,45 0,65 1,10 1,50
Sable moyen 0,40 0,60 1,05 1,55
Sable dense 0,35 0,55 1,00 1,50
Limon 0,50 0,70 1,10 1,60
Argile 0,60 0,80 1,20 1,65
Argile trés plastique 0,65 0,80 1,10 1,40

L'ensemble de ces résultats montre que le coefficient K, ne peut étre considéré comme
une caractéristique intrinséque du sol.

Burland et al. (1979) ont remarqué que le coefficient de pression des terres au repos de
l'argile raide de Londres est beaucoup plus grand que I'unité. Les observations sur une paroi
ancrée de 8m de profondeur montrent que, malgré la stabilité globale, des déplacements
horizontaux trés importants se produisent (ce qui contredit 1a conclusion obtenue par Clough
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et Tsui, 1974). Ceci s'explique par le degré de surconsolidation trés élevé de l'argile de
Londres.

2.3.2 - Effet de K, sur les résultats des calculs en éléments finis

Potts et Fourie (1984, 1989) ont étudié linfluence du coefficient K, dans la

modélisation dun écran de souténement de 20m de longueur et 1m d'épaisseur, butonné en
téte, dans une argile raide drainée et devant une excavation de 15,26m de profondeur finale

(figure 2.10).

La valeur de K, a2 une nette influence sur les déformations et les contraintes avant la
rupture du sol. Les déplacements augmentent avec K, (figure 2.11).

La figure 2.12 représente les contours du critére de rupture normalisé. La région
hachurée correspond a la zone plastique. L'étendue de la zone plastique augmente avec K,,.

Les contraintes effectives horizontales qui agissent sur I'écran de souténement, pour les
différentes profondeurs de Fexcavation et pour deux valeurs de X, (X, =0,5 et X, = 2), sont
représentées sur les figures 2.13 et 2.14. Les valeurs ultimes des pressions de poussée et de
butée des terres pour les angles de frottement contre I'écran de & = 0° et 8 = @' sont ausst
représentées sur ces figures (les valeurs ultimes correspondent aux calculs analytiques
d'équilibre limite basés sur le travail de Lee et Herington (1974) et Chen (1975)). Avec
I'avancement de I'excavation, les contraintes horizontales derriére la paroi se rapprochent de la
pression ultime des terres mais sont supérieures au voisinage du buton (figure 2.13). La
contrainte horizontale devant I'écran de souténement dépasse les valeurs de la butée des terres
déterminées par le calcul d'équilibre limite [K, = 4,19 adopté pour 8 = ¢' ou K, = 2] (figure
2.14). Ceci peut étre di & la concentration des contraintes au coin de I'excavation dans les
calculs en éléments finis (voir chapitre 3).
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Figure 2.10 - Géométrie et maillage du probléme étudié (Potts et Fourie, 1984).
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-
48

<8 g; z

10 % 32_

412 ’é* E
td
416
18

T R R R
Déplacement vers l'excavation (cm) g?:::;::!( mvers)
(af i}

Figure 2.11 - Déplacement latéral de I'écran de souténement pour: (a) K;=2;
(b) K, = 0,5 (Potts et Fourie, 1984).
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Figure 2.12 - Valeurs de s, critére de rupture normalisé, pour une excavation i une
profondeur de 15,26m avec : (a) K, =2 ; (b) K, =0,5 (Potts et Fourie, 1984).
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En comparant les deux figures 2.13 et 2.14, on observe que les contraintes horizontales
obtenue avec K, = 2 sont plus grandes que celles avec K, = 0,5. La distribution . des
contraintes controle les moments fléchissants dans l'écran. Les moments fléchissants

augmentent aussi avec K, (figure 2.15).

: excavation jusqu'au -5m

: excavation jusqu'au -9,26m

: excavation jusqu'au -13,26m
: excavation jusqu'au -15,26m
A : Poussée des terres § = 0°

B : Poussée des terres & = @°

LGS Iy )
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Figure 2.13 - Distribution de la pression de poussée des terres derriére I'écran de
souténement pour les excavations avec: (a) K, =2; (b) X, =0,5
(Potts et Fourie, 1984).
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Figure 2.14 - Distribution de la pression de butée des terres pour les excavations avec
K, =2 et K, =9,5 : excavation i une profondeur de (a) Sm ; (b) 9,26m ; (c) 13,26m ;
(d) 15,26m (Potts et Fourie, 1984).
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Figure 2.15 - Distribution des moments fléchissants avec: (a) K, =2 ; (b) X, = 0,5
(Potts et Fourie, 1984).

2.4 - L'effet de I'eau dans les massifs de sol

L'étude des écoulements d'eau autour de I'excavation est un-probléme trés important.
Dans le cas ou I'excavation est effectuée au-dessous de la nappe phréatique, I'écoulement de
I'eau (& travers les faces latérales et le fond de fouille) peut causer le rabattement de la nappe

phréatique et par conséquent, un tassement additionnel d{i & l'augmentation des contraintes
effectives.

Méme si le fond de fouille est situé au-dessus de la nappe phréatique, dans le cas d'un
massif de sol saturé, le probléme des pressions d'eau reste important. L'excavation peut causer
une augmentation des pressions interstitielles négatives.

La détermination du champ de pressions interstitielles dans le massif de sol et de son

évolution au cours du temps est donc nécessaire pour un dimensionnement pertinent de
I'ouvrage.

Au cours du temps, les surpressions interstitielles se dissipent par évacuation d'eau vers
les zones de basses pressions. Au fur et & mesure de l'écoulement, un transfert progressif des
charges appliquées & l'eau se produit vers le squelette du sol ; ceci est accompagné d'une
augmentation des contraintes effectives. :

Les mouvements d'eau dans le massif de sol ne sont pas traités dans ce chapitre.
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2.5 - Modsélisations de I'écran de souténement

Dans les modélisations par éléments finis, l'écran de souténement peut étre modélisé
avec des éléments de massif ou des éléments de poutre. Le matériau constitutif de I'ouvrage de
souténement est en béton ou en métal. Comme leurs propriétés mécaniques sont supérieures a
celles du sol, le comportement des écrans de souténement est souvent considéré comme
élastique linéaire isotrope.

2.5.1 - Modélisation avec des éléments de massif

Pour une modélisation avec des éléments de massif, il faut déterminer le module
d'Young, le coefficient de Poisson et I'épaisseur du souténement. Pour cela, on écrit
habituellement la conservation de la rigidité & la flexion (EI) et de la rigidité axiale (EA) du
souténement. Cette conservation se traduit par les deux équations suivantes :

b i

Em_[m = Eg g,
712

EA, = E‘qbeqt,q

ou E,, est le module du matériau qui constitue le souténement ; I, est son moment d'inertie ; et
A, est laire de la section de souténement. E,, est le module d'Young équivalent pour la
modélisation en éléments de massif ; t,,, I'épaisseur équivalente et b,,, la largeur équivalente de
la section.

2.5.2 - Modélisation avec des éléments de poutres

Pour une modélisation avec des éléments de poutre, les caractéristiques des éléments
sont les caractéristiques réelles du maténau constitutif du souténement.

2.5.3 - Comparaison entre les éléments de massif et les éléments de poutre

Day et Potts (1993) ont comparé les éléments de massif aux éléments de poutre pour
modéliser un rideau de palplanches encastré de 10m de longueur dans un milieu pulvérulent.
Une loi élastoplastique parfaite avec critére de Mohr-Coulomb non associé a été choisie pour
la modélisation. Les caractéristiques mécaniques sont: K, =0,5;y=20kN/m? ; c=0kPa;
¢=25";y=12,5%; E = 5000 + 5000 z kPa (z étant la profondeur) et v = 0,2. Avec de telles
caractéristiques, le calcul analytique de I'équilibre limite basés sur le travail de Lee et Herington

(1974) et Chen (1975) aboutit & un coefficient de sécurité de 1,2 pour une profondeur
d'excavation de 5,2m.

Les trois hypotheses suivantes ont été retenues pour la modélisation du rideau de
palplanches : '

39



a) éléments de poutre : E_ =2,1.108kPa, v, =0,2, I =46,85.10* m*¥/met A, = 5,26.10"¥m ;

b) éléments de massif : E, = 10,68.106 kPa, Veq = 0,2, t, = 1,034m et be‘l = Im (les rigidités
axiale et de flexion ont été conservées) ;

c) éléments de massif : E, = 184,5.106 kPa, v, = 0,2, t,, = 0,400m et b, = 1m (I'épaisseur de
la palplanche (= 0,4m) a été respectée et on a conservé la rigidité 2 la flexion).

En ce qui concerne le choix du type d'éléments de massif pour la modélisation de l'écran
de souténement, une seule colonne d'éléments quadrilatéres 3 huit noeuds avec quatre points
d'intégration est suffisante pour décrire le comportement de I'écran (Zienkiewicz et Taylor,
1989).

La figure 2.16 représente la déformée de la téte de I'écran en fonction de la profondeur
de I'excavation. Les mouvements au début de l'excavation sont trés faibles et ceci est dii au
déchargement élastique 4 la base de l'excavation. Par la suite, lorsqu'on s'approche de la
profondeur limite, les mouvements deviennent trés importants. Le choix du type d'élément
pour la modélisation de l'écran de souténement a alors une influence significative sur la
détermination de la profondeur limite d'excavation.

Profondeur limits

® ilément de poutre
& d&vent de massif (0,400m)
4 AHimem da maenif (1 034m)

Profondeur doxcavation (m)
~»

° 0 160 158
Deplacement de somnset de nyur (mm)

Figure 2.16 - Déformée de Ia téte de I'écran en fonction de la profondeur de I'excavation
(Day et Potts, 1993).

La figure 2.17 représente la déformée de I'écran de souténement pour une profondeur
de 5m. On observe l'influence de I'épaisseur et du type d'élément.

La figure 2.18 représente le profil du moment fléchissant pour différentes étapes
d'excavation. Dans les analyses avec des éléments de massif d'une épaisseur égale a 1,034m, on
observe un moment fléchissant significatif au pied de I'écran et ceci est dii a la contrainte
d'appui qui s'y développe. Donc c'est I'épaisseur de I'élément de massif qui le différencie de
I'élément de poutre. Cette épaisseur est responsable des moments non nuls au pied de I'écran et
peut affecter sa stabilité.
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Figure 2.17 - Déformée de l'écran de souténement pour une profondeur de Sm
(Day et Potts, 1993).

Moment fléchissant (kN.m/m)
) 100 200 300
0 o~
1
m ——— élément de poutre

e ——- élément de massif (0,400m)
k === élément de massif (1,034m)

Figure 2.18 - Profil du moment fléchissant pour différentes étapes d'excavation
(Day et Potts, 1993).

En fait, les efforts tranchants qui agissent sur le rideau de palplanches sont équivalents
sur les deux cotés de l'axe neutre (figure 2.19) et, par conséquent, ils n'influent pas sur la
valeur du moment fléchissant. Ceci n'est pas le cas pour une modélisation avec des éléments de

massif,
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Rideau de palplanches ' Modéle avec les éléments de massif

Axe neutre ] _ Axenaumre )
e e~

Figure 2.19 - Efforts tranchants sur le rideau de palplanches et modéle bidimensionnel
(Day et Potts, 1993).

Les figures 2.20 et 2.21 représentent la distribution des pressions de poussée et de
butée et des contraintes de cisaillement dues au sol sur I'écran de souténement.

P——— -1 YL
— v e dlément de massif (0,400in)
— - gliment do massif (1,034m) 1

300 200 100 ) 100 200 o0
Contrainte horizoniaie de terre (kP1)

Figure 2.20 - Distribution des forces de poussée et de butée des terres
(Day et Potts, 1993).
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Figure 2.21 - Distribution des contraintes de cisaillement dues au sol sur I'écran de
souténement (Day et Potts, 1993).

Etant donné que la distribution des pressions de butée, de poussée et des contraintes de
cisaillement sur I'écran sont proches pour les trois modélisations, la différence entre les
moments fléchissants (figure 2.18) doit étre due aux contraintes de cisaillement (figure 2.21)
qui agissent sur les deux faces de I'écran, & une distance finie de I'axe neutre de I'écran. La
différence entre les moments fléchissants pour les deux modélisations avec des éléments de
massif fournit une indication sur l'effet induit par de petites différences sur les pressions de
butée et de poussée (figure 2.20).

En conclusion, les éléments de poutre sont plus précis pour modéliser les sections
minces comme un rideau de palplanches, et les éléments de massif sont recommandés pour
modéliser des sections plus épaisses d'écrans tels que les parois moulées car, dans ce cas, les
éléments de massif décrivent mieux la géométrie de la structure.

2.5.4 - Effet de la rigidité de I'écran de souténement

Clough et Tsut (1974) ont signalé que la fléeche d'un écran du souténement et le
tassement a la surface du sol peuvent étre minimisés en appliquant des souténements plus
rigides.

Potts et Fourie (1985) ont étudié l'effet de la rigidité d'un écran de souténement, de
20m de profondeur et de 1m d'épaisseur, modélisé par des éléments de massif et butonné en
surface. Le sol constitué d'une argile raide totalement drainée, est modélisé au moyen d'une loi
de comportement élastoplastique parfaite, avec crittre de Mohr-Coulomb associé. Les
caractéristiques sont les suivantes :
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¥ = 20 kN/m? ; E = 6000z kPa (z étant la profondeur) ;
v=02;c'=0kPa;9'=y=25%et K, =2.

uatre variantes de ['écran de souténement ont été envisagées dans cette étude ;
£

- un écran rigide (E1 =2,3.10° kPa, v=0,2);

- une paroi moulée (EI =2,3.106 kPa, v=0,2) ;

- un rideau de palplanches (EI = 7,8.10¢ kPa, v=10,2) ;
- un écran flexible (EI = 2,3.10* kPa, v = 0,2).

Le calcul analytique de I'équilibre limite aboutit & un coefficient de sécurité de 2 pour
une profondeur d'excavation de 13,26m. On représente les déplacements latéraux des écrans
(figure 2.22), les pressions de poussée des terres (figure 2.23) et les moments fliéchissants de
I'écran (figure 2.24) pour une profondeur d'excavation de 13,26m.

1 - écran flexible
2 - rideau de palplanches

3 - paroi moulée / 7

4 - écran rigide -

{w) snapusjolry

76 80 50 0 30 20 0ol

Deéplacement de mur vers 'excavation (cm)

Figure 2.22 - Déplacement latéraux des différents écrans de souténements
(Potts et Fourie, 1985).
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3 - paroi moulée i
4 - écran rigide 7
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Figure 2.23 - Poussée des terres pour les différents écrans de souténement
(Potts et Fourie, 1985).

1 - écran flexible

2 - rideau de palplanches
3 - paroi moulée 2
4 - écran rigide

w
-
3
(w) mapuojosy

. . . . 0,
9000 3000 1000 s00N SOOD 4000 300G 100G VOOG B = 1060
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Figure 2.24 - Moments fléchissants pour les différents écrans de souténement
(Potts et Fourie, 1985).

On observe une rotation de I'écran de souténement par rapport 4 la téte dans le cas d'un
écran rigide. En revanche, le déplacement maximal obtenu dans les autres configurations est
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situé 4 mi-hauteur de I'écran. La distribution des poussées est trés différente d'un écran & un
autre, il en résulte des profils différents au niveau des moments fléchissants, dont la valeur
maximale augmente avec la rigidité (figure 2.24). La valeur de la force dans les butons
augmente également avec la rigidité (tableau 2.6). ,

Tableau 2.6 - Force dans les butons pour une profondeur d'excavation de 13,26m

type de 'écran force dans le buton (kN/m)
écran flexible 239
rideau de palplanches 317
paroi moulée 1013
a écran rigide 1483

Broms et al. {(1986) ont estimé que, pour un rideau de palplanches, une fiche dans le sol
égale a une demi-hauteur de l'excavation parait adéquate et qu'on peut bien estimer la limite de
la flexion du rideau par la méthode des éléments finis.

2.5.5 - Modélisation de I'installation d'un rideau de palplanches

Finno et al. (1991), dans un calcul a posteriori, ont modélisé l'installation du rideau de
palplanches et l'excavation jusqu'a une profondeur de 12m dans une argile molle &
moyennement consistante, saturée,
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Figure 2.25 - Déplacements du rideau de palplanches et tassement i la surface de sol
pendant la construction (1 ft = 0,30m ; 1 in = 25,4mm) (Finno et al., 1991).
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Figure 2.26 - Pression de I'eau interstitielle pendant la construction (1 psf = 0,048 kPa)

(Finno et al., 1991).
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Figure 2.27 - Mouvements du sol pendant l'installation du ridean de palplanches dun c6té ouest
(1 ft=0,30m ; 1 in = 254mm) (Finno et al., 1991).
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Le rideau de palplanches du cdté est a été placé dans une tranchée de 15m de
profondeur, excavée auparavant. Ensuite, le rideau de palplanches du cdté ouest a été mis en
place dans une tranchée de 8m de profondeur et descendu par vibrofongage jusqu'd une
profondeur de 15m.

Les observations in situ des déplacements du rideau, de la pression de I'eau interstitielle,
du tassement du sol a la surface et des déformations horizontales du sol dans les différentes
étapes de construction, y compris pendant la mise en oeuvre du rideau, indiquent qu'aprés
linstallation du rideau le sol se déplace latéralement et que la pression de l'eau interstitielle
augmente (figures 2.25, 2.26 et 2.27). De plus, les déplacements observés sur les deux cotés de
l'excavation sont trés différents (figure 2.25). Ceci montre limportance de bien modéliser le
processus d'installation du rideau.

L'installation du rideau a été modélisée en écartant deux rangées de noeuds, initialement
confondus, d'une distance équivalente a la largeur de la section du rideau. Pendant le
déplacement des noeuds, les éléments d'interface sont inactifs. Aprés cette opération, les
éléments du rideau sont activés en éliminant une rangée de noeuds, en annuiant les conditions
imposées a l'autre rangée de noeuds déplacés, et en initialisant les éléments de poutre
représentant le rideau. Les éléments de contact sont alors activés avec une certaine rigidité.
Cette procédure nécessite une modification du maillage aprés l'installation du rideau.

élément de poutie

4

dlément Q8 élément Q8P4 Y l

L1

/__ QRou 3y

e

dlément dinterface

&

OFE’EM—MI:\GE
o

T
T TS : Hémen Q8

o 13
(S —
échelle (im)
Q8 : élément isoparamétrique biquadratique 4 huit nocuds
Q8P4 : élément isoparamétrique biguadratique & huit noeuds avec les dégrées de liberté des pression aux noeuds sommeils seulement

Figure 2.28 - Maillage utilisé par Finno et al. (1991) pour modéliser I'installation d'un
rideau de palplanches.

Deux séries d'analyses avec et sans prise en compte de l'effet de la modélisation de
linstallation des rideaux ont été réalisées. La figure 2.29 présente une comparaison des
mouvements des rideaux et du sol alentour pendant quatre étapes successives de I'excavation
pour ces deux alternatives. Les résultats du calcul tenant compte de l'installation des rideaux
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ont été plus proches de l'expérience. On note l'asymétrie des mouvements latéraux obtenus,
lorsque l'effet de I'instailation des rideaux a été considéré.
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Figure 2.29 - Effet de I'installation du rideau de palplanches sur les mouvements autour
de I'excavation (1 ft = 0,30m ; 1 in = 25,4mm) (Finno et al., 1991).

Trois autres séries d'analyses ont été effectuées pour étudier leffet du maillage. La
premiére correspond 3 une analyse avec un maillage considérant la section compléte de
I'excavation (figure 2.28) et l'effet de l'installation des rideaux. La deuxiéme et la troisiéme
modélisent 1a moitié ouest de la section de l'excavation avec et sans prise en compte de l'effet
de l'installation des rideaux. La figure 2.30 présente une comparaison des mouvements du
rideau du c6té ouest et du sol alentour pendant quatre étapes successives de I'excavation pour
ces trois calculs. Ces résultats indiquent que les déplacements sont significativement surestimés
quand on modélise la moitié de la section de l'excavation. En comparant les deux derniers
exemples on observe que les mouvements sont encore plus grands lorsqu'on tient compte de
I'effet de l'installation du rideau.

49



— e -

+
o
o

E
-I§= y' l'l i! 'i i
+z° - 3 ! i
13 A SR
oo 3 -
;E! ! Jexcavation
+40 -!-:_—i 3
]
+x0 jﬁ':]
hFe -
+e §i=3 s 3 4
echells des
déplacesnenss (i)

iz T
e I—- T - ‘Ts :, i :-
Lo
+0 -g i
DRy
! 1
il
S
128
+30 =5
iz,
a0 <32

Si=3

section compléte avec prise en compte de I'effet de I'installation
demi-section avec prise en compte de l'effet de I'installation
demi-section sans prise en compte de I'effet de l'installation

Figure 2.30 - Effet du maillage sur les mouvements autour de I'excavation (1 ft = 0,30m ;

Un point & remarquer dans ces analyses est la non-symétrie du maillage quand on
considére une section compléte de l'excavation, c'est-a-dire le fait que la limite est du maillage
est située & une distance plus petite de l'excavation que la limite ouest (figure 2.28). Ceci peut

1 in = 25,4mm) (Finno et al., 1991).

aussi influer sur les mouvements latéraux calculés.
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2.5.6 - Modélisation de l'installation d'une paroi moulée

Watson et Carder (1994) ont étudié l'effet de l'installation dans l'argile raide de Londres
d'une paroi en béton de 17m de hauteur, composée de pieux forés de 1,5m de diamétre avec
une distance de 1,7m entre les centres des pieux. Comme les pieux étaient installés rapidement
et que les deux pieux adjacents n'étaient pas construits le méme jour, ils ont effectué un calcul
axisymétrique non drainé, pour évaluer les mouvements du sol et le changement des
contraintes dans le sol, causés par l'installation d'un pieu foré isolé. La simulation a été faite en
remplagant des éléments de sol par des éléments de béton. Les résultats des calculs et les
observations sur site confirment que les mouvements du sol étaient petits et par conséquent la
diminution des contraintes latérales étaient minimales pour cette phase (<10 %). Pourtant, il
faut noter que l'installation du pieu foré dans d'autres études a montré un effet plus significatif.

Dans 'argile raide de Londres (avec un coefficient X, compris entre 1,5 et 2) et a une
distance de 1,5m de la paroi, Symons et Carder (1993) ont observé une réduction des
contraintes de I'ordrede 10% dans le cas d'une paroi en béton composée de pieux forés et une
réduction des contraintes de I'ordre de 20% dans le cas d'une paroi moulée. Les piézométres
installés & une distance de 1m de la paroi mouiée ont montré une réduction de la pression de
l'eau interstitielle pendant le forage a la boue et une augmentation de cette pression pendant le
bétonnage sous la boue. Dans les deux cas (paroi en béton composée de pieux forés et paroi
moulée), ils ont observé qu'aprés la mise en place de la paroi, la pression de I'eau interstitielle
se stabilise & des valeurs similaires & celles qu'elle avait avant le commencement de la mise en
oeuvre de la paroi.

Les analyses en éléments finis faites par Watson et Carder (1994) indiquent aussi un
mouvement du pied de 'écran vers l'excavation tandis que, sur le site, un petit mouvement dans
lautre direction a été enregistré. Cette différence entre le comportement calculé et le
comportement observé a été également signalée par Lee et al. (1989).

Gunn et al. (1993), dans une analyse couplée en déformation plane, ont modélisé
I'instaliation d'une paroi moulée de 20m de hauteur et 1m d'épaisseur devant une excavation de
8m dans l'argile raide de Londres (y = 20 kN/m? et K, = 2). Trois niveaux de la nappe
phréatique ont été supposés : & la surface du sol ; a une profondeur de 8m et & une profondeur
de 20m. Deux conditions de paroi, encastrée ou butonnée a la surface du sol, ont été aussi
envisagées.

Deux types d'analyses ont été effectués. Dans le premier cas, ils ont supposé que

l'installation de la paroi ne change pas I'état initial des contraintes dans le sol tandis que, dans le
deuxiéme, la procédure d'installation de la paroi, schématisée sur la figure 2.31 a été suivie.
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1 2 3 4 5 6

1 - excavation de la tranchée sous la boue

2 - fin de I'excavation de la tranchée : faces latérales imperméables
3 - bétonnage 4 la boue

4 - fin du bétonnage : faces latérales perméables

5 - béton duci : faces latérales imperméables

6 - excavation devant la paroi moulée

Figure 2,31 - Procédure d'installation d'une paroi moulée.

Le forage a la boue (étapes 1 et 2 de la figure 2.31) a été modélisé en appliquant une
pression hydrostatique due au poids volumique de la boue de bentonite (12 kIN/m? ) sur les
faces latérales de la tranchéé, supposées imperméables.

Le bétonnage sous la boue (étapes 3 et 4 de la figure 2.31) a été aussi modélisé en
appliquant une pression hydrostatique aux faces latérales de forage mais cette fois en
supposant que les faces verticales sont perméables (en supposant un poids volumique de 23
kN/m? pour le béton, ce qui crée un supplément de pression correspondant & un poids
volumique de 23 - 12 = 11 kN/m?). Aprés la prise du béton (12 heures), la pression
hydrostatique a été enlevée et les éléments correspondant a la paroi moulée sont activés.
Pendant 28 jours la pression de l'eau interstitielle dans le massif de sol se stabilise. Les
conclusions finales sur la pression de l'eau interstitielle étaient soit un écoulement en régime
permanent autour de la paroi si le niveau de la nappe phréatique est supposé & la surface du
sol, soit une pression hydrostatique correspondant 2 la pression de I'eau interstitielle initiale si
le niveau de la nappe phréatique est supposé aux profondeurs de 8m et 20m.

Les moments fléchissants dans la paroi a la fin de l'excavation (4 court terme) et aprés
24 ans (a long terme) ont été ensuite étudiés.

Les auteurs ont conclu que, dans le cas d'une paroi encastrée, l'effet de la modélisation
de l'installation de 1a paroi est une réduction des moments fléchissants a court terme et un léger
accroissement des moments fléchissants & long terme. Le paramétre qui influe le plus les
moments fléchissants est la pression interstitielle dans le massif du sol (figure 2.32).
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Figure 2.32 - Profils de moments fléchissants : cas d'une paroi moulée encastrée
(Gunn et al., 1993).

Dans le cas d'une paroi butonnée en surface, l'effet de la modélisation de l'installation

semble étre plus significatif. Une diminution importante des moments fléchissants a court terme
et 4 long terme se produit. Pourtant, la position du niveau de la nappe phréatique joue toujours
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un rdle important. Si le niveau de la nappe phréatique est élevé, l'effet de la modélisation de
l'installation est relativement plus petit (figure 2.33).
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Figure 2.33 - Profils de moments fléchissants : cas d'une paroi moulée butonnée en
surface (Gunn et al., 1993).

Hata et al. (1985) ont étudié une paroi moulée ancrée de 54m de longueur devant une
excavation de 27,6m dans une argile molle. Le comportement de la paroi a été modélisé par un
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modéle empirique. Dans cette étude, ils ont montré I'importance de la prise en compte de la
fissuration de la paroi dans le modéle de comportement de la paroi. En particulier, ils ont
étudié la diminution de la rigidité de la paroi sous l'effet des contraintes de traction dans le
béton.

2.6 - Modélisation des interfaces

D'une maniére générale, la modélisation des phénoménes de contact constitue un
probléme essentiel dans le domaine de la géotechnique. Dans un modéle aux éléments finis
conventionnel, les déplacements des noeuds des éléments adjacents sont compatibles, c'est-a~
dire qu'il ne se produit ni vide, ni déplacements relatifs entre ces noeuds.

Dans la réalité, des déplacements relatifs existent entre le sol et les structures
(souténement et dispositif d'ancrage) et ces déplacements jouent un rdle important dans le
comportement de l'ouvrage.

point nodal /7/

e

élément dimterface , /’//
v
2 points nodaux \

L
U
\\\\ \\\

NN

NN
{///\\\

Figure 2.34 - Modes de comportement des éléments d'interface
(Duncan et Goodman, 1968).

Les "éléments d'interface” développés par Goodman et al. (1968) ont été utilisés
initialement par Clough et Duncan (1971) pour l'analyse du comportement d'un écran de
souténement. L'interface est modélisée par des éléments bidimensionnels rectangulaires a
épaisseur nulle avec huit degrés de liberté, autorisant des déplacements relatifs entre les solides
en présence (figure 2.34). Le comportement est régi par les deux équations suivantes :

c,=K_ Au, et 1=K, Au,
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ou Au, et Au,_ désignent les déplacements relatifs moyens normal et tangentiel dans ces
éléments spéciaux. K, et X, sont les raideurs en compression et en cisaillement. Enfin, 6, et T
sont les contraintes normale et de cisaillement a l'interface.

Pour déterminer I'angle de frottement limite entre la paroi et le sol ainsi que la valeur
des raideur de l'interface, on utilise les résultats de l'essai 4 la boite de cisaillement. Un
échantillon de sol est placé dans la partie supérieure de la boite, tandis que la partie inférieure
contient un bloc de béton. La variation de KX, en fonction de I'état des contraintes a été

représentée par une équation non-linéaire hyperbolique.

c® R, T g
KszKI’Yw(PB )(1—0 {aﬂa)

a

ou G, et T sont les valeurs des contraintes normale et de cisaillement au début de l'incrément;
K, et m, des constantes physiques ; 7v,, le poids volumique de l'eau ; P,, la pression
atmosphérique et & l'angle de frottement entre la paroi et le sol. La connaissance de T,
contrainte de cisaillement maximum, permet de calculer le rapport R, tel que :

Trp _ O, tand
1 Ty

13

R, =

uly

On note que, dans cette équation, la raideur de cisaillement K augmente avec
Y'accroissement de la contrainte normale. Ce modéle est non linéaire réversible.

Une valeur tres élevée a été utilisée pour la raideur en compression K, afin d'empécher
linterpénétration des deux éléments de massif en contact.

La modélisation des solides en contact peut aussi étre réalisée a l'aide d'éléments finis
particuliers appelés "éléments finis de contact". Ces éléments permettent d'assurer, dans la zone
effective de contact, la continuité des déplacements normaux et tangentiels des solides en
contact. La modification essentielle par rapport aux éléments développés par Goodman et al.
(1968) est une extension de la formulation de ces éléments a des éléments isoparamétriques a
quatre ou six noeuds. L'objectif est de rendre compatible les éléments d'interface avec les
éléments isoparamétriques usuels.

La figure 2.35 représente un élément de contact quadrilatére & six noeuds et sa

numérotation locale associée, existant dans le code de calcul CESAR-LCPC. Cet élément est
quadratique suivant la direction tangente au contact et linéaire suivant la direction normale.
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X

Figure 2.35 - Elément de contact a six noeuds - CESAR-LCPC.

L'épaisseur de cet élément de contact est trés petite devant sa longueur mais non nulle,
de sorte qu'il ne présente pas de singularité numérique.

La géométrie réelle de I'élément de contact est calcuiée a partir de la position des
noeuds 1, 5 et 2 formant une courbe choisie comme courbe de référence (figure 2.35). A l'aide
des coordonnées de ces trois noeuds et des fonctions d'interpolation quadratiques, on calcule
les composantes du vecteur normal & cette courbe en chacun de ces noeuds. Puis on place sur
chacune de ces 3 normales, les noeuds 2, 6 et 3 a une distance e des noeuds correspondants.

Les éléments de contact ont été initialement développés afin de modéliser le
comportement des roches fissurées ou des massifs rocheux présentant des discontinuités. Des
relations hyperboliques sont en général utilisées pour décrire le comportement en cisaillement
(Clough et Duncan, 1971 ; Carol et Alonsc, 1983 ; Desai et al., 1984 ; Varadarajan et Sharma,
1988) et, dans le cas des roches fracturées, pour décrire le comportement dans la direction
normale a l'interface (Carol et Alonso, 1983 ; Desai et al., 1984 ; Gens et al., 1989). Mais,
pour le probléme courant d'interaction sol-structure, un comportement élastique linéaire dans
la direction normale a l'interface est souvent considéré comme suffisant (de Beer, 1985 ; Bhata
et Bakeer, 1989).

Le comportement & I'état limite des éléments de contact n'est en général pas formulé
dans les termes de la théorie de la plasticité. La résistance maximale autorisée est définie par un
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critére de Mohr-Coulomb dont les paramétres sont : d, angle de frottement avec I'écran de
souténement et ¢, adhérence contre 1'écran de souténement :

1=c+0, tand

Quand la contrainte de cisaillement atteint cette limite, la valeur de la rigidité de
cisaillement est mise & zéro, mais la rigidité normale reste inchangée.

Aucune traction n'est admise dans les éléments de contact. Dés qu'une traction apparait,
les rigidités tangentielle et normale sont mises & zéro et la contrainte de cisaillement est
redistribuée par l'algorithme de résolution numérique.

Tableau 2.7 - Valeurs de I'angle de frottement 8 au contact de différents matériaux
(d'aprés Bowles, 1982).

Matériaux en contact O (degris) ¥

Bloc de béton ou maconnerie en contact avec les matériaux suivants :

- Rocher intact propre 35

- Gravier propre, mélange de gravier - sable, sable grossier 29 -31
- Sable fin 4 moyen et propre, limon moyen & sable grossier, gravier sableux ou| 24 -29
argileux

- Sable fin et propre, sable limoneux ou argileux fin 4 moyen 19-24
- Limon sableux fin, limon non plastique 17-19
- Argile moyennement raide, argile raide et argile limoneuse 17-19

Palplanche en acier contre :

- Gravier propre, mélange de gravier - sable 22
- Sable propre, mélange de sable limoneux - gravier, enrochement a 17
granulométrie uniforme et dur

- Sable limoneux, gravier ou sable mélangé avec du limon ou de l'argile 14
- Limon sableux fin, limon non plastique 11

Béton durci ou palplanche en béton contre :

- Gravier propre, mélange de gravier - sable 22-26
- Sable propre, mélange de sable limoneux - gravier, enrochement a 17-22
granulomeétrie uniforme et dur

- Sable limoneux, gravier ou sable mélangé avec du limon ou de I'argile 17

- Limon sableux fin, limon non - plastique 14

* Valeurs extrémes £ 2 degrés

Il semble que le frottement contre un écran ne dépende pas seulement des propriétés du
sol, mais aussi de l'intensité et de la direction du mouvement de I'écran (Morgenstem et
Eisenstein, 1970). Le frottement maximal peut étre mobilisé sans que la résistance au
cisaillement soit elle-méme maximale et que le frottement ait atteint une valeur constante le
long de I'écran. 1l faut aussi tenir compte de la nature des matériaux qui constituent I'écran
(béton, acier) ainsi que des conditions de contact entre 'écran et le sol.
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Un effort considérable doit étre réalisé pour obtenir des valeurs réalistes du frottement
sol-souténement. Les valeurs de frottement peuvent varier entre 0° et @ et les valeurs
comprises entre 0,49 2 0,89 ne semblent pas irréalistes. Les valeurs de l'angle de frottement
8 = 0° et & = @ constituent l'intervalle de variation extréme pour la majorité des cas pratiques.

Le tableau 2.7 présente des valeurs typiques de l'angle de frottement selon le type de
sol et de souténement (Bowles, 1982).

11 a été observé que, dans la zone supérieure de l'écran, des fissures de traction se
produisent dans le sol, spécialement si celui-ci s'asséche. La valeur de I'adhérence contre I'écran
dans les régions au-dessous de cette zone de traction est estimée entre 0,5¢ et 0,7c, avec un
maximum de 50 kPa (Bowles, 1982).

La dilatance est prise en compte dans quelques modéles pour les roches fracturées
(Goodman et Dubois, 1972 ; Carol et Alonso, 1983). Pour les problémes courants d'interaction
sol-structure, 'angle de dilatance est supposé nul (Day, 1990).

Une autre approche consiste a modéliser linterface par un milieu continu
élastoplastique a critére et déformation plastique orienté (Frank et al., 1980). Le critére
d'élastoplasticité orienté donne au massif continu une direction de déformation plastique
simulant le cisaillement des discontinuités. Soient G, et T les contraintes normale et tangentielle
s'exercant sur une facette paralléle aux discontinuités d'angle o (figure 2.36), le critére de
Mohr-Coulomb est appliqué sur cette direction et s'écrit :

y

7 P X

Figure 2.36 - Critére d'élastoplasticité orienté (Frank et al., 1980).
F=1-0,tan 6 -c(les contraintes de compression sont comptées positivement).
Le potentiel plastique imposant la direction cherchée des déformations est :
G=1-0,tani

L'angle i introduit une dilatance qui est en fonction de la géométrie des discontinuités.
Sii=0, la déformation plastique s'effectue a volume constant.

Pour illustrer l'importance des éléments d'interface, deux calculs ont été réalisés avec le

programme CESAR-LCPC, pour un méme ouvrage en supposant pour le premier calcul un
contact parfait entre le sol et I'écran de souténement et, pour le second, en introduisant des
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éléments d'interface de type critére orienté entre le sol et I'écran. L'ouvrage étudié est une paroi
moulée, de longueur totale 10m et de longueur de fiche Sm. Le massif de sol, la paroi moulée
et l'interface entre le sol et la paroi sont modélisés avec des éléments quadrilatéraux a huit
noeuds. Les caractéristiques du sol sont choisies de maniére a ce qu'une zone importante du sol
autour de I'excavation soit en plasticité (critére de Mohr-Coulomb).

v= 16,5 kN/m? E =90 000 kPa v=0,2 K,=0,34
c=2kPa ¢ =41,6° y=11,6°

Le comportement de la paroi moulée est supposé élastique linéaire isotrope.

E=2.10"kPa v=0,2 teq = 0,4m b, = im

et les caractéristiques des éléments d'interface sont supposées telles que :
§=730° c=0

La figure 2.37 présente le maillage utilisé. Les déplacements calculés autour de
I'excavation et les moments fléchissants sont présentés sur la figure 2.38. On observe des
cinématiques tout 2 fait différentes. Sans éléments d'interface, le sol derriére I'écran a tendance
a se soulever car il est entrainé par les forces d'excavation et la téte de la paroi se déplace loin
de l'excavation. En revanche, la prise en compte d'éléments d'interface permet d'obtenir une
cinématique conforme aux observations in situ ; le sol se tasse derriére I'écran et la téte de la
paroi se déplace vers l'excavation. Les écarts relatifs obtenus sur les moments fléchissants
maximaux dans la paroi atteignent environ 300%.

20m 0.4m 10m
< PHC >
écran de souténement
A e sou et BC
éléments
] d'interface 5m
E F
] 5m
u=0 n
Lr
u=0
10m

Figure 2.37 - Maillage de I'écran pour I'étude des éléments d'interface (CESAR-LCPC).

60




Coupe AB (m)

B
g -4
= -2 5 10 20
g g = '
2
3 4
6
Déplacement vers la fouille (mm) Moment fléchissant (kN.m)
-5 0 5 10 15 -20 0 20 40 60
g g
8 8
2 2
3 S
5 15
- 2 - —t d
& g 10 B
B
- 5
3
0+ + t + y
0 2 4 6 3 10
Coupe EF (m)

—&— Avec éléments dinterface —®— Sans éléments d'interface

Figure 2.38 - Influence des éléments d'interface sur le comportement d'un écran de
souténement et sur les mouvements autour de I'excavation (Calcul CESAR-LCPC).
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2.7 - Modélisation des butons et des tirants d'ancrages

2.7.1 - Modélisation des butons

La modélisation des butons peut étre effectuée par lintroduction d'éléments de type
ressort (figure 2.39). La rigidité des butons est une rigidité équivalente qui, en général, est
difficile & estimer car elle ne dépend pas seulement des déformations des butons, mais aussi de
espacement entre les butons et encore des appuis entre I'écran de souténement et les butons
(Palmer et Kenny, 1972).

Dans le cas idéal, ot 'on suppose une interface totalement rugueuse entre les butons et

3 e go.

suivante :

K =Ll
“ L:H.r

ot E, est le module d'Young du buton ; A, la section du buton ; H,, I'espacement horizontal
des butons et L, la moitié de la largeur de I'excavation.

Buton
~

Sod A

Figure 2.39 - Modélisation du buton par un élément de type ressort (Mana, 1978).

Hata et al. (1985), dans un calcul a posteriori d'une paroi moulée de 38,5m de haut
devant une excavation de 27,6m de profondeur dans une argile marine surconsolidée, ont

.....

Pour remédier a ce probléme, la rigidité réelle des butons évaluée 3 partir des résultats sur site
a été prise en compte dans les analyses.

Fernandes (1985), dans le calcul a posteriori d'une paroi moulée et butonnée, indique
également que la rigidité réelle K, basée sur des mesures in situ est différente de la rigidité

théorique équivalente K, . Le buton est modélisé cette fois par un élément de barre et sa

-----

- Rigidité du buton
®  Espacement horizontal entre les butons

et on définit :
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Valeur moyenne de la charge reprise par le buton.
®  Valeur moyenne du déplacement horizontal du rideau

K, est calculé dans I'étape qui suit I'installation du buton.

2.7.2 - Modélisation des tirants d'ancrage

Une modélisation simple d'un systéme de tirants d'ancrage a été proposée par Mana
(1982) (figure 2.40). Le tirant est modélisé par un élément de barre qui relie le souténement et
I'ancrage. Ce systéme permet de prendre en compte l'effet des mouvements du tirant. La
rigidité équivalente du tirant X, , pour un modele bidimensionnel est donnée par la relation :

Rigidité du tirant
" Espacement horizontal entre les tirants

Barre reliant l'écran de souténement et l'ancrage

/
/

X ancrage

_—

T oo

Figure 2.40 - Modélisation d'un ancrage par un élément de barre (Mana, 1978).

A chaque étape de la procédure d'excavation, la précontrainte des butons (ou des
tirants d'ancrages) peut étre simulée en appliquant des forces égales et opposées aux deux
noeuds qui définissent I'élément de barre (figure 2.41). La rigidité de 'élément de barre est
ensuite "activée” dans la matrice de rigidité globale de la structure pour I'étape de construction
suivante.

Figure 2.41 - Modélisation de la précontrainte d'un tirant d'ancrage (Mana, 1978).
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La libération du buton (ou du tirant d'ancrage) peut étre simulée comme suit : on
détermine la force nodale due 4 la contrainte axiale dans I'élément de barre et on l'applique dans
la direction opposée sur les noeuds de I'élément de barre, et on désactive également cet
élément par la mise & zéro de sa rigidité.

2.7.3 - Remarques tirées de différentes études numériques

Clough et Tsui (1974) ont montré que les chargements de précontrainte n'ont pas
d'influence sur le soulévement de la base de l'excavation. Seul I'espacement des tirants peut
jouer un rdle important sur la distribution de la pression des terres autour du souténement.
Dans la réalité, on observe que le tassement du sol derriére la paroi ancrée est inférieur a celui
de la paroi butonnée. Ceci s'explique par deux constatations : premiérement, les tirants
d'ancrage sont normalement précontraints et, deuxiémement, une excavation supplémentaire se
produit souvent pendant la construction de la paroi butonnée. Pour des excavations moins
profondes, la déformation d'une paroi ancrée est plus petite que celle d'une paroi butonnée,
tandis que, pour les excavations plus profondes, la déformation d'une paroi ancrée est plus
grande que celle d'une paroi butonnée.

L'étude paramétrique de Stroh et Breth (1976) montre que la longueur des tirants
d'ancrage a une grande influence sur la fléche de l'écran de souténement, mais une petite
influence sur la pression des terres et sur les efforts dans les tirants. Précontraindre des tirants
ne semble pas avoir une grande influence, lorsque les tirants sont placés dans un massif de sol
qui risque de se déformer. Dans un systéme de souténements mixtes (ancrages et butons), les
tirants placés au-dessus des butons diminuent les déformations par rapport 4 un systéme l'ou on
place les butons au-dessus des tirants.

Bien que les ancrages précontraints diminuent considérablement les mouvements d'un
écran de souténement, d'aprés Creed et al. (1980), la zone d'influence de l'ancrage reste limitée
dans le sol autour de l'excavation et de grands mouvements peuvent se produire derriére la
zone d'ancrage et une zone de traction peut apparaitre dans le sol a la surface et autour de
I'écran. Derriére l'écran et a une distance de dix fois la profondeur d'excavation, l'effet de
I'excavation est négligeable.

Mana et Clough (1981) ont montré que I'augmentation de la rigidité de la paroi et la
diminution de l'espacement entre les butons entrainent une diminution des mouvements.
Augmenter la rigidité des butons, ou leur pré-chargement, diminue aussi les mouvements.
Pourtant, cet effet devient moins significatif pour des valeurs importantes de la rigidité ou du
pré-chargement.

Hata et al. (1985) ont indiqué qu'avec la progression de l'excavation, le changement de
la force axiale dans les butons est plus important que dans les ancrages. Ceci est probabiement
dii au pré-chargement des barres d'ancrage.

Broms et al. (1986) ont montré que les tassements et les affaissements latéraux peuvent
étre significativement réduits par l'installation au plus t6t des butons, et par le pré-chargement
ou la précontrainte des butons.



2.8 - Modélisation des murs en sol cloué

Dans le cadre de I'hypothése de déformation plane, deux types de méthodes existent
pour modéliser les murs en sol cloué.

Figure 2.42 - Schéma d'un mur en sol cloué.

Une premiére approche consiste a étudier la section s-s (figure 2.42) ou la continuité du
sol est prise en compte de fagon approchée. Cette méthode a été initialement proposée par
Naylor (1978) sous le nom anglo-saxon de "slipping strip analysis”. La section étudiée est une
section verticale @ mi-distance entre deux rangées verticales de renforcement. L'interaction
localisée entre le sol et la rangée verticale de clous est modélisée par un matériau composite.
Formellement, cette méthode revient a attribuer un module de cisaillement grand a la zone
renforcée par le clouage. Ceci permet de modéliser le glissement entre les clous et le sol quand
I'état limite des contraintes est atteint dans le massif composite. Le modéle considére le massif
de sol renforcé comme un matériau homogéne en supposant que l'espacement entre les clous
par rapport a la totalité de la zone renforcé reste petit. L'avantage de cette méthode est de
garder la continuité dn sol sur toute sa hauteur et de modéliser la zone renforcée par le clouage
avec uniquement des éléments de massif.

Dans la deuxiéme méthode, c'est la section c-c (figure 2.42), passant par une rangée de
clous, qui est étudiée. Elle consiste a remplacer une nappe discontinue de clous par une nappe
continue de plaques. Cette méthode a deux inconvénients majeurs. Premiérement, le sol est
coupé par des plaques équivalentes, ce qui rompt la continuité des déplacements, des
déformations et des contraintes, entre les points de sol situés de part et d'autre de la nappe.
Deuxiémement, le sol est guidé par les plaques. Ce phénoméne est d'autant plus sensible que
les plaques sont inclinées et que l'interface a un frottement faible.
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Plusieurs chercheurs ont étudié les forces axiales dans les butons en modélisant les
clous par des éléments de barre. D'autres chercheurs utilisant, soit des éléments de poutre, soit
des éléments de massif, ont pu étudier également les moments fléchissants et les efforts
tranchants dans les clous.

Shafiee (1986) a étudié le comportement d'un mur en sol cloué de 5 m de haut, en
supposant une adhérence parfaite entre le sol et les clous. Dans cette étude, I'importance du
phasage de la construction sur les déformations a été mise en évidence. Le respect du phasage
de la construction permet d'obtenir des déplacements comparables & ceux observés in situ.

Dans un probléme réel, & part la section c-c ou le sol est discontinu, le sol dans sa
grande majorité est continu. Quand les lits de clous sont modélisés par une plaque équivalente,
les points du sol situés de part et d'autre de la plaque ont des déplacements horizontaux
différents. La continuité du sol n'existe pas dans un modéle de plaque équivalente. Si I'on veut
réintroduire la continuité du sol dans une modélisation par plaque équivalente, il convient
d'imposer aux points du sol situés de part et d'autre d'une plague des relations limitant leur
déplacement relatif ( figure 2.43).

Par ailleurs, dans le cas de clouage, un glissement relatif du sol par rapport aux clous
existe. Il est donc indispensable d'introduire des €léments d'interface entre le sol, les clous et les
parements.

Le critéere de non pénétration des éléments volumiques de sol dans les éléments
d'interface ainsi que le choix d'une rigidité normale trés importante des éléments d'interface

implique automatiquement que les points du sol situés de part et d'autre d'une nappe (sol = et
sol ) ont les mémes déplacements normaux :

U, (sol ")=U (sol ")

Pour imposer qu'ils aient les mémes déplacements, il suffit de rajouter la condition que
les déplacements tangentiels par rapport a la nappe sont égaux :

U, (sol ")=U,(sol ™)

Considérons un clou incliné de @ par rapport a 'horizontale ; cette relation s'écrit sous
la forme suivante ;

U(sol *)cos8+V(sol *)sin®-U(sol ")cos8~V (sol 7)sin8=0

ou U est le déplacement horizontal et V le déplacement vertical (Unterreiner, 1994).
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Eléments linéiques
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C:clou e

et _ Relations linéaires
= RL : sol (+) - sol (-) )
s sa ‘

Eléments volumiques

SR : sol renforcé

PB : parement en béton

- = CP : coussin entre deux paneaux
de parement

2 . Eléments d'interface

ISA : interface sol-armature

sa SR 4 SR ISB : inter{ace sol-béton

(a)
Relations linéaires

[ 4
L

RL :sol (#) - sol (+)

RL :sol - béton
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Lléments d'interface

ISA : interface sol-armature
ISB : interface sol-béton

(b)

Figure 2.43 - Motif de mur en sol cloué¢ dans CESAR-LCPC : (a) : une écaille et deux
clous sans flexion (éléments BB3) pour le renforcement (b) ; une écaille et un clou en
flexion (éléments Q8) pour le renforcement (Unterreiner, 1994).
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Unterreiner (1994) a étudié le comportement d'un mur en sol cloué de 7m de haut, avec
sept lits de clous entre 6 et 8m, dans le sable de Fontainebleau. A l'exception des mouvements
verticaux a la surface du sol pour les deux premiéres phases de construction, les résultats sont
raisonnablement en concordance avec les observations in situ. Pendant les deux premieres
étapes, au lieu d'un tassement observé a la surface, la réponse du modéle est un soulévement.
Ceci est dii au choix d'une loi élastoplastique parfaite. En fait, le choix d'une élasticité linéaire
impose ce soulévement avant que la plasticité ne se développe.

2.9 - Modélisation tridimensionnelle

Les ouvrages réels et leur environnement présentent trés rarement une géométrie
tridimensionnelle simple. Cependant, il est souvent possible, si l'on constat qu'une des
dimensions de l'espace est prépondérante par rapport aux deux autres ou bien que le probléme
complet (c'est-a-dire la géométrie, les conditions aux limites, les chargements et un éventuel
phasage des travaux) posséde une symétrie de révolution ou des symétries planes, de réduire le
probléme tridimensionnel a un probléme axisymétrique ou plan.

Ces hypothéses permettent de réduire fortement le nombre des éléments et des noeuds
du maillage, car le coiit dun calcul en éléments finis augmente d'une maniére trés rapide
lorsque 1'on passe du probléme bidimensionnel au probléme tridimensionnel. Et, méme avec la
puissance actuelle des ordinateurs, il convient d'éviter autant que possible les modélisations
tridimensionnelles dans les calculs courants.

Dans le cas d'une excavation non soutenue, les tassements dans les sections paralléles a
un coté de la fouille varient en fonction de la troisiéme direction. Les tassements dans les
sections proches du centre de ia fouille sont maximaux et proches de ceux obtenus en
déformation plane.

Evidemment, [linstallation de butons (ou ancrages) introduit une nouvelle
approximation due 3 l'espacement entre les butons {(ou les ancrages) dans les calculs en
déformation plane, car les déplacements dans les sections transversales des butons sont plus
petits que dans les sections entre deux butons.

Quelques modélisations tridimensionnelles ont été réalisées pour estimer l'effet de la
troisiéme dimension par rapport & un calcul en déformation plane.

Dysli (1983) a ainsi comparé des modélisations 2D et 3D d'une paroi moulée butonnée
dans des limons argileux (figure 2.44). Le modéle élastoplastique parfait avec le critére de
Driicker-Prager est choisi pour représenter le comportement du sol. Dysli a montré que
négliger l'effet de la troisiéme dimension peut diminuer considérablement les valeurs des
déplacements et des contraintes. Cet effet augmente avec le rapport de la profondeur
d'excavation a la largeur moyenne de l'excavation. Si ce rapport est grand, les résultats des
calculs bidimensionnels doivent étre utilisés plut6t qualitativement que quantitativement.
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Figure 2.45 - Etude de I'effet de I'espacement horizontal entre les butons :
(a) tranchée étudiée ; (b) maillage (Fernandes, 1986).

Fernandes (1986) compare un calcul tridimensionnel a un calcul en déformation plane
et étudie en particulier l'effet de I'espacement horizontal entre les butons (figure 2.45). Dans
cette analyse, le comportement de tous les matériaux est élastique linéaire. Le calcul
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tridimensionnel montre alors que, dans les sections verticales passant 2 travers les butons, les
déplacements latéraux sont plus petits et que la poussée des terres est plus grande que dans les
sections verticales entre les deux butons. Les profils de moments fléchissants des mémes
sections sont compatibles avec les profils des déplacements et les profils des pressions de
poussée des terres. La différence entre les calculs tridimensionnels et les calculs en déformation
plane est inférieure & 50%. Si, comme dans le cas d'un rideau de palplanches, la rigidité de la
paroi est plus petite, cette différence peut étre plus importante.

Schweiger et Freiseder (1994) dans un calcul tridimensionnel ont étudié la simulation
de la construction d'une paroi moulée dans des sols limoneux, sableux et argileux (figure 2.46).
La paroi est construite par une succession de panneaux individuels et I'élasticité linéaire avec
un module d'Young variable avec la profondeur est utilisée pour le comportement du sol. Le
tassement maximum di a la construction de la paroi est de I'ordre de 50 % du tassement a la
fin de I'excavation. La variation des contraintes horizontales pendant la construction conduit 4
une augmentation d'environ 10% par rapport aux contraintes horizontales initiales.

(a)
pannean no. §
pannesu ne. 1
parnesa noe. 3
pwthean no. 4 . —
pernesu no. § _\\ ligne de symétrie
&':" —) = St
] = ;
Q \\Y._.
? ! =
g —
(b)

Figure 2.46 - Modélisation tridimensionnelle d'une paroi moulée : a) schéma de
I'ouvrage ; b) vue en plan de la zone étudiée (Schweiger et Freiseder, 1994).

Ho et Smith (1993) ont réalisé une étude tridimensionnelle d'un mur en sol cloué. Iis
ont utilisé des éléments & 14 noeuds afin d'avoir plus de flexibilité par rapport 3 des éléments
cubique a 8 noeuds et d'alléger les temps de calcul et de stockage rencontrés avec les éléments
cubique 2 20 noeuds. La loi de comportement élastoplastique parfaite avec le critére de Mohr-
Coulomb régit le comportement du sol. La figure 2.47 représente le maillage utilisé. Les clous
sont placés horizontalement et en contact avec le massif du sol. Dans cette analyse, Ho et
Smith ont étudié le moment fléchissant et les efforts tranchants dans les clous. La déformation
dans les clous supérieurs a augmenté avec la profondeur d'excavation. Aucune comparaison
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entre une modélisation tridimensionnelle et une modélisation en déformation plane n'a été
réalisée.
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Figure 2.47 - Maillage, géométrie et conditions aux limites d'un modéle de mur en sol
cloué (Ho et Smith, 1993).

2.10 - Stabilité d'une excavation soutenue

2.10.1 - Détermination de la profondeur limite d'une excavation par la méthode des
¢léments finis

Potts et Fourie (1989) ont utilisé une loi élastoplastique parfaite avec le critére de
Mohr-Coulomb pour calculer la profondeur limite d'une excavation dans une argile raide
drainée, devant une paroi moulée encastrée. Le déplacement horizontal maximal de la paroi est
présenté sur la figure 2.48 en fonction de la profondeur de l'excavation. Cette figure indique
que la rupture survient 3 la profondeur de 10,6m. Des résultats similaires sont obtenus pour les
valeurs de K, égales a 0,5 et 2. La profondeur maximale d'excavation est indépendante de K,

ce qui concorde avec les résultats d'un calcul analytique d'équilibre limite.
L'analyse de cette paroi encastrée montre aussi qu'un calcul simple d'équilibre limite

conduit & une estimation réaliste de la profondeur d'encastrement, nécessaire pour maintenir la
stabilité (Potts et Fourie, 1989).
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Figure 2.48 - Variation du déplacement latéral maximum de la paroi en fonction de la
profondeur de I'excavation (Potts et Fourie, 1984).

Des résultats similaires ont été obtenus pour une paroi moulée étayée avec un seul
buton situé en surface (Potts et Fourie, 1984),

2.10.2 -~ Détermination de I'effondrement d'une excavation en terme de soulévement du
fond de fouille par la méthode des éléments finis

Quand on étudie les tranchées creusées dans l'argile molle, il faut envisager l'éventualité
d'une rupture par soulévement du fond de fouille. En effet, le poids des masses d'argile situées
a l'extérieur de la tranchée tend a refouler l'argile sous-jacente vers la fouille.

Smith et Ho (1992) ont analysé l'effondrement d'une excavation en termes de
soulévement du fond de fouille et de profondeur de I'excavation (figure 2.49). A la limite de
l'effondrement, la variation du soulévement en fonction de la variation de la profondeur est trés
grande. Un modéle élastoplastique parfait avec le critére de Mohr-Coulomb a été utilisé pour
modéliser l'argile non drainée du site. La géométrie, le maillage et les caractéristiques du
probléme étudié sont également représentés dans la figure 2.49.

On constate que, dans les deux cas extrémes d'une excavation sans souténement et d'un
souténement totalement fixe dans la direction x (figure 2.49), le calcul en éléments finis peut
également reproduire les profondeurs limites de 4¢, /Y et N.c,/(y-c,/0,7B) (Terzaghi,

1943 ; Bjerrum et Eide, 1956) pour lesquelles une rupture par soulévement peut arriver.
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Figure 2.49 - Soulévement du fond de fouille en fonction de la profondeur d'excavation
(effet des conditions de souténement) (Smith et Ho, 1992).
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2.11 - Influence des conditions aux limites

La méthode par élément finis détermine les champs de déplacements et de contraintes
dans un domaine suffisamment vaste pour que des conditions de déplacements nuls ne
perturbent pas le calcul au voisinage de I'ouvrage.

Les conditions aux limites classiques pour un probléme d'excavation consistent a
bloquer les déplacements horizontaux des bords latéraux et les déplacements verticaux du bord
inférieur. S'il existe une symétrie de la géométrie de 'ouvrage de souténement, de I'excavation
et du sol par rapport au milieu du fond de fouille, celle-ci se traduit par la modélisation de la
moitié de la structure et I'application de déplacements horizontaux nuls sur la ligne de symétrie.

Lorsque le substratum est situé profondément, il est inutile de mailler jusqu'a cette
profondeur. Quant aux limites latérales, au-deld d'une certaine distance I'influence des
phénomeénes mécaniques s'estompe rapidement.

Rodrigues (1975) a trouvé qu'a une distance de dix fois la profondeur d'excavation
derriére la paroi, l'effet de l'excavation devient négligeable. Lorsque le substratum est plus
profond, une limite inférieure située & 2,5 fois la hauteur de l'écran de souténement est
considérée comme suffisante dans la plupart des cas.

Burland et al. (1979) ont observé que, dans l'argile raide de Londres, les mouvements
(verticaux et horizontaux) autour des excavations sont significatifs jusqu'a une distance de trois
a cinq fois leur profondeur.

Pour illustrer I'effet de la profondeur du substratum, deux calculs ont été réalisés avec
le programme CESAR-LCPC. Dans les deux cas la géométrie de l'excavation est identique
(1,5m de profondeur et 10m de longueur). En revanche, dans le premier cas le substratum
rigide est situé a 2,5m sous le fond de la fouille et dans le deuxiéme cas il est situé a4 0,5m sous
le fond de la fouille (figure 2.50). Le massif de sol est élastique linéaire isotrope, de
parametres :

v =18 kN/m3 E = 8000 kPa v=0,2 K,=0,75

La figure 2.50 montre que, lorsque le substratum est profond, on observe un
soulévement du sol en surface tandis qu'on observe un tassement lorsque la fouille repose sur
un matériau beaucoup plus raide.

Lorsque la fouille repose sur un matériau beaucoup plus raide, I'effet du déchargement
au fond de la fouille est faible et les rotations des bords verticaux de la fouille peuvent étre de
sens opposé a celles que provoque une excavation dans un massif dont le substratum est
profond (figure 2.50). Ce simple calcul peut aussi donné une indication sur le choix de
profondeur de substratum dans un probléme réel de 'ouvrage d'excavation.
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Figure 2.50 - Effet de la position du substratum sur les mouvements
(calcul avec CESAR-LCPC).
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2.12 - Conclusions

Aprés une étude bibliographique sur la modélisation par éléments finis de l'excavation
d'un massif de sol, nous avons présenté dans ce chapitre les techniques disponibles pour
modéliser le comportement des ouvrages de souténement. Cette étude a montré les effets des
différents paramétres, concernant le sol, le systéme de souténement et le modéle, sur la
simulation d'une excavation.

Les paramétres les plus déterminants pour l'allure et l'intensité des mouvements autour
d'une excavation sont les caractéristiques du sol autour de I'excavation. Nous avons présenté
quelques avis critiques sur l'utilisation de E et v et le choix de la loi de comportement du sol
dans un probléme d'excavation. Le comportement du massif de sol lors d'une excavation, lié au
probléme de déchargement, est 'objet d'une étude plus détaillée dans le chapitre 4.

La valeur du coefficient K, a une nette influence sur les chemins des déformations et
des contraintes avant la rupture du sol. Les pressions de poussée et de butée, l'étendue de la
zone plastique dans le sol, ainsi que les déplacements latéraux et les moments fléchissants dans
I'écran augmentent avec K|,.

Il nous est apparu que, pour les calculs en éléments finis, les éléments de poutre sont
plus représentatifs pour modéliser les sections minces comme un rideau de palplanches, alors
que les éléments de massif sont recommandés pour modéliser des sections plus épaisses
d'écrans, comme les parois moulées.

Augmenter la rigidit¢ de I'écran conduit & une augmentation du moment fléchissant
maximum et une diminution de ses déplacements.

La représentation des déplacements relatifs entre le sol et l'ouvrage de souténement
nécessite l'introduction d'éléments d'interface dont les caractéristiques excercent une influence
sensible sur les résultats.

Les calculs ont montré que la modélisation se rapproche de l'expérience si l'on tient
compte de la mise en place de I'écran, d'autant plus que les observations in situ montrent
qu'apres l'installation de I'écran de souténement, le sol autour de I'écran se déplace en affectant
les pressions de terres et la pression de I'eau interstitielle.

La longueur des tirants d'ancrage a une grande influence sur la fléche de I'écran de
souténement, mais une influence négligeable sur la pression des terres et sur les efforts dans les
tirants. Bien que les ancrages précontraints diminuent considérablement les mouvements d'un
écran de souténement, la zone d'influence de l'ancrage reste limitée dans le sol autour de
I'excavation et de grands mouvements peuvent se produire derriére la zone d'ancrage.

L'augmentation de la rigidité des butons ou des pressions de précontrainte et la
diminution de espacement entre les butons entrainent une diminution des mouvements de
I'écran. Pourtant, cet effet devient moins significatif lorsque les valeurs de la rigidité des butons
ou des pressions de précontrainte sont élevées.
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Négliger leffet de la troisiéme dimension peut conduire a sous-estimer
considérablement les valeurs des déplacements et des contraintes. Cet effet augmente avec le
rapport de la profondeur d'excavation a la largeur moyenne de l'excavation. Si ce rapport est
important, les résultats des calculs bidimensionnels doivent étre utilisés plutdt qualitativement
que quantitativement.

Le calcul par éléments finis nous permet de déterminer la profondeur limite de
I'excavation en étudiant le déplacement horizontal maximal de la paroi en fonction de la
profondeur de l'excavation. Pour les profondeurs proches de la limite d'effondrement, la
variation du déplacement horizontal maximum devient importante.

Dans un ouvrage réel, une excavation n'est jamais réalisée en une seule étape et donc la
modélisation doit prendre en compte les différentes phases du creusement et de la mise en
place d'une structure. Le chapitre 3 présente la simulation numérique par étapes d'une fouille et
dans le chapitre 5 nous appliquons notre modéle a un exemple d'ouvrage.
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Chapitre 3

Aspects techniques de la modélisation des excavations en éléments finis

3.1 - Introduction

Les contraintes et les déformations dans un massif de sol dépendent de l'histoire des
chargements et des conditions aux limites successives qui lui sont imposées. La mise en place
graduelle de couches dans un barrage en terre ou un remblai et 'enlévement de matériaux dans
une excavation & ciel ouvert ou dans un ouvrage souterrain en sont des exemples. Ces
situations se caractérisent essentiellement par des changements de la géométrie des structures :
soit par ajout, soit par enlévement d'une ou de plusieurs zones de matériaux.

Dans la grande majorité des cas, une modélisation réaliste par éléments finis doit
considérer les étapes de la construction de l'ouvrage. L'analyse en plusieurs étapes par la
méthode des éléments finis a été introduite par Clough et Woodward (1967), qui l'ont
appliquée a la modélisation de la construction d'un barrage en terre.

Parmi les constructions par étapes, la simulation d'excavation a été développée par
Duncan et Dunlop (1969), Clough et Duncan (1971), Chanderasekaran et King (1974), ...,
indépendamment, semble-t-il, des travaux de Clough et Woodward (1967).

3.2 - Modélisation d'une excavation par la méthode des éléments finis

La figure 3.1-a représente schématiquement le probléme d'une étape d'excavation. Le
massif de sol est initialement en équilibre. La région a excaver est appelée E et la région non-
excavée, N. L'équilibre du massif N n'est pas perturbé si la région E est enlevée et remplacée
par les forces t, égales aux forces internes du massif de sol E (figure 3.1-b). Ainsi, I'excavation
de la région E peut étre modélisée en appliquant les mémes forces t dans le sens opposé (figure
3.1-c). Les contraintes normales sur les frontiéres de l'excavation doivent étre égales a zéro en
fin de calcul : I'effet du creusement revient a transformer une frontiére interne au massif en un
bord libre.

Deux approches existent pour la simulation d'une excavation. Dans la premiére, les
forces nodales équivalentes sont calculées a partir des contraintes dans les éléments adjacents
aux frontiéres des zones de terrains & enlever tandis que, dans la deuxiéme, les forces induites
par l'excavation sont déterminées & partir de I'équilibre global par la différence entre les forces
totales appliquées et les forces internes correspondant aux contraintes dans I'ensemble des
¢léments.
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Figure 3.1 - Schéma d'une étape d'excavation.

Zone excavée

1,2 3 et 4 sont les

éléments d'interpolation

pour le segmenta-b-c

sur la frontiére de l'excavation

Figure 3.2 - Détermination des contraintes sur la frontiére d'une excavation par
interpolation (d'aprés Clough et Duncan, 1969).

3.2.1 - Calcul des forces équivalentes i partir des contraintes

Différentes méthodes ont été proposées pour obtenir les forces nodales équivalentes.
Clough (1969), Clough et Duncan (1969) et Wong (1971) ont ainsi proposé de calculer les
forces nodales a partir de I'état des contraintes existant sur le bord, & I'étape de calcul
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précédente. Iis ont utilisé des éléments a interpolation linéaire (triangle & 3 noeuds ou
quadrilatére & 4 noeuds). Les contraintes étant plus correctes aux centres des éléments, ils ont
proposé d'employer une interpolation pour estimer les contraintes aux frontiéres de
l'excavation. Par exemple, Clough et Duncan (1969) ont proposé d'ajuster un polyndme de
degré 1 aux contraintes calculées aux centres des quatre éléments adjacents au segment abc
(figure 3.2). Cependant, quand il fallait tenir compte des angles ou des discontinuités dans les
matériaux, une attention particuliére était nécessaire pour choisir les meilleurs "quatre
éléments".

Ishihara (1970) a montré analytiquement que, si le comportement des matériaux est
élastique linéaire, les résultats en contraintes et en déformations sont uniques et indépendants
de 'ordre dans lequel les étapes de construction sont réalisées.

Mais lutilisation de la technique de calcul présentée plus haut conduit 2 une
dépendance des contraintes et des déformations a I'étape finale en fonction du nombre d'étapes
de calcul (Christian et Wong, 1973).

Pour pallier cette difficulté, Chanderasekaran et King (1974) ont proposé une technique
particuliére valable pour les matériaux élastiques linéaires. Cette technique de calcul des forces
nodales n'utilise pas les contraintes. Les forces le long des différents niveaux d'excavation sont
calculées en considérant les contraintes initiales géostatiques G,

Figure 3.3 - Excavation par étapes aux niveaux AAA, BBB et CCC
(D'aprés Chanderasekaran et King, 1974).

La premiére étape d'excavation est réalisée, en appliquant le long de AAA (figure 3.3)
les forces nodales -F , et en supprimant la rigidité des éléments situés au-dessus de AAA. AFg,,
la variation de Fy due 4 la premiére €tape d'excavation est obtenue par le produit de la rigidité
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des éléments situés au-dessous du niveau BBB et des déplacements correspondant 4 la
premiére étape d'excavation. Ensuite, les forces nodales le long de BBB sont déterminées par ;

Fg' = Fg+AFy (3.1)

Les procédures pour la deuxiéme étape et les étapes suivantes sont similaires a celle de
premiére étape. Cette technique est malheureusement trop restrictive et ne peut convenir a un
massif de sol dont le comportement est fortement non linéaire.

Mana (1976) a proposé une méthode utilisant les éléments iso-paramétriques 2 huit
noeuds. Les forces a la surface d'excavation sont déterminées par la relation :

M
F,=Y [BT6,_1dQ (3.2)
Q

ou M est le nombre d'éléments excavés qui ont une frontiére commune avec les éléments non-
excavés ; B est la matrice des dérivées des fonctions d'interpolation et o, les contraintes
finales de I'étape précédente.

L'inexactitude de cette méthode a été démontrée sur un exemple d'excavation
unidimensionnel par Desai et Sargand (1984). Pour éviter ces erreurs, ces auteurs ont proposé
d'employer une méthode hybride dans laquelle les contraintes sont calculées a l'intérieur des
éléments et les déplacements a la surface d'excavation ou vice versa. Les forces d'excavation
sont déterminées par la relation :

u Tir-1 T
F=3 3G 'H™'| [P' Co,dQ , (3.3)
n=1 Q,
avec : H= [pTCPdQ et G= [RTLdD
Qp Dop

ot M est le nombre d'éléments a la surface d'excavation ; Q, le volume de l'élément n; I, la
partie de la frontiére sur laquelle les déplacements sont imposés ; P et L, les matrices des
fonctions d'interpolation pour les contraintes et déplacements, respectivement ; R, le cas
spécial de P qui correspond 2 la frontiére ; G, le vecteur des contraintes initiales ou résiduelles
et C, la matrice de rigidité du systéme.

3.2.2 - Calcul des forces équivalentes a partir de I'équilibre global

Ghaboussi et Pecknold (1984) et Brown et Booker (1985), ont appliqué la méthode des
éléments finis de type déplacements, pour proposer une nouvelle modélisation d'excavation en
plusieurs phases. Les forces induites par I'excavation sont déterminées & partir de I'équilibre
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global par la différence entre les forces totales appliquées (force volumique, force 4 la surface,
...) et les forces internes correspondant aux contraintes dans les éléments. Cette méthode
aboutit & des résultats finaux corrects et indépendants du nombre d'étapes pour réaliser
'excavation dans un massif élastique linéaire. La méthode proposée est basée sur une
technique de résolution numérique analogue a la méthode de Newton-Raphson. La non-
linéarité est alors constituée par le changement de la géométrie di a la disparition de
matériaux. L'équation d'équilibre pour la n-iéme étape d'excavation s'écrit sous la forme
suivante ;

B"CBdQ |AU,=P,~ |B" ©,_,dQ
rersmpur]
Q, Q,

Soit encore ;
K,AU,=P,-I,_; (.4)

ou K, est la matrice de rigidité a I'étape n ; AU, le vecteur de déplacement nodal de I'étape n ;
P, le vecteur de chargement total a I'étape n, appliqué au volume € ; / _,, le vecteur des
forces internes correspondant aux contraintes finales de I'étape précédente (G, ).

[ &

Quand, au début de la n-ieme étape d'excavation, la géométrie de la structure est
modifiée, la disparition des éléments excavés est considérée de la fagon suivante. Les éléments
qui ont été enlevés (ou désactivés) ne contribuent plus au vecteur des forces internes et donc
ils ne sont pas inclus dans I ,. Le vecteur des chargements externes (force de gravité) contient
seulement les valeurs correspondant au volume . Pour désactiver les éléments excavés, la
valeur de leur rigidité est mise a zéro.

Borja et al. (1989) ont développé une nouvelle technique de modélisation de
I'excavation dans un milieu élastoplastique, qui assure des résultats uniques (contraintes et

déplacements) quel que soit le nombre d'étapes d'excavation. L'équation d'équilibre pour la k-
iéme itération de la n-iéme étape d'excavation s'écrit sous la forme suivante :

([BTc:Bda]AU,f:a—jBTcﬁdQ
£, q,

Soit encore :

k k_ jni
K, AUn =P, _I:f:‘c 3.5

} k+1 _++k k
avec ; Un —-Un+AU!1

k

k_acn

C“_aek

n
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ou K est la matrice de rigidité de la k-iéme itération dans la n-iéme étape d'excavation ; I ,
le vecteur des forces internes correspondant aux contraintes finales de I'étape précédente (o)
pour k = 1 ou aux contraintes finales de l'itération précédente pour k > 1 ; o*, le vecteur des
contraintes de la k-iéme itération dans la n-iéme étape d'excavation ; €!, le vecteur des
déformations de la k-i¢me itération dans la n-iéme étape d'excavation ; C!, la matrice des
relations contrainte-déformation obtenue par I'evolution de la variation de ¢ par rappot de g*.

Pour un massif élastique lin€aire, cette méthode se réduit a la méthode de Ghaboussi et
Pecknold (1984) et de Brown et Booker (1985). Pour un massif élastoplastique, la différence
entre les deux méthodes porte sur l'algorithme de résolution. Si le calcul d'une matrice de
rigidité tangente est choisi pour la méthode de Ghaboussi et Pecknold (1984) et de Brown et
Booker (1985), provient de ce que le vecteur des forces internes I est constant au cours de
I'étape n pour la méthode de Ghaboussi et Pecknold (1984) et de Brown et Booker (1985),
tandis que le vecteur I est actualisé au cours des itérations de I'étape n pour la méthode de
Borja et al. (1989).

3.3 - Présentation du module LAMBDA-LCPC

Le module LAMBDA-LCPC est le module de calcul existant dans le code CESAR-
LCPC qui permet la détermination des forces d'excavation. Le vecteur de chargement calculé
par ce module vaut :

F,=- [NTo,_1xdl (3.6)
rn

ou I', est la frontiére commune entre les éléments a enlever et les éléments qui restent dans
I'étape d'excavation numéro n ; K, est le vecteur normal extérieur a I, et N, la matrice des
fonctions d'interpolation.

Nous démontrons ci-dessous pourquoi cette approche n'aboutit pas & des résultats

finals identiques pour une excavation en une seule étape et en plusieurs étapes, méme pour un
matériau €lastique linéaire. Pour cette démonstration, nous développons I'équation (3.4) :

Fy= [NTydQ~ [BT o,_1d0 G.7
Q, Q,

ou vy est le poids volumique ; B, la matrice des dérivées des fonctions d'interpolation ; Q,, le
volume du sol dans la n-iéme étape d'excavation.

D'aprés la formule de Green, le dernier terme de I'équation (3.7) peut se réécrire sous la
forme :
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- [BT 6,.1dQ= [NT divo,_1dQ- [NT 6,_; kdl (3.8)
Q, Q, Ty

D'ol, en combinant les équations (3.7) et (3.8) :

Fo=- {NTo,_1xdl+ [NT (y+dive,_)dQ (3.9)
Fn -Qn

Le terme ‘[N "o, xdl de I'équation (3.9) contient les intégrations conventionnelles
L,

des contraintes aux limites de I'élément, plus quelques termes supplémentaires provenant de la
discontinuité des contraintes & l'interface entre les éléments. Le terme (y + div G,.;) de
I'équation (3.9) est le résidu provenant de la non satisfaction des conditions d'équilibre locales
et le terme jN T(y+divo,_)dQ est la contribution correspondante en termes de forces. C'est
nn

donc seulement quand les contraintes satisfont exactement I'équilibre local (div 6,1 + 7= 0),
que la premiére intégrale est nulle. Ainsi, l'équation (3.6) est valable seulement pour la
premiére étape d'excavation car les contraintes initiales du sol sont d'origine géostatique et
numériquement vérifient 'équilibre local (div o,,.; +vY=0).

3.4 - Présentation du module de calcul EXCAVE-LCPC

La méthode proposée par Borja et al. (1989) est a la base de l'algorithme du module de
calcul EXCAVE-LCPC que nous avons introduit dans le code CESAR-LCPC.

Ce module est identifié par le mot clé EXC. Un sous-programme spécifique a été créé,
nommé EXCAVE : celui-ci permet le calcul et les modifications nécessaires des forces
volumiques et des contraintes initiales & chaque étape n & cause du changement de la
géométrie. L'appel du sous-programme EXCAVE a été ajouté dans le sous-programme
EXCHAR. Le sous-programme EXCAVE peut étre consulté dans le fichier gdchar.f.

L'introduction de ce module a nécessité la création d'un autre sous-programme appelé
LECEXC, qui se trouve aussi dans le fichier gdchar.f Plusieurs autres modifications ont été
nécessaires dans les sous-programmes ASSEMF du fichier gdchar.f, ELEMO1 du fichier
famiO1.f et EXMCNL du fichier blmenl.f Ces modifications ont concerné l'actualisation du
vecteur des forces internes a chaque itération, l'algorithme de résolution en tant que tel et le
calcul du critére de convergence.

Le critére de convergence choisi est : “r""Se x ||r°|[ Dans cette équation r* =P, —1 7% est
le vecteur des forces résiduelles 4 l'tération k, I/} correspond aux contraintes finales de cette



itération, r’=P,—I°, et I., correspond aux contraintes initiales de cette étape (o,.,). | |
désigne la norme euclidienne et le paramétre &, représente la tolérance sur le résidu.

3.5 - Exemples de validation du module de calcul EXCAVE-LCPC

3.5.1 - Calcul manuel de 1a modélisation de I'excavation

Nous avons débuté les tests de validation par un calcul manuel. Ce calcul a servi ensuite
pour guider la programmation effectuée dans le module EXCAVE-LCPC. Les résultats de
calcul du programme ont été comparés a ceux du calcul manuel.

La figure 3.4 présente la géométrie et les conditions aux limites appliquées. Le maillage
contient 6 éléments quadrilatére a 4 noeuds. L'exemple consiste en I'excavation des éléments 5
et 6. Dans un premier calcul, nous avons excavé deux éléments en une seule étape, et procédé
4 une intégration analytique afin de trouver les résultats exacts. Dans un deuxiéme calcul, nous
avons excavé ces deux éléments en deux étapes successives en commengant par l'élément S.
Dans ce dernier calcul, nous avons employé la méme méthode d'intégration numérique que
dans un programme de calcul par élément finis.

20m

20m

I 20m
X

Figure 3.4 - Géométrie et conditions aux limites.

Le sol est supposé avoir un comportement élastique linéaire et, pour simplifier les
calculs, les caractéristiques suivantes ont été choisies :
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v=1kNm? K;=0,5 E = 10000 kPa v=0,2

L'état initial des contraintes est supposé géostatique.

a) calcul analytique

L'état d'équilibre du massif de sol avant excavation en termes de forces nodales
volumiques P et de forces nodales internes I est représenté sur la figure 3.5.

y=vyab/4 x=K,vb?/6

Q, y y Q&,y YJ, 4 ﬁx X(;LVY)
\Ly y ¢¢Y Y\ly X f_)?.x ZXJgZX 2xﬁ
0

Figure 3.5 - Etat d'équilibre des forces nodales volumiques et internes avant excavation.
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L'excavation des éléments 5 et 6 se traduit par les forces nodales (P - I) sur la frontiére

d'excavation et ces forces peuvent étre obtenues a partir des éléments du massif de sol non-
excavé ou a partir des éléments du massif de sol excavé (figure 3.6).

y
2y
y 3y
1
P)
y
5
2y
6
\2/ \ 2
(P)

(-D

y=yab/4 x=K,7b2/6
YA
x € x €
2y A 4 4
6x € 6x €
A Sy 7y)ﬁ 3 Ady ayA 3
< <
5x 5x
1 2 1 2
-D (P-I)
AY
> x > X
5 AZY 5
> 6x > 6x
6 6
VY 5 ¥ By 5

(P-D)

(calcul analytique).
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Figure 3.6 - Forces nodales dues a I'excavation des éléments S et 6 en une seule étape



b) calcul numérique

Les forces volumiques P, et les forces internes I dues a I'excavation des éléments 5 et 6
en deux étapes successives sont présentées sur les figures 3.7 et 3.8. La méthode d'intégration

numérique de Newton-Cotes avec quatre points d'intégration a été choisie.

100 A 100
33,33 € 33,33 €
A 4 4
100 300 300 Asoo A 200 Azoo
< <
66,67 66,67
6 6 3 6 3
1 1 2 1 2
P) (-D P-D
100 1001\
> 33,33 > 3333
5 5 ’ 5
100 100 100 100 200 200
> 66,67 > 66,67
P) (-D (P-D

Figure 3.7 - Forces nodales dues a 'excavation de I'élément S (calcul numérique).
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4 4
A75 61 124,39 4
200 149,41 & . 149,41 €
269,29 269,29
3 A 3 A 25510A 3
100 300 555,10* ,
<& e
114,71 114,71
1 2 1 2 1 2
® D ®-D)
100 224,72T 124,721\
> 149,41 > 149,41
6 6 6
> 114,71 ; > 114,71
(®) (-I) (P-D)

Figure 3.8 - Forces nodales dues a l'excavation de I'élément 6 (calcul numérique).

Le tableau 3.1 résume les valeurs des déplacements nodaux dus a I'excavation des
éléments 5 et 6 en une seule étape et en deux étapes successives, effectuées manuellement et
par le module EXCAVE-LCPC. Ils sont identiques.
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Tableau 3.1 - Valeurs des déplacements (m).

Calcul manuel Module EXCAVE-LCPC
Noeud | Direct. | Premiére | Deuxiéme| Une Premiére Deuxieme | Une étape
No. étape étape étape étape étape
4 X 0 0 0 0 0 0
y 0,0238 | 0,0751 0,0751 | 0,0238146 | 0,0750832 | 0,0750832
5 X -0,0034 | -0,0108 | -0,0108 | -0,00340800| -0,0108188 | -0,0108188
-y 0,0178 | 0,0299 | 0,0300 { 0,00178253 { 0,0299712 { 0,0299712
6 X 0 0 0 0 0 0
y | 00125 | 0,0090 | 0,0090 | 0,0125349 | 0,00897453 | 0,00897453
7 X 0 - - 0 - -
v 0,0603 - - 0,0602655 - -
8 X -0,0029 | -0,0184 | -0,0184 | -0,00291659 | -0,0184227 | -0,184227
y 0,0325 0,0174 | 0,0173 | 0,0325059 i 0,0173325 0,0173325
9 X 0 0 0 0 0 0
'y 0,0187 | 0,0143 0,0143 | 0,0187228 | 0,0143028 0,0143028
11 X -0,0034 | -0,0035 | -0,0036 | -0,00344456 | -0,00357185 } -0,00357185
y 0,0254 | 0,0166 | 0,0166 | 0,0253895 0,0165613 0,0165613
12 X 0 0 0 0 0 0
y 0,0242 | 0,0096 | 0,0096 | 0,00242488 | 0,00957543 | 0,00957543

3.5.2 - Excavation dans un milieu élastique linéaire

Avant l'excavation, le massif de sol est en équilibre sous l'action de la force de gravité.
L'état initial des contraintes G, est supposé d'origine géostatique avec Y= 18 kN/m3, K, = 0,75
et la configuration initiale est non-déformée (g, = 0). La figure 3.9 présente un exemple
d'excavation en six étapes. Le maillage est constitué de 533 noeuds et de 160 éléments
quadrilatéraux a huit noeuds. Chaqgue étape consiste a enlever une couche de 0,25m d'épaisseur
et de 10m de largeur. Les caractéristiques élastiques du sol sont : E = 8000 kPa et v = 0,2.
Pour réaliser la premiére étape d'excavation, les forces volumiques et les contraintes initiales du
groupe 2 (partie & excaver) sont annulées ainsi que sa rigidité. Pour le reste du massif de sol
(groupes 1 et 3 a 7), la matrice de rigidité est constante, puisque le comportement du sol est
supposé élastique linéaire.

Comme pour un matériau élastique linéaire, la convergence de I'équation 3.5 est atteinte
aprés la premifre itération, aucune actualisation du vecteur des forces intérieures n'est
nécessaire et la méthode proposée par Borja et al. (1989) est identique & la méthode de
Ghaboussi et Pecknold (1984) et de Brown et Booker (1985).



Par la suite, les contraintes obtenues a la fin de la premiére étape sont considérées
comme des contraintes initiales pour la deuxiéme étape d'excavation et la configuration initiale
de la deuxiéme étape tient compte des déplacements finals a la fin de la premiére étape. Le
processus pour la deuxiéme étape d'excavation est similaire & celui de la premicre étape. Pour
'excavation du groupe 3 (nouvelle couche de sol & excaver), les forces volumiques sont
annulées, ainsi que les contraintes initiales et la rigidité du groupe 3.

Les résultats finals des déplacements et des contraintes pour l'excavation des groupes 2
a 7 en six étapes successives et en une seule étape sont rigoureusement identiques (figures 3.10
et 3.11). Les contraintes horizontales de la frontiére verticale d'excavation (coupe BC) et les
contraintes verticales au fond de l'excavation (coupe CD) sont quasiment nulles, a I'exception
de la singularité du point C, ol une concentration des contraintes existe.

1,5m
u=70
2,5
u=20
5 =0
< = > = >
B £
A 4 1,5m
[4]
1 A
1 2,5m
1 u=0

v=1_0

Figure 3.9 - Maillage d'un massif de sol pour un calenl d'excavation séquentiel.
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Figure 3.10 - Déplacements a la fin d'excavation : cas d'un massif élastique linéaire.
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Figure 3.11 - Contraintes 2 la fin de I'excavation : cas d'un massif élastique linéaire.
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3.53- Excavatioh dans un milieu élastoplastique parfait

Dans cet exemple, le massif de sol a un comportement élastoplastique parfait de type
Driicker-Prager. Ce modéle se caractérise par une élasticité linéaire de Hooke (E, V), une
surface de charge F(o;) et un potentiel plastique G(gj) tels que :

F(o,)=yT,~a.tr6-ks0

G(S;)=JT, =B.tr 6 +const.

Les caractéristiques mécaniques sont les suivantes :

E = 8000 kPa v=0,2 k=2,45 kPa a=0,15 B=0,15

Les paramétres du critére de Driicker-Prager k, a et B correspondent & un cercle de
rupture extérieur & la surface de rupture de Mohr-Coulomb, dans l'espace des contraintes

(figure 3.12).

]

Orucker-Prager

F {a)

Figure 3.12 - Critéres de Driicker-Prager et de Mohr-Coulomb :
(a) dans l'espace des contraintes principales ; (b) dans le plan déviatorique.

Les correlations entre les paramétres de ces deux critéres sont :

6ccosQ _ (6)(2) cos20°
S3(3-sing) 3 (3-sin20°)

k= =2,45kPa

o= 2sing _ 2sin20°  _
V3 (3-sing) +/3(3-sin20°)

0,15
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B= 2siny 25in20°
J3(3-siny) +3(3-sin20°)

=0,15

Note : Le critére de Driicker-Prager correspondant & un cercle de rupture extérieur a la surface
de rupture de Mohr-Coulomb a ét¢ ajouté dans le code de calcul CESAR-LCPC. Le sous-
programme caractérisant le critére de Driicker-Prager s'appelle CRIT14 et il se trouve dans le
fichier Immod1.f.

Toutes les conditions de chargement sont identiques a celles de l'exemple précédent. Le
choix de la profondeur finale d'excavation de 2m est quelque peu irréaliste pour les
caractéristiques du sol. Ce choix est motivé par le désir d'avoir une zone plastique importante
dans le massif de sol non-excavé et de vérifier la fiabilité de la programmation dans les cas les
plus plastiques. Le massif de sol est plastifié pendant I'excavation de la troisitme couche
(groupe 4) et la zone plastique se développe au cours des excavations suivantes (figure 3.13).

Les résultats des déplacements et des contraintes & la fin de l'excavation (en six étapes
ou en une seule étape) sont comparés sur les figures 3.14 et 3.15 : ils sont identiques. Une
tolérance de 10~ est choisie pour les tests de convergence sur les résidus et le tableau 3.2
représente le taux de convergence. La convergence est trés rapide, méme pour les derniéres
étapes d'excavation o une zone plastique relativement importante est observée autour de
I'excavation.

Tableau 3.2 - Evolution du critére de convergence en fonction des étapes d'excavation

No. premiére | deuxiéme | troisiéme | quatriéme | cinquidme | sixiéme Une seule
d'itération étape étape étape étape étape étape étape
1 0,69774.10°13 | 0,69878.10°13 | 0,35783.100! | 0,19728.10700 | 0,41780.10+00 | 0,62949.10700 | 0,14698.10700
2 0,39330.1003 | 0,69623.10°1 | 0,11902.10M0 | 02575510190 | 0,61158.10*01
3 0,19559.10°%6 | 0322541001 | 0,44144.100! | 0,31496.10700 | 0,62247.10°0!
4 0,20087.1002 | 0,53327.100! | 0,10592.10700 | 0,37655.1001
5 0,13570.10%6 | 0,31362.1001 | 0,86262.1001 | 0,25434.10°01
6 0,43662.1002 | 0,53799.100! | 0,15414.10°01
7 0,31334.1092 | 0,43324.100! | 0,82222.10°02
8 0,23551.1092 | 0,17856.1001 | 0,97560.10°02
9 | 0,36043.1003 | 0,50148.1002 | 0,11998.10-02
16 i 0,13773.10°10 | 0,44394.1003 | 0,12747.1093
1 0,52857.1005 | 0,12972.100%
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Norme de la déformation plastique = “efj"= Z(e; )
i

=

Troisiéme étape d'excavation 107 < !!85}“55.10'5

Quatriéme étape d'excavation 5.107°< “85 ﬂs 0,000355

L R TS

e

Cinquiéme étape d'excavation 0,0002< ilefjiis0,00ZZ

Sixi¢me étape d'excavation 0,001< ez {<0,011

Figure 3.13 - Isovaleurs de la déformation plastique au cours de I'excavation
(critére de Driicker-Prager).
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Figure 3.14 - Déplacements a Ia fin de I'excavation (critére de Driicker-Prager).
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Figure 3.15 - Contraintes a la fin de I'excavation (critére de Driicker-Prager).
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3.5.4 - Excavation dans un milieu élastoplastique avec écrouissage

Dans ce nouvel exemple, le massif de sol est supposé avoir une loi de comportement
élastique linéaire-plastique avec écrouissage. Le modéle Cam-Clay modifié a été choisi. Les
parameétres mécaniques sont les suivantes :

Ko=2
K = 0,0097

E = 230000 kPa
M=118  e,=0,385

v =20 kN/m?
A=0,041

v=0,33
P, =4000 kPa

Les paramétres A et x, sont les pentes des courbes de "consolidation vierge" et de
"déchargement-rechargement” dans un plan (e, In p), et P_, fixe la limite d'élasticité initiale. Les
paramétres sont déduits d'un essai triaxial isotrope ou d'un essai oedométrique ; e, est l'indice
des vides initial et M est la pente d'une droite dans le plan (p, q) appelée "ligne d'état critique”
qui correspond en fait a la droite de rupture dans le plan de Mohr M =6sin ¢ /(3 - sin @) =
©° / 25]. Les paramétres ci-dessus caractérisent la marne de Las Planas (Lee et al,, 1993). On
traite le méme probléme que précédemment.

La comparaison des déplacements et des contraintes pour une excavation en six étapes
et une excavation en une seule étape montre que ces résultats sont identiques (figures 3.16 et
3.17). Le tableau 3.3 représente I'évolution du taux de convergence du résidu dans les
différentes étapes de calcul. La plastification du massif de sol commence i la troisiéme étape
d'excavation.

Tableau 3.3 -Evolution du taux de convergence du résidu (Cam-Clay modifié).

No. premiére | deuxiéme | troisiéme | quatriéme | cinguiéme sixiéme Une seule
d'itération étape étape étape étape étape étape &tape
1 0,76758.10713 | 0,76752.1013 | 0,76066.10"01 | 0,23181.10700 | 0,28616.10100 | 0,25965.10700 | 0,22650.10700
2 0.26375.1001 | 0,39210.1001 | 0,87188.1003 | 0,99202.1002 | 0,73154.10°02
3 0,31948.10°02 | 0,51539.1002 | 0,85447.10%¢ | 0,81818.10%3 | 0,72008.1002
4 0,99192.10°14 | 0,65260.1004 | 0,30582.1008 | 0,54729.100% | 0,71683.1003
5 0,46006.100° 0,42800.10%4 | 0,75978.10°04
6 0,97318.1005 | 0,12697.10°04
7 0,44851.10°06
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Figure 3.16 - Déplacements a la fin de I'excavation (modéle Cam-Clay modifié).
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3.5.5 - Excavation tridimensionnelle dans un milieu élastoplastique parfait

Dans cet exemple, des éléments tridimensionnels linéaires (hexaédres a huit noeuds)
sont utilisés. Le maillage est constitué de 216 éléments et de 343 noeuds. Le massif de sol est
supposé avoir la loi de comportement élastoplastique parfaite avec le critére de Dricker-
Prager. Les paramétres sont identiques a ceux adoptés pour l'exemple en déformation plane.

L'excavation est réalisée en trois couches de 0,5m d'épaisseur, 10m de largeur et 18m
de longueur (figure 3.18). La plastification du massif de sol commence au cours de I'excavation
de la premiére couche et se développe par la suite. Les déplacements et les contraintes 3 la fin
de l'excavation aprés trois étapes successives et aprés une seule étape sont comparés dans les
tableaux 3.4 et 3.5 ; ils sont rigoureusement identiques.

Figure 3.18 - Maillage pour une excavation tridimensionnelle.
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Tableau 3.4 - Déplacements i la fin de I'excavation
(critére de Driicker-Prager)

Calcul en une seule étape

Calcul en trois étapes

Point | Direction X | Direction Y | Direction Z | Direction X | Direction Y | Direction Z

(mm) (mm) (mm) (mm) (mm) (mm)

1 0 1,14904 2,868 0 1,14905 2,868

2 1,38665 0,109606 1,53942 1,38666 0,10961 0,153941

3 2,13342 0 3,34685 2,13343 0 3,34685

4 0 2,27508 3,36131 0 2,27508 3,3613

5 2,14546 1,07929 1,65622 2,14546 1,07929 1,65622

6 3,2379 0 3,6797 3,2379 0 3,67969

7 1,42915 0,661543 | 0,936236 1,42913 0,664553 | 0,936274

3 0 0 8,45252 0 0 8,45256

Figure 3.19 - Déplacements a la fin de l'excavation (critére de Driicker-Prager).
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Tableau 3.5 - Contraintes a la fin de I'excavation (critére de Driicker-Prager)

Point Calcul en une seule étape Calcul en trois étapes

o, (kPa)* | o, (kPa)* | o;(kPa)* | 0, (kPa)* | o, (kPa) * | o, (kPa) *
1 1,42181 1,00341 -2,89153 1,42181 1,00341 -2,89154
2 0,766792 0,54551 | -0,931254 | 0,76682 0,545511 | -0,931251
3 0,884523 | -0,330603 | -2,80175 0,88451 | -0,330641 | -280176
4 27,7503 | 21,3095 | 13,7956 | 27,7504 | 213095 | 13,7956
5 25,2337 21,5924 16,8742 25,2337 21,5925 16,8743
6 23,5459 20,1315 14,3274 23,5459 20,1315 14,3274
7 13,4838 13,2123 0,823157 13,4832 13,2116 0,822767
8 17,5732 17,192 2,98416 17,573 17,192 2,98428

* les compressions sont comptées positivement.

Figure 3.20 - Contraintes a la fin de I'excavation (critére de Driicker-Prager).
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Figure 3.21 Comparaison de 1a méthode de Borja et al. (1989) avec la méthode de Ghaboussi et Pecknold
(1984) et de Brown et Booker (1985) pour la medélisation d'une excavation dans un milieu élastoplastique
parfait avec le critére de Driicker-Prager.

105



3.6 - Comparaison entre les différentes modélisations d'une excavation

Afin de comparer les différentes méthodes de modélisation dune excavation, nous
avons programmé dans le code CESAR-LCPC (module de résolution MCNL) d'une part la
méthode proposée par Ghaboussi et Pecknold (1984) et Brown et Booker (1985) et, d'autre
part, la méthode de Borja et al. (1989).

Les performances de ces méthodes sont étudiées sur un exemple d'excavation en
déformation plane dans un massif de sol élastoplastique (critére de Driicker-Prager).

La figure 3.21 présente des déplacements de l'excavation calculés en 6 étapes et en une
seule étape, pour les deux méthodes. Cette figure met clairement en évidence que
l'augmentation du nombre d'étapes d'excavation permet de rapprocher les résultats obtenus
avec la méthode de Ghaboussi et Pecknold (1984) et de Brown et Booker (1985) de ceux
fournis par la méthode de Borja et al. (1989). On peut dire que l'initialisation des contraintes
dans les étapes successives de la méthode proposée par Ghaboussi et Pecknold (1984) et par
Brown et Booker (1985) joue un rdle similaire & l'actualisation des contraintes a chaque
itération dans la méthode de Borja et al. (1989).

3.7 - Conclusions

L'é¢tude bibliographique sur la modélisation par éléments finis des excavations nous a
conduit a retenir la méthode de Borja et al. (1989) pour ia modélisation en éiément finis des
problémes d'excavations. Cette méthode est capable de modéliser une excavation par étapes
dans un milieu élastoplastique aussi bien que dans un milieu élastique et ceci indépendamment
du nombre d'étapes de calcul.

Cette méthode a été programmée dans le code de calcul par élément finis CESAR-
LCPC.

Des exemples de calcul en comportement élastique linéaire, en comportement
¢lastoplastique parfait {critére de Driicker-Prager) et élastoplastique avec écrouissage (modéle
Cam-Clay modifié) en déformations plane et tridimensionnelle ont permis de valider cette
programmation.

La convergence des calculs est trés rapide, méme dans le cas ou une zone importante
de massif non excavé est devenue plastique.

La comparaison de la méthode de Borja et al. (1989) avec la méthode de Ghaboussi et
Pecknold (1984) et de Brown et Booker (1985) a mis en évidence que I'augmentation du
nombre d'étapes d'excavation dans un milieu élastoplastique permet de rapprocher les résultats
fournis par les deux méthodes.
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Le chapitre suivant présente quelques applications de la méthode de Borja et al. (1989)
et nous permet d'étudier linfluence des lois de comportement sur la modélisation des
contraintes et des déplacements au cours des étapes de calcul.
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Chapitre 4

Lois de comportement et modélisation du déchargement

4.1 - Introduction

Le comportement des massifs de sol soumis & un déchargement constitue un probléme
important en géotechnique, car ce type de comportement intervient dans de nombreux
domaines. On peut citer notamment la construction d'ouvrages souterrains (tunnels, lieux de
stockage), la réalisation d'excavations a ciel ouvert (ouvrages de souténement) ou encore 'effet
des cycles de chargement-déchargement-rechargement sur les structures (séisme, houle). La
notion de déchargement est également liée a 'un des concepts fondamentaux de la mécanique
des sols, a savoir le concept de surconsolidation des sols au cours de I'histoire géologique.

Les résultats des essais de laboratoire menés sur des éprouvettes de sol ont permis
d'étudier le probleme du déchargement dans des cas particuliers de sollicitations et de
quantifier les relations entre les contraintes, les déformations et leurs incréments. Aprés avoir
défini de maniére mécanique la notion de déchargement dans le cas de I'hypoélasticité et de
I'élastoplasticité, de nombreux auteurs ont ainsi pu compléter les lois de comportement des
géomatériaux et les introduire dans un code de calcul par éléments finis. Ce chapitre a pour
objet de mettre en ¢vidence, de maniére approchée, I'étendue des régions de sol en
déchargement mécanique dans la modélisation du comportement d'une excavation dans un
terrain, ceci afin de pouvoir mieux représenter les mouvements du sol au cours d'un
déchargement.

I convient de préciser que ce chapitre ne concemne que le probléme du déchargement
monotone des sols 4 partir d'un certain état d'équilibre, obtenu aprés un chargement également
monotone. Méme si les développements présentés peuvent étre appliqués a des cas de
chargement ne comportant que peu de cycles, les aspects liés au chargement cyclique ne sont
pas considérés.

Dans ce chapitre nous présentons d'abord quelques généralités sur les différents types
de loi de comportement puis, aprés une discussion de la notion de déchargement, nous
étudions le comportement d'une éprouvette (sans rotation des sollicitations) et d'un massif de
sol en déchargement.

4.2 - Essais de laborateire et comportement au déchargement

Les essais de laboratoire montrent généralement que le comportement au déchargement
est différent du comportement au chargement. Ainsi, les essais triaxiaux mettent bien en
évidence cette différence de comportement. Le cycle de déchargement-rechargement peut faire
apparaitre une boucle d'hystérésis plus ou moins prononcée selon le matériau considéré (figure
4.1).
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Figure 4.1 - Essai triaxial en compression sur un sable d'Hostun reconstitué
(Institut de mécanique de Grenoble).

Les modules au déchargement, déduits des courbes contraintes-déformations obtenues
a l'appareil triaxial sur des sables ou des argiles, sont toujours plus élevés que les modules au
chargement. Des études sur les sables ont ainsi montré que les modules tangents au
déchargement sont d'une & trois fois plus élevés que les modules tangents au chargement
(Wong et Duncan, 1974), tandis que les modules au déchargement et au rechargement peuvent
étre en général confondus.

Les figures 4.2 4 4.4 représentent respectivement un essai oedométrique, un essai
triaxial en compression isotrope et un essai de plaque. Pour chacun de ces essais, on observe
des chemins différents en chargement et en déchargement.
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Figure 4.2 - Essai oedométrique sur le sable de Karlsruhe
(Université de Karlsruhe, 1993).
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Figure 4.3 - Essai triaxial isotrope sur le sable de Karlsruhe
(Université de Karlsruhe, 1993).
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Figure 4.4 - Essai de plaque sur le sable de Karlsruhe
{Université de Karlsruhe, 1993).

L'analyse quantitative des résultats de ces essais ne peut étre réalisée indépendamment
d'un cadre théorique, qui permet de guider {'élaboration d'une loi de comportement.
Les deux principaux cadres théoriques utilisés en mécanique des sols sont

I'hypoélasticité et I'élastoplasticité, qui permettent toutes deux de définir des modules différents
au cours d'un chargement et d'un déchargement.

110



4.3 - Généralités sur les lois de comportement

Cette section est issue du rapport ERLPC n° GT52 (Mestat, 1993).

Les lois proposées pour la description du comportement des massifs de sols supposent,
d'une maniére trés générale, que ces matériaux développent une viscosité négligeable et que
I'effet dii au vieillissement est également négligeable. Ceci signifie que la vitesse de sollicitation
n'a pas d'influence sur le comportement du matériau. En conséquence, la relation fonctionnelle
est indépendante de l'incrément de temps pendant lequel la sollicitation a été appliquée. Ces
hypothéses sont assez justifiées dans le cas des sols granulaires. Par contre, elles sont en
général étendues aux sols fins bien que l'on connaisse, depuis longtemps, l'influence du fluage
sur le comportement de ces derniéres.

Pour les sols fins, on peut distinguer un comportement a court terme (comportement
non drainé), dans lequel le fluide n'a pas eu le temps de s'évacuer et un comportement a long
terme (comportement drainé), lorsque le fluide a eu le temps de s'évacuer. La loi de
comportement doit tenir compte de ces phénoménes ou bien n'étre valable qu'a court ou a long
terme. Dans cette étude, le comportement transitoire n'est pas pris en compte.

D'une maniére générale, les lois de comportement des sols sont écrites sous une forme
incrémentale en petites déformations. La relation de comportement incrémentale apparait alors
sous la forme :

F(de;,do,€,,0,)=0 (4.1)

ij?

Les lois de comportement que l'on rencontre le plus fréquemment en mécanique des
sols sont les lois élastiques, hyperélastiques, hypoélastiques et élastoplastiques.

4.3.1 - Comportement élastique

Un milieu est dit élastique si I'état de contraintes est déterminé de maniére unique par
I'état de déformations actuel, mesuré a partir d'une configuration de référence fixe. L'histoire de
la déformation n'intervenant pas, la relation de comportement s'exprime par une fonction
tensorielle Fy;, dont la forme dépend de la configuration de référence choisie et telle que :
G; = F;'j(ekl) (4.2)

Le comportement ¢lastique décrit par cette équation est réversibie et indépendant du
chemin. Le comportement élastique est isotrope si F;; est une fonction tensorielle isotrope.

4.3.2 - Comportement hyperélastique

Un milieu continu est dit hyperélastique si la dissipation intrinséque est toujours
identiquement nulle. Dans ce cas, la loi de comportement est fondée sur I'hypothése de
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l'existence d'une fonction de I'énergie de déformation W(g;) ou d'une fonction de I'énergie de
déformation complémentaire Q(o; ), telle que :

oW(e,) 0Q(c,,)
G. = ——H7 £ =L 43
™ * " oo, #3)
d'ou sous une forme incrémentale :
’W(e,,) 2°Q(c. )
do., =——m" Jo de . = A 4.4
7 ogg0e, ¢ ou 796,00, 44

Les lois hyperélastiques (figure 4.5) sont réversibles, indépendantes du chemin des
contraintes et des déformations et, pendant les cycles de chargement-déchargement, il n'y a pas
de production d'énergie.

)
A

Figure 4.5 - Comportement hyperélastique.

4.3.3 - Comportement hypoélastique

La notion d'hypoélasticité, inventé par Truesdell (1966), consiste & faire I'hypothése que
le taux d'accroissement de contrainte, ou incrément de contrainte, dépend non seulement de
lincrément de déformation, mais également de la contrainte elle-méme. La relation de
comportement s'écrit ainsi sous la forme générale :

do; = F;(dey,0,,) ou do; = Dy,(0,,)dey (4.5)

ou Dy (0,,,) est le tenseur d'élasticite.
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Sur la figure 4.6, on observe que les modules tangents sont identiques en chargement et
en déchargement. Cette réversibilité en chargement et en déchargement est seulement valable
au sens incrémental et justifie l'utilisation du terme hypoélastique.

déchargement

Figure 4.6 - Comportement hypoélastique.

La nature incrémentale des modeles hypoélastiques offre plusieurs avantages comme la
non linéarité, la dépendance vis-a-vis du chemin de contraintes, l'anisotropie induite des
contraintes, la non-coincidence des axes principaux des incréments de contraintes et de
déformations et la dilatance. Les modéles hypoélastiques incluent les comportements élastique
et hyperélastique.

4.3.4 - Comportement plastique

Le comportement plastique s'appuie sur les deux concepts fondamentaux suivants :

- le critére de plasticité, qui généralise la notion de seuil de plasticité mise en
évidence dans les expériences de sollicitations uniaxiales,

- la regle d'écoulement plastique, qui définit, dans le cas des sollicitations
multiaxiales, la fagon dont évolue la déformation plastique.

La figure 4.7 représente la courbe contrainte-déformation relevée au cours d'une
expérience de traction simple. On constate sur cette figure l'existence d'un seuil de contrainte
O, a partir duquel le comportement du matériau devient irréversible.

En effet, I'éprouvette ayant été chargée au-deld du point A jusqu'en B, si I'on effectue
un déchargement, elle suit le chemin BC et non le trajet BAO. En particulier, aprés un
déchargement total, il reste une déformation de I'éprouvette, représentée par OC, qui est la
déformation permanente.
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Figure 4.7 - Comportement plastique et I'expérience de traction simple.

Si l'on procéde ensuite 4 un nouveau chargement, tant que la contrainte G reste
inférieure a G, celui-ci s'effectue en suivant un trajet CB identique, au sens de parcours prés, &
celui décrit lors du déchargement. Ce comportement demeure réversible tout au long de CB.
Quand o vient & dépasser Oy, le trajet suivi redevient la courbe de premier chargement au-dela
de B (c'est a dire la courbe représentant la traction sans déchargement). Ainsi, lors de ce
nouveau chargement & partir de C, G apparait comme le nouveau seuil en traction :

- 0, est le seutl de plasticité initial,
- Oy est le seuil de plasticité actuel, lié 4 la déformation plastique €P.

Le phénoméne observé sur la figure 4.7, ou le seuil de plasticité actuel oy est une
fonction de la déformation plastique, correspond au cas du matériau dit écrouissable. Si oy est
une fonction croissante de e?, on dit que le matériau est a écrouissage positif.

0 £
c >

Figure 4.8 - Comportement élastique parfaitement plastique.
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Toutefois, ce phénoméne n'est pas général pour le comportement plastique. Ainsi, le
seuil de plasticité G, peut étre indépendant de eP et le matériau est alors dit élastique-
parfaitement plastique. Pour ce type de maténau, lorsque la contrainte dépasse le seuil 6,, il y a
une possibilité d'allongement illimité (figure 4.8). 11 y a aussi des matériaux qui, Sous un certain
chemin de charge et au-dela d'un certain pic, présentent un ramollissement ou écrouissage
négatif (figure 4.9). Ce phénoméne n'est pas considéré dans ce chapitre.

Figure 4.9 - Comportement plastique et écrouissage négatif.
La déformation totale est définie comme la somme d'une déformation réversible
(élastique) et d'une déformation irréversible (plastique). On écrit
de=de* +de’ (4.6)

L'expérience monoaxiale évoquée ci-dessus est un cas particulier des sollicitations
diverses que peut subir une éprouvette tridimensionnelle.

......

défini par une fonction scalaire F de la contrainte o, appelée fonction de charge du matériau et
telle que :

F(oy) <0 corresponde 2 l'intérieur du domaine,
F(o;;) = 0 corresponde a la frontiére du domaine.
On appelle également “critére d'élasticité” la condition F(o;) < O et “critére de

plasticite" la condition F(0,) = 0. La condition F(c;) > 0 correspond a l'extérieur du domaine
et elle n'a pas de sens mécanique.
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Pour un matériau écrouissable, le domaine d'élasticité actuel dépend de I'état
d'écrouissage, que l'on représente par une variable k introduite dans l'expression de la surface

de charge, notée désormais F(o;, k).

L'état d'écrouissage k n'évolue que lorsqu'il y a évolution de la déformation plastique.
Diverses théories ont été construites pour représenter I'écrouissage. Les deux principales sont :

- la théorie de I'écrouissage isotrope de Taylor et Quincey, qui fait dépendre
'écrouissage d'un paramétre scalaire unique. Le domaine d'élasticité se transforme par
homothétie de centre O (origine de l'espace) au fur et & mesure de l'écrouissage ;

- la théorie de l'écrouissage cinématique de Prager, pour laquelle les frontiéres
d'élasticité successives se déduisent de la frontiére initiale par translation dans l'espace des
contraintes. L'écrouissage dépend alors d'un paramétre tensoriel.

Soit (0, k) un état de contraintes et un état d'écrouissage correspondant a une étape de
chargement donnée. Si cet état est tel que F(oy, k) < 0, (o) est intérieur au domaine
d'élasticité actuel, donc la variation de déformation est purement élastique : dey = de*;.

Si cet état est tel que F(oy, k) = 0, (o) se trouve sur la frontiére du domaine. Pour
décrire dans ce cas le comportement, il convient de distinguer selon que le point matériel est en
chargement ou en déchargement. D'une fagon plus mathématique, cette condition s'écrit :

il y a chargement si :

oF

F(o,.k)=dF(c;,k)=0 et 3o, o, >0 alors de, =de; +def
if
il y a déchargement si ;
oF e
F(o;.k) =0 et —do,; <0 alors de, =de;,
80"-]- i ij ij
il y a chargement neutre si
F(0,.k) =0 I 45, =0 al = de! 7
(0,.k) = et P c, = ors de,; =de; 4.7)
i

avec d le symbole de la dérivation partielle et la convention de sommation des composantes sur
les indices doublés.

La régle d'ecoulement plastique a pour objet d'exprimer der; en fonction de o, et do;,
et de I'état d'écrouissage représenté par k.

Le principe du travail plastique maximal (Hill, 1950) permet de qualifier la régle

d'écoulement. Ainsi, en un point régulier de la frontiére d'élasticité, la déformation plastique est
de la forme :
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dej=ah 2T (@.>0) 438)

;

Toutes les vitesses de déformation possibles sont alors coaxiales a la normale extérieure
a la frontiére et ne dépendent que du scalaire dA, non nul si et seulement si le point matériel est
en état de chargement.

On introduit également, lorsqu'il y a écrouissage, la variable H(C;;, k), appelée module
d'écrouissage et définie par la relation :

oF do. 4.9)

iy
G,

Hd\=

L'expérience montre que, dans le cas des sols, il faut introduire un potentiel plastique
G, différent de la fonction de charge F, telle que la régle d'écoulement devienne :

def =d7»—§-cg (d\>0) (4.10)
i

La régle d'écoulement est alors dite non associée. Le potentiel plastique G définit la
direction de la vitesse de déformation plastique, mais également ce que l'on appelle mécanisme
de plastification ou mécanisme plastique.

Dans le cas du matériau élastique parfaitement plastique, le domaine d'élasticité est
fixe : le point de charge oy ne peut pas sortir du domaine ; les déformations plastiques
n'apparaissent que si Oy est sur la frontiére d'élasticité et y demeure. Dans ce cas, la régle
d'écoulement demeure en partie indéterminée. Le multiplicateur plastique est arbitraire, a un
facteur non négatif pres.

4.4 - Comportement d'une éprouvette de sol

4.4.1 - Notion de déchargement en sollicitation uniaxiale

La défimtion d'un déchargement, au sens mécanique du terme, ne parait évidente que
dans le cas d'un essai a chemins de contraintes imposés pour lequel I'état de contraintes est
homogene et ne varie que dans une seule direction, notée G (exemples : essais triaxiaux drainés
de compression, d'extension ou a pression moyenne constante, etc.). Si la variation est
croissante (do > 0), I'éprouvette de sol est chargée, si la variation est décroissante (do < 0),
I'éprouvette est déchargée (figure 4.10) soit :

Il'y a chargement si : do>0
Il y a déchargement si : do<0 (4.11)
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do> 0
do<0

Figure 4.10 - Cas unidimensionnel.

La prise en compte d'un éventuel radoucissement complique cette définition, mais ne
pose pas de difficulté particuliére ; il suffit d'adjoindre un test sur la variation de la déformation

de pour distinguer, en condition radoucissante, le déchargement d'un chargement (figure 4.11).

4]
A
do< 0
de> 0
/ do<0 \
de< O
O » €

Figure 4.11 - Probléme unidimensionnel avec radoucissement.

Il y a chargement si : do>0 et de>90
11y a déchargement si : de <0 et de<0
1l y a radoucissement si : do <0 et de>0 (4.12)
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Le radoucissement n'est pas considéré dans ce rapport.
4.4.2 - Comportement élastique linéaire isotrope (loi de Hooke)

Un matériau est dit isotrope si son comportement est identique dans toutes les
directions : chaque plan matériel est un plan de symétrie et chaque axe est un axe de symétrie.
Le comportement élastique linéaire signifie que le tenseur de déformations reste proportionnel
au tenseur de contraintes au cours du chargement. L'élasticité linéaire est souvent présentée
sous la forme suivante

1+v oy V 0
g, —-e?j =—E—(o,.j —o,.j.)——l—;—tr(ck, —~0y)d; (4.13)

ou le parametre E est le module d'Young (unité Pa), et v est le coefficient de Poisson. Les
contraintes G‘?j et les déformations eg. représentent ['état initial du matériau.

L'hypothése de stabilité du matériau impose les conditions suivantes sur les coefficients
Eetv:

E>0 -1<v<05 (4.14)

L'application de la loi de comportement élastique linéaire aux invariants des tenseurs de
déformations et de contraintes permet de déduire les relations suivantes :

p=Ke, g=3Geg, 4.15)

ou K est le module de compressibilité ; G, le module de cisaillement et,

p___,cii 5, q____J?’S-'jsij _ {5, =0,)* +(0,-0,)"+(0;~0,)’
3 2 2
2e.e.
g,=¢;d; 84:1/_3!;']_
G, —~r(C,)d, €; —tr(e,z,)fi,.j
S = 3 ¢=—""
3 / 3

Par ailleurs, les relations entre les paramétres de comportement K, G, E et v sont les
suivantes :

E E
N G = 4,16
30-2v) 2(1+v) ¢ )
et inversement
9K G 3K-2G
E= VE———— 417
3K+G 6K+2G ( )
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Parmi les essais de mécanique des sols, l'essai le plus courant est I'essai triaxial en
compression. Dans ce type d'essai, deux des contraintes principales demeurent égales, tandis
que la contrainte principale majeure croit de fagon monotone en chargement et décroit de la
méme fagon en déchargement. D'une maniére mathématique, les conditions de l'essai se
traduisent par les équations suivantes :

a I'état initial : o) =03 =0, g =¢5=¢3=0
a un instant de chargement donné : 0, =0, €, =E, do, =0

Dans le cas de ['élasticité linéaire, les modules E et v sont supposés indépendants de la
pression de confinement et 'on déduit immédiatement les relations suivantes :

el=%(ol-cg) g, =—VE, g, =(1-2v)g, (4.18)

Cette loi de comportement est le plus souvent insuffisante pour simuler le
comportement d'un sol pour une large gamme de contraintes. Elle est alors associée a un
critére de plasticité.

4.4.3 - Modéle élastoplastique parfait avec critére de Mohr-Coulomb

Ce critére est utilisé pour les sols pulvérulents (par exemple les sables) et pour les sols
cohérents a long terme (par exemple les argiles et les limons). Le critére de Tresca, qui est un
cas particulier du critére de Mohr-Coulomb, est utilisé pour les sols cohérents a court terme.

Le modele de Mohr-Coulomb se caractérise par une élasticité linéaire isotrope de
Hooke (E, V), une surface de charge F(o;) et un potentiel plastique G(o;) tels que :

F(5,)=(0,~0,)—(0,+0,)sin@~2ccosp=0 (4.19)
G(6,)=(0,-0,)~ (0, +0,)sin y +const. (4.20)

ou 0, et 0; représentent les contraintes principales extrémes (G, = G, = &, avec la convention
de signe suivante : les compressions sont comptées positivement).

Le parametre ¢ est appelé cohésion du matériau ; ¢ est l'angle de frottement interne et
y l'angle de dilatance (y = @ si la régle d'écoulement est associée). Lorsque @ = 0, le critére est
appelé critére de Tresca.

Dans l'espace des contraintes principales (G;, G,, 0,), la surface définie par la fonction
de charge F est une pyramide de section hexagonale ayant pour axe la droite d'équation : g, =
G, = G; (figure 4.12).
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Figure 4.12 - Critére de Mohr-Coulomb dans I'espace des contraintes principales.

Du fait de la particularité de I'essai triaxial en compression (G, = G3), lors de la phase
plastique, deux surfaces de charges se trouvent simultanément activées :

F =(0,~0,)—(0,+0,)sinp-2ccosp=0
F,=(0,~0,)-(0,+0,)sinp-2ccos9=0 (4.21)

Cet état est appelé régime d'arréte ou de coin. De la méme fagon, deux potentiels
plastiques G, et G, sont mobilisés.

G, =(0, -6;)—(0, +0,)sin y +const.
G, =(6,—-0,)—(6,+0,)siny +const. (4.22)

Les déformations plastiques sont alors une combinaison linéaire des potentiels
plastiques G, et G,. La régle d'écoulement s'écrit alors :

36,
* 30,

de? = d 0G,

—+dA
i laci

(4.23)

avec dA, et dA, deux multiplicateurs de plasticité positifs ou nuls. Les déformations plastiques
se déduisent alors de la régle d'écoulement :

del =dh, (1-siny)+dA, (1-siny)
de? = —d\, (1+siny)
de? = —d\, (1+sin y) (4.24)

Comme le modéle considéré est élastique parfaitement plastique, les multiplicateurs de
plasticité dA, et dA, peuvent prendre une infinité de valeurs. Toutefois, le rapport de? / def,

est indépendant des multiplicateurs dA, et dA,.
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de] _—2siny

= 4.25
def 1-siny (4.25)

La quantité 2 sin y / (1 - sin ) caractérise la variation de volume au cours de la phase
plastique ; pour cette raison, W est appelé angle de dilatance. La figure 4.13 représente
graphiquement la modélisation d'un essai triaxial de compression par le modéle de Mohr-
Coulomb.

1 3
A
E ZCCOS(p'*'(G}-;-q)Sinq)
1
>,
atan (1-2v) ataHZSif_"l’
) K I-Sln\p'
y 24 P,
v
€

v

Figure 4.13 - Représentation de I'essai triaxial par le modéle de Mohr-Coulomb.

La figure 4.13 indique également comment déterminer les paramétres E, v, ¢, ¢ et y &
partir des résultats des essais triaxiaux.

4.4.4 - Modéle élastique quasi-linéaire (hyperbolique) de Wong et Duncan

Pour représenter mathématiquement le comportement non linéaire, les premiéres lois
proposées reposaient sur une linéarisation par morceaux des courbes contraintes-déformations
selon lintensité des contraintes appliquées. Ces lois ont été dites quasi-linéaires (Desai et
Sinwardane, 1984).

La loi de Hooke est appliquée sur chaque plage de contraintes avec des coefficients
tangents K, et G, (ou E, et v,), différents. D'une maniére générale, les coefficients sont exprimés
par des fonctions continues de I'état de contraintes. L'expression de ces lois est alors de la
forme suivante :
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E v, E 1+v \Y
do. = L .+ L2 8. de. = Ldo. ——2do, 8.
P Twv, 1 (e, (-2v,)  H0 o I T e
2
do, =2G,de, + (K, =3 G)de, 5, (4.26)

Ce modéle est mathématiquement trés simple. La non-linéarité et la dépendance vis-a-
vis du chemin de contraintes sont prises en compte mais, puisque les parties déviatorique et
volumique du tenseur de contraintes sont découplées, la dilatance due au cisaillement ne peut
pas étre décrite par ce modéle.

L'application la plus connue de ce modéle a été faite par Wong et Duncan (1974), qui
ont développé une loi de comportement fondée sur une approximation des courbes de
comportement contraintes-déformations obtenues dans un essai triaxial de compression
drainée. L'approche hyperbolique est a la base de modéle de Wong et Duncan ; la courbe

expérimentale (G, - 05, €,) est approximée par I'hyperbole d'équation :

£

G, ~0;= 4.27

L a+beg, “.27)
ol a et b sont deux constants dépendant de l'essai triaxial.

G1— 3 *
-------------------------- asymptote
E,
2
Figure 4.14 - Principe de I'approximation hyperbolique.
Les constants a et b se déterminent aisement :

o 1

E)=— (4.28)
a
et
(6,63 )y, = lim | —2—|=1 (4.29)
b3 uime g e a+be, )] b '
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Quant a I'expression du module d'Young tangent, elle se déduit par dérivation de la
relation 4.27 :

_d(c,-03) _ a
de, (a+be,)?

E, (4.30)

On peut faire apparaitre les contraintes o, et ¢, par I'equation 4.27, il vient ,

2
C, -0
E.=E% 1- 1 3 4.31

L'expérience montre que la rigidité de sol dépend de I'état de contraintes. Afin de
prendre en compte ce phénoméne, Janbu (1943) a proposé une relation entre le module tangent
initial et la pression de confinement :

' n
E0=K,P, (5’1}) (432)

a
avec K, et n des constantes physiques et P, ia valeur de la pression atmosphérique.

Wong et Duncan proposent aussi de choisir un point au voisinage de la contrainte
ultime (asymptote) et de définir ce point comme étant & la rupture ; ce choix est caractérisé par
le paramétre R tel que :

(Gl _Gs)mpmre

Rf=
(Gl —63)uhime

(4.33)

Le point 4 1a rupture est également supposé vérifier le critére de Mohr-Coulomb ;

2ceosp+2058inQ
c;~C = 4.34
( 1 3)rupture 1-sin@ ( )
Par suite, l'expression finale du module d'Young vaut
n 2

R, (1—si 6,—C
E=K,p,| 2| |1- 15 @) — ) (4.35)

. 2ccos@+20,5nQ

D'une fagon similaire, I'expression du coefficient de Poisson tangent v, peut étre

déterminée par une approximation hyperbolique dans le diagramme (g,, -€,). L'hyperbole est
définie ainsi :

(4.36)

ou c et d sont deux constants dépendant de I'essai triaxial.

124



L'expression du coefficient de Poisson tangent se déduit par dérivation :

d€3= c - c
de, (c-d.g)* (d.g,-1)?

(4.37)

On peut faire apparaitre les contraintes 6, et G, par l'equation 4.36, il vient avec

0

vi
v, = Y R (4.38)
E%(1- (6,-03) )

() ~ O3 )uttime

Le coefficient de Poisson peut étre exprimé en fonction de la pression de confinement
tet que :

V0= A —Blg(-;')i) (4.39)

a
ou A et B sont les paramétres de modéle de Wong et Duncan.

Par suite, l'expression finale du module d'Young vaut :

]
[E, —d(cl—GB)]z

Un paramétre de déchargement E a été ajouté afin de faire apparaitre des
déformations irréversibles. Le module au déchargement-rechargement est alors pris sous la
forme suivante :

(4.40)

Et =Eur pa (&) (441)
P

a

La figure 4.15 représente la réponse de la loi de Wong et Duncan a un essai triaxial
avec un cycle de déchargement-rechargement.

La loi de Wong et Duncan présente certains inconvénients notables. En premier lieu, il
est impossible de la justifier pour d'autres chemins de contraintes que ceux ayant servi & son
élaboration. En second lieu, l'expression du coefficient de Poisson tangent peut conduire & des
valeurs supérieures a 0,5, autrement dit des valeurs qui violent le principe de stabilité du
matériau. Enfin, les incréments de contraintes et de déformations ont les mémes directions
principales, ce qui est en contradiction avec les observations expérimentales.
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Figure 4.15 - Simulation d'un essai triaxial par le modéle de Wong et Duncan.
4.4.5 - Modéle élastoplastique avec écronissage de Nova (version 1982)

La loi de comportement de Nova (1982) est une loi élastoplastique avec écrouissage
isotrope adaptée 2 la description du comportement des sables. Elle a été développée a partir de
résultats d'essais sur éprouvettes cylindriques, ce qui explique sa formulation en fonction des
invariants des contraintes p (pression moyenne) et q (déviateur des contraintes) et des
invariants de déformations plastiques €” (déformation volumique plastique) et &7 (déformation

déviatorique plastique).

Un des fondements de cette loi est la relation contrainte-dilatance adoptée par Nova
selon le niveau de contraintes actuel du matériau, niveau caractérisé par le rapport de
contraintes q / p. L'expression de la relation contrainte-dilatance permet de construire le
potentiel plastique. La régle de normalité est appliquée pour des faibles rapports de contraintes
q / p, autrement dit, la surface de charge est confondue avec le potentiel plastique. Pour des
rapports élevés, le potentiel plastique différe de la surface de charge, qui est alors construite a
partir de l'expression proposée par Tatsuoka et Ishihara (1974).

L'évolution de l'écrouissage est gouvernée par une combinaison linéaire des deux
invariants de déformations plastiques €7 et €.

La formulation mathématique de la loi peut étre résumée par les équations suivantes.

L'élasticité non linéaire isotrope s'exprime comme suit
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dp S5
de; =L, dn, +B, 58,,. n; =T;— (4.42)

ou B, et L, sont deux paramétres de la loi ; s;

;> le tenseur des contraintes déviatoriques, et §;
le tenseur de Kronecker.

La relation contrainte-dilatance proposée par Nova est différente selon que le rapport
de contraintes | = q / p est supérieur ou inférieur a M / 2, (M est un parametre de la loi) :

* siq/p<M/2, larelation contrainte-dilatance est donnée par I'équation,

de? ap
d=Zr =28 4.43
- (4.43)

ou a est une constante. On déduit de cette relation I'équation différentielle liant les contraintes
petq, soit :

qdg=-apdp (4.44)

L'intégration de cette équation différentielle permet d'exprimer le potentiel plastique et
la surface de charge sous la forme :

4ug’ p.
—+1-£e =0 (4.45)

G(p.g,p.)=
M?p P

Le paramétre |1 est défini pard4 a p = M2, p. est la constante d'intégration de I'équation
différentielle, devenant par la suite le paramétre d'écrouissage de la surface de charge.

Dans le cas ot q/ p <M/ 2, la régle de normalité est supposée vérifiée. L'expression
de la surface de charge se déduit de celle du potentiel plastique.

* siq/p>M/2, larelation contrainte-dilatance est exprimée par I'équation,

P -—
_de, _M-m (4.46)
def |

On déduit de cette relation I'équation différentielle liant les contraintes p et q, soit :

ﬂ_i=_ﬂ (4.47)
dp up ¢

L'intégration de cette équation différentielle conduit au potentiel plastique G :

I-p

G(p,q,pc)=n——M— 1-u(PJ" =0 (4.48)

1-p Pe
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ou P, est le point d'intersection du potentiel plastique avec I'axe de compression isotrope. En
fait, P, représente la constante d'intégration de I'équation différentielle.

Dans le cas ot q/ p > M / 2, la régle d'écoulement est non associée. La surface de
charge est exprimée a partir de I'expression de Tatsuoka et Ishihara (1974), soit :

q P D, -M
F(p,q,p,)=——-M+In=—=0 ec .= 4.49
(p,q,p.) . o av P ﬁ+ue’m(2 ) (4.49)

Le paramétre d'écrouissage p, suit une loi d'évolution proche de celle de I'écrouissage
dans les modeéles Cam-Clay ; la différence provient de la prise en compte du terme déviatorique
€7 dans la loi de Nova :

14 4
& +Dgy 8") (4.50)

= [+
Pe=P.o XP( I—3,

ou p,, désigne une pression isotrope de référence, et m, D, [, B, sont des parametres de la loi
de comportement.

> O

Figure 4.16 - Surface de charge du modéle de Nova dans le plan (p, q).

q
A
n=M n=M/2

G,

0 > D
k

Figure 4.17 - Potentiel plastique du modéle de Nova dans le plan (p, q).
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Les figures 4.16 et 4.17 représentent la surface de charge et le potentiel plastique dans
le plan des contraintes (p, q).

Le modéle de Nova comprend 8 paramétres mécaniques au total (By, Ly, M, m, /, D, m,
Peo) ; mais seulement 7 d'entre eux sont des paramétres adimensionnels. Le huitiéme P, est en
fait un paramétre introduit nécessairement par la forme logarithmique de la relation
d'écrouissage. Ce paramétre peut dépendre de I'état initial et étre alors égal a la pression de
confinement pour un essai triaxial de compression, ou bien calculé en fonction de 1'état des
contraintes en place, de facon qu'il n'existe pas de domaine élastique initial en tout point d'un
massif de sable. Il peut aussi étre déterminé a partir de l'existence d'un domaine élastique. Il
n'est alors plus lié a I'état initial des contraintes. Le choix du calcul de p, a une influence
importante sur les performances de ce modéle.

Examinons le cas d'un essai triaxial de compression. La non existence d'un domaine
élastique initial permet & ce modéle d'avoir a tout instant une réponse différente en chargement
ou en déchargement. Le chemin de chargement est toujours élastoplastique. Au départ, la
premiere surface de charge est activée (q / p < M/ 2) et, par la suite, la deuxiéme surface de
charge sur laquelle la rupture se produit (figure 4.16). En revanche, le chemin de déchargement
est élastique non linéaire.

La figure 4.18 représente la réponse du modéle de Nova a un essai triaxial avec deux
cycles de déchargement-rechargement.

q

A —
q/p=M/2
deuxiéme cycle
i le
& Premier cyc
» £
1
deuxieme cycle
premier cycle N
e — > €,

o R

Figure 4.18 - Simulation d'un essai triaxial par le modéle de Nova.

129




4.5 - Comparaison quantitative de la réponse des lois de comportement

Pour cette comparaison, l'exemple du sable de Karlsruhe a été choisi.

Des essais en laboratoire et in situ ont été réalisés pour la détermination des propriétés
mécaniques du sol. Ces essais font partie d'un projet d'excavation devant un rideau de
palplanches qui sera étudié dans le chapitre 5.

Les échantillons ont été prélevés entre les profondeurs de 1 et 4m. Les analyses sur ces
échantillons ont indiqué la présence d'une couche de sable fin & moyen avec des passages de
sable graveleux. Le sable, qui a une densité relative de 0,584, peut étre classé comme un sable
moyennement dense & dense avec un poids volumique moyen de 16,5 kN/m3.

Deux essais de plaque avec un cycle de chargement-déchargement-rechargement ont
été effectués. IIs ont donné des modules de 32500 et 22900 kPa en chargement et 50870 et

35360 kPa en déchargement avec un rapport de 1,6 entre les modules en chargement et en
déchargement.

Un essai triaxial en compression isotrope a été effectué (figure 4.19). Il est a noter que
cet essai est le seul qui comporte un cycle de chargement-déchargement-rechargement.

500 ¢

400 |

300 1

contrainte moyenne (kPa)

0 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1.2 14 1,6 1.8
déformation volumique (%)

Figure 4.19 - Présentation de I'essai triaxial isotrope sur le sable de Karlsruhe
{Université de Karlsruhe, 1993).

Six essais triaxiaux de compression axisymétriques drainés avec trois valeurs de

pression de confinement (o,) de 100, 200 et 300 kPa ont été également effectués sur des
échantillons reconstitués. La figure 4.20 regroupe l'ensemble de ces essais.
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Figure 4.20 - Présentation des essais triaxiaux axisymétriques de compression drainés
sur le sable de Karlsruhe (Université de Karlsruhe, 1993).
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4.5.1 - Détermination des paramétres du modéle de Mohr-Coulomb

Le modéle de Mohr-Coulomb comprend au total 5 paramétres (E, v, @, ¢ et ).

......

Le coefficient de Poisson v = 0,25 a été déterminé a partir de la moyenne des six essais
triaxiaux de compression axisymétriques (figure 4.21).

Figure 4.21 - Détermination du coefficient de Poisson.

La figure 4.13 montre clairement la maniére dont on peut déterminer les paramétres E
et y 4 partir des résultats des essais triaxiaux. Le tableau 4.1 résume les valeurs du module
d'élasticité E et de I'angle de dilatance y calculées pour tous les essais. Le module d'élasticité E
du sable de Karlsruhe est déterminé pour une résistance correspondant & 40% de la résistance
ultime et une déformation axiale de 1%.

Tableau 4.1 - Détermination des paramétres E et y

Essai No. o, (kPa) E (kPa) y°
1 96 15000 10,89
2 100 15000 13,94
3 1977 30000 11,37
4 196,3 30000 11,37
5 299.8 45000 10,33
6 2997 45000 11,67

moyenne - 30000 11,6

On observe que le module d'élasticité augmente avec la valeur de la contrainte de
confinement.
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La détermination de la cohésion c et de l'angle de frottement @ a été effectuée de la
fagon suivante : Pour chaque essai, la valeur de la contrainte axiale 6, a la rupture et la valeur
de la pression de confinement ¢, sont reportées dans un diagramme ((o, + 6,) / 2), (0, - G3) /
2)). Un ensemble de points est obtenu, dans lequel une droite est inscrite par la méthode des
moindres carrés (figure 4.22). La pente de cette droite (sin @), fournit la valeur de I'angle de
frottement (¢ = 41,6°) et l'ordonnée a l'origine (¢ cos @) donne la valeur de la cohésion (¢ =
2,35 kPa).

(Gl- Oy ) 2
500 ¢
sin ¢
< — ¢ (6,+0,)/ 2
0 ¥ + + 4
0 250 500 750 1000

Figure 4.22 - Détermination des paramétres c et Q.

4.5.2 - Détermination des paramétres du modéle de Wong ¢t Duncan

4.5.2.1 - Détermination des paramétres K, n et Ry

La recherche des paramétres K, et n doit étre effectuée en deux étapes ; la premiére
étape consiste 2 déterminer les valeurs des modules instantanés E. pour chaque essai triaxial
et, dans une seconde étape, le report de ces valeurs dans un diagramme (lg ©,, lg E) fournit
les parametres cherchés.

Les modules instantanés sont obtenus en utilisant pour chaque essai la loi hyperbolique
entre contraintes et déformations. La simplicité de cette relation permet la transformation
suivante :

€1 €1 1 €1
- = = 0 +
- €1 (67-03) E, (0103 Dultime
E, (C1=03)ultime

61 -0y = (4.51)

L'illustration graphique de ces relations est montrée par la figure 4.23.
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P e,

Figure 4.23 - Transformation de I'hyperbole en droite affine.

L'expérience acquise par Duncan et d'autres mécaniciens des sols en réalisant des
simulations de courbes contraintes-déformations pour différents sols, a montré qu'aprés le
report des points de mesures sur le diagramme transformé, les points sont parfois assez loin
d'une alignement parfait. Ainsi une concavité supérieure ou inférieure selon que le sable est
dense ou lache, est observée. D'aprés Wong et Duncan (1974), un bon calage peut étre obtenu
en faisant passer la droite du plan (¢, & / (0, - 0;)) par deux points correspondant
respectivement & 70% et 95% de la contrainte 2 Ia rupture (G, - 3) e ED pratique, ces deux
points sont reportés dans le plan transformé et suffisent & définir la droite, et en conséquence la
valeur de E.

¢

. » c,

Figure 4.24 - (a) Définition des points de calage sur la courbe expérimentale
(b) Détermination de E et (G} - O3)yyime-

De la figure 4.24, on déduit facilement pour un essai triaxial donné :

S & 1
- 05% 0% | .95% . 70%
(6, =03)uime  \{G;—03) (0,-03) g —g

_ 1 0,70e;°* ~0,95¢/**
0,665(5; ~ 03 )rpure g% g™

(4.52)
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7% ,95% 0% ,95%

81 el —_ e] 81
0% 95% 0% 95%
5% _ 0% - 95% _ o T70% '

Pour six essais, six valeurs de E sont ainsi déterminées (tableau 4.2) ; le report de ces
0

E

valeurs dans un diagramme (ig %, Ig -;St—) permet alors de déduire K, et n selon la figure
a a

4.25. L'ajustement par la méthode des moindres carrés donne une droite dont la pente est égale

an (n=0,88) et l'ordonnée & l'origine donne la valeur de « et ensuite K, (K, = 10% = 2372),

Tableau 4.2 - Détermination des paramétres E’, (6, —G,) 4, €t R,

Essai No. | () ~63)pure| £/ (%) | 7% (%) | E° (kPa) | (6;=Cs)uim | R;
(kPa) (kPa)
1 400,0 2,503 6,510 | 26164,90 489,1 0,818
2 365,4 2,732 6,488 20596,06 468,9 0,779
3 812,3 2,731 6,474 | 45742,88 10436 | 0,778
4 8194 2,759 6,480 | 45363,92 10588 | 0,774
5 1193,9 2,982 7,003 61149,36 15428 10,774
6 1160,2 2,996 7,030 5910895 1500,1 | 0,773
t
Ig(Eg/F,)
3 1
.
apumonllimman
A 1]
A B "
2
o i
ig (o, /P,)
y 0 + + + 4 £ 3 2
0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5

Figure 4.25 - Détermination des paramétres K, et n.

D'autre part, la connaissance de (6, - 6;),ume POUr chaque essai permet de calculer le
rapport R;;, qui est un autre paramétre de la loi de Wong et Duncan :

_(6,=03)rpnre (4.54)

=
(01, =03 time

La valeur de Ry retenue finalement est la moyenne arithmétique des valeurs déduites
pour chaque essai (tableau 4.2), soit Re= 0,785.
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4.5.2.2 - Détermination des paramétres A, Betd

Comme précédemment, deux étapes sont nécessaires pour déterminer ces parametres
la premiére étape consiste 4 évaluer pour chaque essai triaxial le coefficient de Poisson

instantané v;, puis on trace le diagramme (lgp—?’,v?) qui fournit les paramétres cherchés au
a
moyen d'un ajustement par la méthode des moindres carrés.

Pour un essai donné, le coefficient instantané V! est estimé a l'aide de la loi

hyperbolique donnée par Wong et Duncan, que l'on transforme également en une droite
comme suit :

g, =— = -==v-¢g.d 4.55)
bovi-e,d e .35

L'illustration graphique de ces relations est montrée sur la figure 4.26.

—£
A e::A

o
""33 ‘»—83

Figure 4.26 - Transformation de I'hyperbole en droite affine pour le coefficient de
Poisson.

Comme dans le cas des modules d'Young, les hyperboies ou les droites reliant ies
déformations axiale et radiale sont déterminées par la connaissance de ces déformations aux
deux points correspondant respectivement & 70% et 95% de la contrainte de rupture
(01— 03 ) rupture - Pour un essai triaxial donné, ona:

95% 70%
95% +£1oqe g10% p95% __ o 95% o 70%

d= 1 l = 3 1 E?; 1 (4 56)

E95% +£3 Ezoqa 95% (E: J5%)

70% o5 95%

(- )( €5 (- 95% )(_8 ) 70% 95% 95% 70%

Vo= o =5 € _—8 ) (4.57)
t 95% +83 m-z, 95% (E 95%)
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Pour six essais, six valeurs de v, et d sont ainsi déterminées (tableau 4.3). Le report

des valeurs de v? dans un diagramme (lg%,vf) permet alors, par la méthode des moindres
a

carrés d'ajuster une droite et de déduire A = 0,354 et B = 0,01 (figure 4.27). Quant au

parameétre d, c'est une moyenne arithmétique qui est retenue (d = 6,83).

Tableau 4.3 - Détermination des paramétres v’ et d

EssaiNo. | &™ (%) | e (%) | e™ (%) | & (%) v, d
1 2,503 6,510 -0,925 -3,603 0,306 6,869
2 2,732 6,488 -1,335 -4,279 0,411 5,804
3 2,731 6,474 -0,995 -3,503 0,294 7,048
4 2,759 6,480 -1,027 -3,560 0,300 6,993
5 2,982 7,003 -1,019 -3,637 0,273 6,785
6 2,996 7,030 -1,121 -3,868 0,302 6,409
t
Vv
0,5 7 0
0,4W
T ——
0,39 B 1 — —
A 0,2+
0,1+
g (0,/P,) |
0 + 4 + + 4
0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5

Figure 4.27 - Détermination des paramétres A et B.

P, = 100 kPa désignant toujours la pression atmosphérique.
4.5.3 - Détermination des paramétres du modéle de Nova

Les relations différentielles de I'élastoplasticité permettent de déduire les expressions
des déformations incrémentales élastique et plastique en fonction du seul état de contraintes et
de lincrément des contraintes. Le calcul peut étre mené dans le cas d'un état de contrainte
quelconque ; dans le cas particulier d'un essai triaxial axisymétrique de compression, les
relations différentielles se simplifient grandement, il devient méme possible de les intégrer de
maniére explicite (Nova, 1978 ; Mestat, 1990).
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Tableau 4.4 - Expressions des déformations élastiques et plastiques du meodéle de Nova

e Bo
de; (21.0 + 3(1_x))dx

y B
Elasticité det =de =| - L +—2— ldx
2 3 ( Lo 3(1—-x))

0<x<1

, 1-B, (1+ax)’dx
T3 (+ax®)A+bx)(1-x)

Plasticité a
I-B (1+ax)(1-=x)dx
Jn<M/2 def =def =—— 3 2
q/p= 3 (+ax”)(1+bx)(1-x)
36u 12uD
S YZE b==3F
(1+ M _3x)(m+3(1-—x))dx
de? _I-B, 3u
Plasticité om M. 3x _
—(1 )+D {(1-x)
uw M
q/pz2M/2
(—l+ M “3")(m+3(1—x))dx
dermger=l=Bl 2

M, 3x

Les relations différentielles sont paramétrées en fonction d'une seule variable, notée x,
et définie par :

0,-0, _4¢g
=t tel quexe [0, 1 4.58
120, 3 q [ [ (4.58)

Les expressions des incréments de déformations élastique et plastique, en fonction de x
et de dx, sont regroupées dans le tableau 4.4. Ces relations permettent de calculer, en tout
point de l'essai triaxial, les tangentes do,/de, et de /de,, en écrivant :

do, _do, dx. de, _de, dx (4.59)
de, dx de, de, dx dg, '
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Les paramétres du modéle de Nova (B,, Ly, M, L, /, D, m, p) peuvent étre obtenus a
partir d'un essai triaxial axisymétrique de compression avec un cycle de déchargement-
rechargement. Lorsque l'on dispose de plusieurs essais, les paramétres sont déterminés pour
chaque essai, puis des paramétres moyens sont déduits par une simple moyenne arithmétique.

Lorsque l'essai triaxial axisymétrique de compression ne contient pas de cycle de
déchargement-rechargement, tous les parameétres a part B, peuvent étre déterminés. Dans ce
cas, un essai triaxial isotrope avec un cycle de déchargement-rechargement peut permettre la
détermination du paramétre B,

Ceci est notre cas. Dans les pages suivantes, aprés la détermination du paramétre B, a
partir d'un essai triaxial isotrope avec un cycle de déchargement-rechargement (figure 4.19),
nous présentons la procédure appliquée pour la détermination des autres parametres & partir de
six essais triaxiaux axisymétriques de compression (figure 4.20).

4.5.3.1 - Déterminatior du paramétre B,

Le chemin de l'essai triaxial en compression isotrope (0, = 6, = 6; = p), permet
d'éliminer toutes les quantités déviatoriques (Vi, m; = 0). Par conséquent, on se retrouve

toujours dans le cas g/p < M/2. La représentation d'un tel essai par le modéle de Nova est trés
simple & obtenir, soit :

det=B % de? =(1- By L (4.60)
P p

En intégrant ces deux équations, on obtient :

£ =B, I+ +¢,, e? = (1-B,)In—- 4.61)
K, P,

ou (p,.€,,) est un état élastique initial.

> £

Figure 4.28 - Résultats (contrainte-déformation) d'un essai de compression isotrope.
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Puisqu'on considére que la partie de la courbe en déchargement est élastique, celle-ci
nous permet d'estimer le paramétre B, de la fagon suivante :

p _Ei=€L_0,01015-0,00843
= - -{
B 1 197,93

P, 50,33

=0,00126 (4.62)

4.5.3.2 - Détermination des paramétres By, L et |

La méthodologie de la détermination des paramétres du modéle de Nova consiste a
déterminer sur les courbes expérimentales des essais triaxiaux axisymétriques de compression,
les valeurs des tangentes en certains points particuliers, puis d'identifier celles-ci aux
expressions analytiques pour obtenir les paramétres du modéle (figure 4.29).

{
A* ﬁq ﬂ
[ — < .
A; |
g —d, |
B, |
N
0 l
A, l
—a® M
Lo\q > /
Y
E,

Figure 4.29 - Tangentes significatives aux courbes expérimentales.
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4.5.3.3 ~ Calcul des tangentes au cours d'un déchargement et détermination des
paramétres L, et B,

Dans le cas d'un déchargement, le comportement est supposé élastique. Le tableau 4.4
permet de déduire les tangentes aux courbes (g, G,) et (g, £,) . D'ou ;

do, _do, _ 90,
de, de] (1-x)[6L,(1-x)+B,]

(4.63)

de, de, _ 3B,

de, de; 6L,(1-x)+B,

(4.64)

L'estimation des tangentes aux courbes de déchargement est relativement aisée, car ces
courbes sont en général trés réguliéres et assimilables 4 des droites. En conséquence, une
extrapolation simple permet d'obtenir les pentes au déchargement complet, soit A, pour la
courbe (g,, 0,) et A, pour la courbe (g,, €)). Pour un déchargement complet (x = 0), les
relations précédentes deviennent :

90, 3B,

=3 A =
A= 6L,+B, ' 6L,+B,

(4.65)

Les relations précédentes conduisent aux expressions des paramétres L, et B, :

A A
B°=3G3Kj I_,) =0,—/—- 3= 24, (4.66)

4.5.3.4 - Calcul des tangentes au cours d'un chargement et détermination des
paramétres [ et L,

Les relations différentielles contenues dans le tableau 4.4 permettent d'exprimer,
comme précédemment, les tangentes aux courbes triaxiales. Pour les points proches de l'état
initial, le déviateur q est proche de zéro, donc ces points ont un rapport de contraintes q / p
inférieuraM /2 :

3 . 2
de,=| 21y +—20 4 (U=Bo)(ax) 4.67)
i 31—-x) 3(+ax’)(1+bx)(1-x)
ge,=| By (=B)(+ax) ] (4.68)
L d-x) Qax®)(d+bx)(A-x)
Par conséquent, les tangentes initiales aux courbes triaxiales sont :
90, 3l
= A, = 4.69
4 6L,+I > 6Ly+l (4.69)

Les relations précédentes conduisent aux expressions des paramétres [ et L, :
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—3g. 4 B i
1-30'3A2 L,=o, A (4.70)

Remarque : la seconde relation permet d'obtenir une autre estimation du paramétre L,
Pour six essais, six valeurs de pentes A, et A,, ainsi que les paramétres [ et L, sont
déterminées (tableau 4.5). Les valeurs retenues (I = 0,0088% et L, = 0,00416) sont les

moyennes arithmétiques des valeurs présentées dans le tableau 4.5.

Tableau 4.5 - Détermination des paramétres [ et L,

Essai No. | A, (kPa) A, l L,
1 28530 0,82 0,00828 | 0,00367
2 28120 0,65 0,00693 | 0,00418
3 57340 0,81 0,00838 | 0,00378
4 57980 0,77 0,00782 | 0,00378
5 66440 0,86 0,01164 | 0,00483
6 65840 0,80 0,01030 | 0,00472

moyenne 51375 0,785 0,00889 | 0,00416

4.5.3.5 - Calcul de la charge de rupture de I'échantillon

La charge de rupture de l'échantillon au cours d'un essai triaxial de compression
correspond a la contrainte axiale maximale qu'il peut supporter. La rupture se produit donc
pour un rapport de contrainte q / p supérieur & M / 2. Cette charge est caiculée d'aprés
I'équation exprimant le maximum de la courbe contrainte-déformation ou l'existence d'une
asymptote pourq/p > M/ 2.

Si o, représente la contrainte axiale maximale relevée sur la courbe expérimentale,
celle-ci doit vérifier I'équation do,/de, =0. Au voisinage de la rupture, cette équation est
proche de do,/def =0, d'ou, d'aprés le tableau 4.4 :

3x, =M+uD . (4.71)

De cette équation, on déduit une relation entre les paramétres M, L, D et la contrainte a
la rupture ©,. :

3(c,—G,)

M+u D=
c,+20,

(4.72)

4.5.3.6 - Calcul de la pente de dilatance et détermination du paramétre D

Les expressions contenues dans le tableau 4.4 permettent d'exprimer la tangente en tout
point de la courbe (g,, £,). Toutefois, au voisinage de la rupture, cette tangente est équivalente
a la tangente de’ / de}. Le calcul de la pente de dilatance ne fait ainsi intervenir que les termes
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du potentiel plastique pour q / p > M/ 2 ; les termes provenant de la partie élastique peuvent
étre négligés. Il vient donc :

dey _ 3(M-3x)
def 3pu+M-3x

(4.73)

Lorsque l'on tend vers la rupture, la valeur de cette tangente tend vers la limite :

de; _ 3(M-3x,) -3D
de? 3u+M-3x, 3-D

(4.74)

Si o désigne la pente de l'asymptote a la courbe (g,, €,), calculée avec les valeurs
experimentales, le parameétre D est déterminé par la relation :

30
-3+

D=

(4.75)

Pour six essais, six valeurs de pente o, ainsi que le parameétre D ont été déterminées
(tableau 4.6). La valeur retenue pour le paramétre D est la moyenne arithmétique des valeurs
présentées dans le tableau 4.6 (D = 0,432).

Tableau 4.6 - Détermination du paramétre D

Essai No. o D
1 -0,466 0,40335
2 -0,635 0,52407
3 -0,491 0,42194
4 -0,491 0,42194
5 -0,437 0,38144
6 -0,507 | 0,43370

moyenne | -0,5045 0,432

4.5.3.7 - Calcul de l'extremum de déformation volumique et détermination des
paramétres M, p et m

La courbe expérimentale (g,, &,), obtenue sur des matériaux sableux denses ou
moyennement denses, présente, d'une fagon générale, un extremum de déformation volumique
(figure 4.29). Cet extremum définit Pétat caractéristique du matériau. Si x représente le
rapport des contraintes correspondant a I'état caractéristique, x, vérifie l'équation suivante :

v =0 (4.76)
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soit encore, sous une forme développée :

N (I- B,)(M-3x)[m+3(1-x,,)]

B,
m(M+uD-3x, )

=0 4.77)

Si A, représente la valeur de la tangente a la courbe (6,, £;) a I'état caractéristique
(figure 4.29), A, s'exprime, d'aprés les expressions théoriques du modéle de Nova, comme
suit :

a - : (4.78)
(1-x )[61-9(1—36 )+ B +(I_Bo)(M+3H—3xm)(m+3—3xm)]
m - A

m(M+uD~3x,)

La combinaison des deux équations précédentes conduit a une expression plus simple
pour A, :

36, (M-3x,)

A= (4.79)
(1-x,)[2Ly 1~x, (M ~3%,)-1B,]

D'autre part, l'élimination de | grice a la relation, pnD=3x,~M, entraine les
expressions suivantes :
3x,-M B

£ avec B=(l-x,)2DL, ~— 2 _

(4.80)
M—'3xm Bo A4 {I_xm)

De cette derniére relation, le paramétre M peut étre déduit puis, connaissant M et D, il
est facile de déduire 1. D'ou :

3(Byx, +B x.) 3B (x,~x,)
M= =—r . n 4.81
B, +P "=, +B) (81

Pour sa part, le paramétre m est déterminé en reportant les expressions de M et i dans
la relation donnant la tangente A,. D'ou, aprés simplifications :

m=2U"%a )= By) (4.82)
I+p

Pour six essais, six valeurs de pente A, x,, x, et B, ainsi que les paramétres M, L et m

sont déterminés (tableau 4.7). Les valeurs retenues pour les paramétres (M = 1,285 et 1

=0,973 et m = 0,384) sont les moyennes arithmétiques des valeurs présentées dans le
. tableau 4.7.
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Tableau 4.7 - Détermination des paramétres M, p et m

Essai No. | A, (kPa) X, B X, M i m
1 76,47 0,44 -2,711 0,58 1,32 1,04177 0,436
2 87,06 0,35 2,775 0,55 | 1,05 [ 1,14540 | 0.400
3 128,93 0,46 -3,593 0,57 1,40 0,78237 0,322
4 136,53 0,45 -3.307 0,58 135 | 0,92465 | 0328
5 171,55 0,46 ~-3,701 0,57 1,38 0,86544 0,456
6 187,96 0,41 -3,514 0,56 1,23 1,03795 0,457

moyenne | 131,42 0,43 -3,417 0,57 1,285 0,973 0,384

4.5.3.8 - Principe d'ajustement pour le modéle de Nova

Seule la confrontation de la simulation numérique des essais avec les résultats
expérimentaux permet de valider les paramétres ainsi obtenus.

Dans un but de validation, le logiciel de simulation LOIS-LCPC a été utilisé. Ce
logiciel, développé par Mestat (1991), permet d'intégrer de mamére explicite pas a pas les
équations différentielles d'une loi de comportement correspondant & ia réponse d'un échantitlon
de sol soumis a4 des chemins de sollicitations homogénes, appelés également chemins de
sollicitations triaxiales.

Les résultats des simulations initiales avec les paramétres obtenus ci-dessus sont
présentés sur les figures 4.31.a, b et c. La différence observée entre les courbes expérimentales
et théoriques, malgré le calage géométrique des paramétres, s'explique par lutilisation
d'expressions incrémentales et non totales, fonction uniquement de I'état des contraintes, dans
la méthodologie. Autrement dit, la déformation axiale n'est jamais prise rigoureusement en
compte et il n'y a aucune raison pour que les simulations théoriques recouvrent parfaitement les
résultats expérimentaux, méme proches de l'état caractéristique. On peut, ainsi, avoir des
tangentes égales aux tangentes expérimentales, parce qu'imposées par le calcul de
détermination en certains points, mais situées a des abscisses différentes : €, (simulé) différent

de &, (expérimental).

La figure 4.30 pose clairement le probléme : supposons que lidentification avec les
valeurs expérimentales impose & deux points, 1 (expérimental) et 2 (simulé), d'avoir une
tangente de méme valeur sur la courbe en contrainte et de présenter un extremum au point
correspondant sur la courbe en déformation volumique. Rien nimpose, dans la simulation, que
les points 1 et 2 soient confondus. Il faut s'en remettre 3 la consistance du modéle de
comportement pour obtenir un décalage plus ou moins important par rapport a I'expérience.
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experimental
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Simulé

,
experimental

- £,

Figure 4.30 - Principe de I'ajustement des paramétres.

La figure 4.30 montre également qu'il suffirait de rapprocher les points 1 et 2 pour
obtenir une meilleure concordance entre les deux courbes. Ce rapprochement peut étre réalisé
en redressant la courbe simulée par une augmentation de 12 valeur de la tangente imposée dans
la méthodologie. Une valeur qui aura moins de rapport avec la valeur expérimentale mais qui
permettra de mieux représenter I'extremum de déformation volumique.

Pour le modéle de Nova, toute modification de la tangente A, (figure 4.29) entraine,
d'aprés les relations établies en 4.5.3.7, une modification des paramétres M, |1 et m. Les
résultats de I'é¢tude menée par Mestat et al. (1990) montre que la tangente A, est peu affectée
par les paramétres M et JL.

Soient deux jeux de paramétres, notés respectivement (jeu 1) et (jeu 2), distincts
uniquement par des valeurs différentes du paramétre m ; m, et m,. Ce paramétre intervient
dans le domaine q / p > M / 2 et, puisque les paramétres élastiques sont identiques, on ne
considére que la partie plastique des déformations. Nous avons donc :

de, (2)~de, (1) = =)= B)Cur M -3x) (4.83)
my my (M +pD-3x)
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_ _(m~my)3(1~ B)(M~3x)
de,(2)—de, (1) o (MR D—39) dx (4.89)

En intégrant ces deux équations entre les bornes x =M / 6 et un point x > M / 6, nous
obtenons :

g, (2)-¢, ()= ‘”‘2)("30)[” WD-3), My D—3x)+cte] (4.85)
mym, 3
g, (2)-¢, (1)=("'1 _;f,),fj-%) [3x+uDIn(M+u D-3x)+cte] (4.86)

Pour le calcul de la constante d'intégration, nous cherchons un point dont les valeurs de
gy (2) - &, (1) et &, (2) - &, (1), pour tous les essais, sont des constantes. Pour cela, le choix de
x =M / 6 parait logique, car les valeurs de €, et €, par rapport aux autres points sont petites.

Tableau 4.8 - Valeurs des déformations axiale et volumique d'un point x=M /6

Essai No. | g, cheorique) (%) | €;(expérimentale) (%6) | £ (théorique) (%6) | € (expérimentaie) (%)

1 0,580 0,374 0,364 0,218

2 0,601 0,452 0,375 0,245

3 0,570 0,530 0,360 0,311

4 0,583 0,413 0,366 0,300

5 0.589 0,512 0,368 0.396

6 0,600 0,535 0,374 0,390
moyenne 0,587 0.469 0,369 0.310

Les constantes d'intégrations dans les équations précédentes pour un point
x=M/6=0,214 sont :

cte=0,00118——2"2 __0, 164 (4.87)
(m, ~m,)(I-B,)

cte=0,00059— 272 0,668 (4.88)
(m;~m, )(1-B,)

Enfin, les valeurs théoriques et simulées d'un point correspondant a l'extremum de
déformation volumique (tableau 4.9) permettent de calculer deux valeurs ajustées de m, = 0,91
et 0,58 par les relations 4.85 et 4.86. La moyenne arithmétique de ces deux valeurs vaut
m, = 0,745
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Tableau 4.9 - Valeurs des déformations axiale et volumique d'un point correspondant a
Vextremum de déformation velumique

Essai No. £ (théorique) (%) € (expérimentale) (%) £ {théorique) (%) £ (expérimentale) (%)

1 3,267 1,745 0,991 0,699

2 2,022 1,227 0,873 0,379

3 3,677 2,079 0,969 0,791

4 3,618 1,956 0,976 0,756

5 3,712 2,466 0,969 0,962

6 2,849 1,996 0,981 0,806
movyenne 3,191 1,918 0,960 0,732

Le tableau 4.10 regroupe les paramétres imitiaux et ajustés. Les figures 4.31.a, b et ¢
présentent les résultats des simulations ajustées en considérant m, = 0,745 et en conservant les
autres paramétres tels qu'ils ont été déterminés auparavant : on observe une bonne
concordance avec les résultats expérimentaux.

Tableau 4.10 Paramétres initiaux et ajustés du modéle de Nova

Paramétres M ) B, L, 0 D m

initial 1,285 0,00889 | 0,00126 | 0,00416 0,973 0,432 0,384

ajusté 1,285 0,00889 | 0,00126 | 0,00416 0,973 0,432 0,745

4.5.4 - Comparaison de la réponse des lois de comportement avec les résultats des essais

Les figures 4.32.a, b et ¢ présentent les résultats de la simulation des essais triaxiaux
avec les modeles de Mohr-Coulomb, de Wong et Duncan et de Nova.

On constate que la nigidité du sol augmente avec la pression de confinement, ce que le
module élastique constant associé au modéle de Mohr-Coulomb ne peut pas prendre en
considération. En revanche, le coefficient de Poisson ne varie pas beaucoup avec la pression de
confinement et un coefficient de Poisson constant semble suffisant.

Malgré un bon calage des courbes dans le plan contrainte déviatorique-déformation
axiale, on constate que le modele de Wong et Duncan ne peut pas modéliser le phénoméne de
dilatance dans le plan de déformation volumique-déformation axiale.

Les réponses du modéle de Nova par rapport a celles des autres modéles sont les plus
proches des résultats expérimentaux.

La figure 4.33 présente la réponse du modeéle de Nova a l'essai triaxial en compression
isotrope. Nous rappelons que parmi les essais réalisés sur le sable de Karlsruhe, cet essai est le
seul qui comporte un cycle de chargement-déchargement-rechargement. La simulation a été
effectuée avec les paramétres ajustés cités auparavant. La réponse du modéle semble trés

satisfaisante dans les deux plans (p, €,) et (In p, £,), en chargement et en déchargement.
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Figure 4.31.a - Réponse du modéle de Nova pour la simulation des essais triaxiaux sur le
sable de Karisruhe.
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Figure 4.31.b - Réponse du modéle de Nova pour la simulation des essais triaxiaux sur le
sable de Karlsruhe.

150




1200 -

1000 +
S ol
8 800 (
:
g 600 ~ ——— Essal( 6‘3 =29928
S kPa)
3 o
g 1 B | eeeee- Essai ( @ =299,7
2 - 3 :
£ 400 KPa)
3
200 - —&—— Simulation initiale
—%— Simulation ajustée
0 ’. : : : ; —
0 2 4 6 8 10 12
déformation axiale (%)
déformation axiale (%)
-2,5
2+
15+ .
(]
&
2 aq
E
£ 05+
g ¢ 2 12
§ o : :
0:5 T .3
E2onan
1L A

Figure 4.31.c - Réponse du modéle de Nova pour la simulation des essais triaxiaux sur le
sable de Karlsruhe.
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Figure 4.32.a - Réponse des différents modéles pour la simulation des essais triaxiaux sur
le sable de Karlsruhe.
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Figure 4.32.b - Réponse des différents modéles pour la simulation des essais triaxiaux sur
le sable de Karlsruhe,
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Figure 4.32.c - Réponse des différents modéles pour la simulation des essais triaxiaux sur
le sable de Karlsruhe.
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Figure 4.33 - Réponse du modéle de Nova pour la simulation de I'essai triaxial isotrope
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La réponse du modéle Mohr-Coulomb a un essai triaxial isotrope est la réponse de la
partie élastique linéaire du modéle soit p=Ke, (K=E/[3(1-2v)]), identique en chargement
et en déchargement. Le modéle de Wong et Duncan n'est pas capable de modéliser cet essai.

4.6 - Notion de déchargement en sollicitation multiaxiale

Pour un ouvrage dans lequel 'état de contraintes n'est pas homogeéne et varie d'intensité
et de direction en tout point, les notions de déchargement n'est plus évidente et devient
dépendante du cadre théorique choisi.

1l est possible que le matériau soit en chargement dans une direction tandis qu'll est en
déchargement dans les autres directions (c'est a dire qu'un accroissement de la contrainte
normale peut étre accompagné par une diminution de la contrainte de cisaillement). De plus, un
chargement dans un systéme de coordonnées peut entrainer quelques déchargements dans un
autre systéme de coordonnées. Pour éviter les ambiguités concernant les systemes de
coordonnées, on utilise donc des conditions exprimées avec des invariants.

4.6.1 - Comportement a modules variables et modélisation du déchargement

Les modéles a modules variables peuvent étre considérés comme un cas particulier de
'hypoélasticité dans lesquels le comportement est supposé incrémentalement isotrope avec des
modules différents en chargement et en déchargement.

La relation incrémentale contrainte-déformation est formulée en remplacant les
constantes K et G d'un modéle élastique linéaire par les expressions K, et G,, fonction des
invariants de contraintes. K, est supposé dépendre de la contrainte moyenne p, tandis que G,
dépend de la contrainte moyenne p et de la contrainte déviatorique q. Donc les relations
incrémentales s'écrivent comme suit :

ds; =2G, de; dp=K,ds, (4.89)
ave ;

R I = = [T
5§=03 3% 03 =0; =P € =8; "3 8u Oy 9=y37,(0;) =y} 5; 5,

Différentes fonctions K, et G, sont considérées pour le chargement initial, le
déchargement et le rechargement ultérieurs. Naturellement, la séparation des parties
déviatorique et volumique empéche la dilatance en cisaillement. On remarque aussi que, dans
ces modéles, les directions principales des contraintes coincident avec les directions principales
des déformations.

Les notions de chargement, de déchargement et de rechargement sont exprimées en

fonction des modules K, et G,, de la contrainte moyenne p et de la contrainte déviatorique q et
de leurs incréments dp et dq. On dit que :
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il y a chargement si : P = Ppax et dp>0 alors K, =K,
il y a déchargement si : P S Pmax et dp<0 alors K. =K
il y a rechargement si : P < Pax et dp>0 alors K.=K,
il y a chargement si : q = Qg et dq>0 alors G =G,
il y a déchargement si : qQ =< Qe et dg<0 alors G =Gy
il y a rechargement si : q < Gy et dg>0 alors G, =G,
(4.90)

ou les sous-indices ¢, d et r indiquent le chargement, le déchargement et le rechargement
respectivement, p,,,, €t q,,,, sont les valeurs antérieures maximales de p et de q. Le cas dp = 0
et dq = 0 définit I'état de chargement neutre.

On peut observer que les conditions sur p, q et leurs incréments ne fournissent pas une
définition unique pour le chargement et le déchargement. Le matériau peut étre par exemple en
chargement pour la contrainte déviatorique (q > 0) et en déchargement pour la contrainte
moyenne (p < 0) simultanément, autrement dit cette définition n'est pas générale.

Dans la plupart des applications, K est égale a K, tandis que trois approches ont été
proposées pour G,.

Gr - Gd
G. =G, 4.91)
G =0G,+BG,

(c et B sont des paramétres dépendant des invariants p et q).

Ce modéle est également insuffisant pour satisfaire la condition de continuité des
chemins de contraintes au voisinage du chargement neutre en cisaillement. Ceci est illustré sur
la figure 4.34, ou le point A reste sur la surface (q = constante). Considérons deux chemins AB
et AB', trés proches l'un de l'autre, mais opposés par rapport & la surface. Dans le chemin
extérieur AB, le module de cisaillement G, est considéré, tandis qu'au contraire pour le chemin
AB', G, et égal a G,. En conséquence, quand les points B et B' sont infiniment proches, il y a
une différence finie entre les déformations. Cette violation de la continuité au voisinage du
chargement neutre n'est pas mécaniquement acceptable.

chargement : G,

Figure 4.34 - Continuité des modéles 3 modules variables.
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Une autre remarque concerne les intensités relatives des modules de chargement et de
déchargement. Pour éviter la production d'énergie pendant les cycles de chargement, les
conditions nécessaires sont :

K,2K, 20

G,2G, 20 (4.92)

4.6.2 - Comportement hypoélastique et modélisation du déchargement

D'une maniére générale, la notion de déchargement est liée a celle du travail
incrémental d'une déformation de;; dans un état de contraintes ;. Ce travail, noté dW, est alors
exprimé sous la forme suivante :

dW=0, de, (4.93)

On définit alors trois domaines :

Iy a chargement si : W=W_. et dW=>0
Il y a déchargement si : WsW,,. et dW <0
Il y a rechargement si : W<W . et dW>0 (4.94)

ou W= J 0;jde;; est le travail total et W, la valeur antérieure maximale de W.

Si dW = 0, le point matériel est dans un état neutre. La seule objection & cette
définition, est 'ambiguité rencontrée dans Ia condition de chargement neutre (dW = 0), ou l'on
peut arbitrairement utiliser soit le module de déchargement, soit le module de chargement (ou
le module de rechargement). Il en résulte qu'un changement infinitésimal de contraintes au
voisinage du chargement neutre peut produire des variations finies de déformations et la
condition de continuité peut étre violée, ce qui n'est pas physiquement acceptable. Ceci dépend
essentiellement de la forme du chargement appliqué. II semble qu'a part des conditions
complexes de chargement multidimensionnels, le chemin de chargement neutre ne se produise
pas.

Dans le cas d'un matériau hypoélastique et isotrope, le travail incrémental peut étre
exprimé en fonction des paramétres mécaniques et de l'état de contraintes. La relation de
comportement hypoélastique s'écrit :

d, -—-—1%610,,. —-‘édc,,. 5, (4.95)

ou E est le module d'Young et v le coefficient de Poisson, qui peuvent dépendre eux-mémes de
I'état de contraintes ; §; est le tenseur de Kronecker.

En multipliant la loi de comportement par G;, on peut exprimer le travail dW sous la

forme suivante, en faisant apparaitre les invariants du tenseur des contraintes :
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_2(1+v) 3(1-2v)
dW————---—-3E qdq+—E pdp (4.96)

ou q est la contrainte déviatorique et p la contrainte moyenne.

Pour que le travail incrémental change de signe, il faut que les produits (q dq) ou/et
(p dp) changent de signe. Si I'on suppose que le coefficient de Poisson ne dépend pas de l'état
des contraintes, il est possible d'étudier les variations de dW dans un plan (p, q).

Le travail incrémental peut se mettre sous la forme suivante :

=2(1+v)
3E

_9(1-2v)

T 2(14V) (4.57)

[gdg+ 0 pdp) avec

Alors, pour tout point M de coordonnées (p,, q,), la condition dW = 0 met en évidence
une droite de pente (-& p, / q,) qui partage le plan (p, q) en deux demi-plans. Tous les chemins
situés au-dessus de cette droite sont des chemins en chargement et tous les chemins situés au-
dessous sont en déchargement (figure 4.35).

dw>0
dw<0

Figure 4.35 - Zone de déchargement dans le plan (p, q) pour deux points de contraintes
MetM'.

Ainsi, selon que le signe du travail incrémental est positif ou négatif, le module d'Young
a une valeur différente {cas de 'hypoélasticité linéaire) ou une expression différente, fonction
de l'état de contraintes (cas de 'hypoélasticité non linéaire) (Wong et Duncan, 1974 ; Desai et
Siriwardane, 1984). 1l est donc intéressant d'étudier les variations de ces quantités en chaque
point d'intégration d'une modélisation en éléments finis, afin de distinguer les zones potentielles
de déchargement. Une telle analyse est développée dans la section 4.8.
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4.6.3 - Comportement élastoplastique et modélisation du déchargement

Pour un matériau élastoplastique, comme nous l'avons déja vu, la notion de
déchargement est liée a la définition de la plasticité du point matériel

il y a chargement si : F(o;,k)=dF(c,,k)=0 et
OF 45, >0
do;
. . . dF
il y a déchargement si : F(c;.k) =0 et é?-doij <0
i
. . oF
il y a chargement neutre si : F(o;.k) =0 et _a_s‘doif =0

i

(4.98)

La notion de "chargement plastique" est différente de la notion présentée
précédemment pour un matériau hypoélastique : elle ne concerne que les points plastiques
situés sur la frontiére du domaine élastique et elle indique si I'accroissement des contraintes do;;
a partir d'un point M a tendance a sortir du domaine élastique (la forme de ce domaine évolue
sl y a écrouissage) ou a rentrer dans le domaine élastique (figure 4.36).

g Zone en chargemeiit
/ plastique

Figure 4.36 - Cas d'un chargement plastique dans l'espace des contraintes.

Par ailleurs, pour un point élastoplastique M, le travail incrémental dW peut se
décomposer comme suit :

dW =0, de, =0, de; +0, e} =dW* +dW"* (4.99)
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A Tintérieur du domaine élastique, la déformation plastique est nulle ou n'évolue pas
(def =0). La définition "hypoélastique” du chargement peut s'appliquer et des points peuvent
étre en chargement élastique (dW* >0) ou en déchargement élastique (dW* <Q) (figure 4.37).

Figure 4.37 - Zones de comportement dans I'espace des contraintes en un point M.

Dans le domaine élastoplastique (F(0;,&f)=0), en utilisant la loi d'écoulement et le
potentiel plastique G, le travail incrémental peut &tre mis sous la forme suivante :

oG

=5 (4.100)

AW =dW* +dW? =dW* +dA

i

Par exemple, pour un matériau de Mohr-Coulomb, le travail incrémental s'écrit en
tenant compte du critére de plasticité :

dW =dW* +d\[(6, +06;) (sin @ —sin y)+2 ccos @] (4.101)

La convention de signe sur les contraintes est celle de la mécanique des sols : les
compressions sont positives. Pour une loi d'écoulement associée (¢ = W) et une cohésion nulle,

le travail incrémental total est égal au travail incrémental élastique quel que soit le chemin de
contraintes.

Ce cas particulier montre bien qu'il n'y a pas de relation entre les notions de
"chargement hypoélastique" et de “chargement élastoplastique”, chaque notion étant liée a un
type de comportement. Toutefois, il est possible de construire une loi de comportement
élastoplastique capable de représenter les courbes expérimentales (figure 4.1) et qui permettrait
de distinguer les zones de comportement dans un massif de sol : une zone en chargement
plastique, une zone en chargement élastique, une zone en déchargement élastique et une zone
en rechargement élastique.
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Par exemple, st H est le module d'écrouissage, si E, et E; sont les modules au
chargement et au déchargement élastiques, alors le module tangent E, vaut soit E,, soit E,,
définis par :

11,1 J.L (4.102)

E, E H E, E,

selon la direction de l'incrément de contraintes dans I'espace (figure 4.37). Le module initial en
chargement E_ est donc différent de celui en déchargement. Pour les lois de comportement
usuelles, les modules E; et E_ sont souvent confondus. Comme pour I'hypoélasticité, on peut
étudier de maniére approchée les zones potentiellement en chargement et en déchargement
élastiques dans les ouvrages, sans exprimer complétement ces lois de comportement.

Deux remarques importantes peuvent étre faites sur la réponse des modéles
élastoplastiques parfaits a un essai triaxial. Premiérement, la phase plastique est équivalente &
I'état de rupture. Les résultats des essais triaxiaux montrent qu'avant ce stade des déformations
irréversibles se produisent. Evidemment, un comportement élastique linéaire isotrope ne peut
pas décrire ce phénoméne. Deuxiémement, méme aprés ['état plastique, lors dun
déchargement, le chemin suivi par le modéle est identique a celui du chargement initial (figure
4.38).

G, —Gs
A
E E
/i 1 2 ¢cos 9+ (0, + O3) 5in §
\ 4
0 p £

Figure 4.38 - Comportement élastoplastique parfait dans un essai triaxial avec un cycle
de déchargement-rechargement.

Pour remédier 4 ces deux inconvénients, nous proposons, dans un cadre trés simple
basé sur les paragraphes précédents, d'imposer des chemins différents en chargement et en
déchargement élastique (le chemin en rechargement élastique est confondu avec celui du
déchargement élastique) (figure 4.39). Le coefficient de Poisson est supposé indépendant du
chemin de contraintes suivi. Il reste a vérifier si cette modification peut apporter une
amélioration & la modélisation d'un ouvrage réel. Nous étudions ceci dans la partie 4.10.
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Figure 4.39 - Comportement élastoplastique parfait dans un essai triaxial avec les
modules élastiques différents en chargement et en déchargement.

4.7 - Programmation dans le code de calcul CESAR-LCPC

Le code de calcul par élément finis CESAR-LCPC permet de résoudre, entre autres,
des problémes de mécanique statique. Quelques lois de comportement adaptées & divers types
de matériaux (sols, bétons, roches et métaux) ont été introduites dans le module d'exécution
MCNL (Mécanique en Comportement Non Linéaire). Les lois de comportement considérées
sont de type élastoplastique parfait, élastoplastique avec écrouissage isotrope ou de type
élastique non linéaire.

D'une maniére générale, les sous-programmes de CESAR peuvent étre classés selon
trois niveaux de programmation distincts :

- un niveau global, qui est spécifique & l'ensemble du maillage et qui correspond a une étape
dans un algorithme de résolution d'un probléme de mécanique ou de diffusion ; ce niveau est
indépendant du type d'élément fini ;

- un niveau élémentaire, qui dépend de la nature et du type des éléments finis ; c'est le niveau
de calcul et d'assemblage pour un élément fini ;

- un niveau local, qui caractérise le calcul en un point matériel, représenté par un noeud ou par
un point d'intégration interne & I'élément fini. Ce niveau est, en général, indépendant de la
nature et du type des éléments finis. C'est le niveau de l'application de la loi de comportement
pour la détermination du champ de contraintes et pour l'actualisation de toutes les quantités
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non linéaires & partir d'un accroissement du champ de déformations et de l'histoire des
sollicitations.

Le fichier Imnoli.f contient les sous-programmes qui effectuent l'intégration des lois de
comportement élastoplastiques ou élastiques non linéaires (niveau des calculs au point
d'intégration).

Le sous-programme TSTCHA a été créé dans le fichier Imnoli.f. Il permet de distinguer
les chemins en chargement, en déchargement et en rechargement, selon les valeurs du travail
incrémental dW. L'appel du sous-programme TSTCHA a été ajouté dans les sous-programmes
CDUNCA et CPLASI1. Ces deux sous-programmes se trouvent également dans le fichier
Imnoli.f CPLAS1 est un sous-programme d'aiguillage vers les sous-programmes de lois de
comportement élastoplastiques 4 un mécanisme plastique (CRITnn), dans lesquelles le test du
critére de plasticité et le calcul des quantités plastiques s'effectuent. CDUNCA est le sous-
programme correspondant au modéle élastique non linéaire de Wong et Duncan.

En ce qui conceme la programmation d'un modéle élastoplastique parfait avec deux
modules élastiques différents en chargement et en déchargement, quelques modifications ont
été faites dans le sous-programme CPLAS1. L'appel du sous-programme TSTCHA dans
CPLASI permet de connaitre le chemin en chargement ou/et en déchargement et l'appel des
sous-programmes des lois de comportement (CRIT10 et CRIT14) permet le test sur le critére
de plasticité des modeéles de Mohr-Coulomb, de Tresca, de Driicker-Prager et de Von Mises.
En considérant les conditions correspondant a ces tests, le module en chargement ou en
déchargement peut étre choisi.

4.7.1 - Exemple de validation pour un comportement ¢élastoplastique parfait

Pour valider notre programmation, nous considérons la simulation d'un essai
oedométrique réalisé sur un matériau dont le comportement peut étre décrit par une loi de type
Von Mises sans écrouissage.

Au cours d'un essai oedométrique, deux des contraintes principales restent égales,
tandis que la contrainte principale majeure croit de fagon monotone en chargement et décroit
de la méme fagon en déchargement. A chaque instant de chargement, les conditions de I'essai
se traduisent par les équations do; =(do,,do,,dc,) et de,; =(de,,0,0).

Le modéle de Von Mises se caractérise par une élasticité linéaire de Hooke (E, v) et
une surface de charge associée F(0;) = G(0;) telle que :

F{o,)=yJ,(0,) —k<0 (4.103)

PRV PRy Y
avec : 1/J2(G§)=\F,l G,) *+ {9, 663) *+(6,-0) et k un paramétre de la loi de

comportement.

Dans la phase élastique en chargement, les conditions de I'essai conduisent aux relations
suivantes :
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det =L do, -2 g,

T E

des = - do, +1=Y 4o,
£

Or de, =de’ =0

Par conséquent :

v
dc,=——do
3 l-V 1

et donc ;

_LENA-2V) 4
E(l-v)

(4.104)

(4.105)

(4.106)

(4.107)

Si I'état initial est tel que les contraintes et les déformations sont nulles (courbe de
chargement vierge), et si E et v sont constants, les équations ci-dessus peuvent étre écrites en

déformations et contraintes totales.

La limite d'élasticité, c'est & dire le point L de la figure 4.40, est définie a l'aide du

" L - s v R .
critére de plasticité Io'1 - 0'3I=k\/§ .Ce critére et I'équation ©; “1=v o, entrainent les relations

suivantes :
GL=kJ§(1—v) L _(1+v)(1-2v) L=l0-L
PTo1-2v ' EQq-vy ' B

D'autre part, les dérivées partielles de F(c,)) s'expriment par :

iﬁ:._l__(ﬁ ..__1.0' 8 )
35, 247, CiT3% %

Pour un essai oedométrique, les expressions ci-dessus se simplifient :

i_ﬁ:__l_(cl—%) 8F=8F __~1 (0,-0;)
36, V3 |o,-oy 96, 30, 243 |o,-0;

Pour la phase plastique en chargement, nous avons :

1

€ 1 e
del=d€1+d?\.—3— d€3=dE3‘ﬂ.§7§'

7 =0

Donc :

de, =de; +2 de;
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(4.109)

(4.110)

(4.111)

(4.112)



Par ailleurs :

3(1-2v) o

det +2.deS = de’ = 1=-}(—-d<s1 (4.113)

D'ou, en combinant les deux derniéres équations :

3(1-2v) do

de, =
E

1
\=—do, (4.114)

Supposons que le point M est le point final en chargement. Si maintenant, a partir de ce
point, on diminue la contrainte ©, (déchargement) jusqu'au point final N, pour que le
comportement en déchargement soit plastique, l'état des contraintes doit étre tel que

lo, — 0,|=k43.

Par ailleurs, d'aprés ce qui précéde :

N_ogNogN_gM__Y _ (gN_cM
6, -0, =0, —0; —1—_—(01 ~G,) (4.115)
v
GF—O’? f’—(ciﬂ—kﬁ)—l—;—;(c?ﬂci\d) (4.116)
oN-ol = (l'zv)(cN—cM)+kJ§ (4.117)
i-v /o1 1

En conclusion dans le cas ou ;

(1”2V)(cf’—o}“)+kd§>o (4.118)
1—v
donc :
|cf‘ Nl [1 2“)(c§—c¥)+k\/§<k~/§ (4.119)

et il n'y a pas de plasticité en déchargement.

En revanche, dans le cas ou déja ;

(11 2")(0 ~oM)+k3<0, (4.120)

lof'—cﬂ:—(llf‘:’)(ol o) -k3=k43 (4.121)

montre qu'il y aura de plasticité en déchargement quand :

(cM-oM)= 21:«/_(]1 2") 26t (4.122)

AY
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Si maintenant, a4 partir du point M, on diminue totalement la contrainte o,
(déchargement) jusqu'au point final N (cs];I = 0), deux cas peuvent étre distingués :

- le comportement en déchargement est purement élastique (M =M,) ;
- le comportement en déchargement est au départ élastique et ensuite plastique (M = M,).

C'est la position du point M qui différencie ces deux cas (figure 4.40).

A
1 M
» 5 K 2
d
S 1
5 1 B
g =7 M
5|
B B 1
{_ K
’
N, N, déformation axiale
Figure 4.40 - Modélisation de I'essai oedométrique avec un modéle de Von Mises.
On voit que :
si ol <oV <20] le déchargement est purement élastique ;
si 207 <o) le déchargement est au départ élastique et ensuite plastique.

4.7.2 - Exemple de validation pour un comportement élastoplastique parfait avec deux
modules différents en chargement et en déchargement

Supposons maintenant que le module élastique en chargement E_ est différent de celui
en déchargement E,. Ceci se traduit simplement par deux pentes différentes B_ en chargement
élastique et B, en déchargement élastique telles que :
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2d+vi1-2v) ! (4.123)

AE Ac=—A0C
YE(1-v) -
(A+v)(1-2v) 1
Ag, =—————AG,=—A0C 4.124
1 E,i (I“V) 1 Bd 1 ( )

La simulation d'un essai oedométrique en élément finis est effectuée en déformation
axisymétrique. On considére un quart de I'éprouvette, représenté par un élément quadrilatére a
8 noeuds (figure 4.41).

O s 51 (LD
+3 49
1 3

0,0) : (1,0)

Figure 4.41 - Modélisation d'un essai oedométrique en éléments finis.

Les conditions aux limites sont les suivantes :

u=0auxnoeuds i, 3,4,5, 7et8;
v =0 aux noeuds 1, 2, 3.

Le chargement est constitué par une pression verticale uniformément répartie sur les
noeuds 5, 6 et 7. Le chargement est appliqué en plusieurs incréments.

Les parametres figurant dans le tableau 4.11 sont choisis pour cet exemple.

Tableau 4.11 - Parameétres de calcul pour les exemples

No. d'exemple{ E, (kPa) E, (kPa) o® (kPa) oM (kPa) o (kPa
1 18000 18000 0 100 0
2 18000 18000 0 150 0
3 18600 36000 0 100 0
4 18000 36000 0 150 0

et les paramétres suivants sont identiques pour tous les exemples.
v=0,25 k= 23,09 kPa
En appliquant équations 4.108, la limite d'élasticité vaut :

o =60kPa et £ =0,277776%.
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Dans les deux exemples 1 et 3, la contrainte axiale o, est augmentée jusqu'a 100 kPa
(o] <100kPa<2c!) avant un déchargement total tandis que, dans les exemples 2 et 4, elle
atteint 150 kPa (20} <150kPa) avant le déchargement. Dans les exemples 1 et 2, le module

en chargement E_ est égal a celui en déchargement E,, tandis que, dans les exemples 3 et 4,
E;=2E.

160 T
140 +
120 +
100 +

80 1
60 1
40 +
20 1

chargement axial (kPa)

0 &F : —4 -+ - 4 1
0 0,2 0,4 0,6 0,8 1 1,2
déformation axiale (%0)

L

Figure 4.42 - Exemples de validation de la programmation.

Le tableau 4.12 présente les valeurs de la déformation axiale €, : €% & I'état initial ; €& au
début de la plasticité en chargement ; M 4 la fin du chargement ; €R au début de la plasticité en
déchargement (si elle existe) et €N au moment du déchargement total.

el =80+(1+V)(1_2v)(o'L ~c?%) (4.125)
Ec(1-v)
gM = gL +-3-(—1_é3-"—)(oM _ol) (4.126)
C
ek =eM+(”")(1“2")(oR—cM) (4.127)
Ed (1 - V)
eN =R 2022V (N _ R, (4.128)
Eq
Tableau 4.12 - Valeurs des déformations axiales
No. d'exemple £9 (%) eL (%) M (%) eR (%) eN (%)
1 0 0,2777760 0,6111108 - 0,1481508
2 0 0,2777760 0,1027773 0,472221 0,222231
3 0 0,2777760 0,6111108 - 0,3796308
4 0 0,2777760 0,1027773 0,749997 0,499998




Des calculs analytiques et des calculs en éléments finis conduisent 4 des résultats
identiques : ceci montre que la programmation est correcte.

On note que la possibilité qu'apparaisse la plasticité au déchargement nécessite un test
sur la plasticité a tout moment, y compris pendant le déchargement.

On note aussi qu'au contraire des résultats des essais oedométriques, dans lesquels les
déformations axiales atteignent une limite avec 'augmentation du chargement, dans le modéle
de Von Mises (ou en général tous les modéles élastoplastiques parfaits) la déformation axiale
augmente continiiment avec 'augmentation du chargement.

4.8 - Comportement d'un massif de sol en déchargement

Afin d'illustrer les considérations théoriques précédentes, on étudie I'étendue des zones
en déchargement dans un milieu homogéne. Cette étude est menée a l'aide du programme de
calcul en éléments finis CESAR-LCPC.

La variable la plus importante qui détermine I'amplitude et l'allure des mouvements
autour d'une excavation n'est pas la rigidité du systéme de souténement, mais bien les
caractéristiques du sol autour de l'excavation (Peck, 1969). C'est pour cette raison que nous
avons choisi 'exemple d'une fouille non soutenue, pour connaitre la réponse de différentes lois
de comportement. Si un modéle de sol n'est pas capable de bien modéliser les mouvements
autour d'une fouille non blindée, il semble difficile d'admettre qu'il soit capable de modéliser
correctement les mouvements autour d'une fouille en interaction avec un systéme de
souténement.

Sm Sm
<— P an S >
A B
C D 1.25m
u=0
2,75m
u=90
v=0

Figure 4.43 - Géométrie et conditions aux limites.

Pour cette étude on considére le sable de Karlsruhe. Avant 'excavation, le massif de sol
est en équilibre sous l'action de la force de gravité. L'état initial des contraintes G, est supposé
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d'origine géostatique avec ¥ = 16,5 kN/m3, K, = 0,34 et la configuration initiale est non-
déformée (g, = 0). La hauteur finale de la fouille est égale 4 1,25m et sa largeur vaut 10m. Le
calcul est réalisé dans I'hypothése des déformations planes. Le maillage est constitué de 533
noeuds et de 160 éléments quadrilatéraux & huit noeuds (figure 4.43).

4.8.1 - Stabilité d'un talus vertical

On considére I'exemple d'un remblai devant un mur de souténement lisse. Comme
l'interface sol-mur est lisse, la contrainte verticale & une profondeur z en dessous de la surface
horizontale du remblai vaut ¢, = Y z. Dans ce cas, la contrainte horizontale, G, est la
contrainte principale mineure. Un déplacement du souténement vers l'extérieur jusqu'a la
position a;b (figure 4.44) ou au dela raméne o, a la valeur qui correspond a la pression active
de Rankine :

op=v2Ks-2¢K, avec K, =182 (45°—¢/2) (4.129)

(a) (b)

Figure 4.44 - Mode de rupture derriére un mur vertical lisse :
(a) coupe en travers du mur de souténement ;
(b) pression développée derriére le mur (Terzaghi et Peck, 1965).

La variation de cette contrainte en fonction de la profondeur est présentée sur la figure
4.44. A la profondeur

2¢

~Oz"r’JKA

(4.130)
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la contrainte ¢, est nulle. A une profondeur supérieure a z,, la pression contre le mur est
négative, a condition qu'aucune fissure ne s'ouvre entre le mur et la partie supérieure du sol. La
poussée des terres contre le mur vaut :

Py =j§’ o dz=—§—yH2 Ky-2cHJK, (4.131)

Si le mur a une hauteur H telle que :

4c¢

=2
WEa

la poussée des terres, P,, est nulle. Par conséquent, si la hauteur d'un talus vertical est
inférieure a H,, ce talus doit, en principe, demeurer en équilibre sans le secours d'un support
latéral. Toutefois, la pression contre le mur augmente de —2 c,/K 4 » & la créte du mur, jusqu'a
+2c¢ /K, , 4 1a profondeur H, alors que, sur la face verticale d'un talus sans support, la

contrainte normale est nulle en tout point ; 4 cause de cette différence, la plus grande
profondeur & laquelle on peut descendre sans blindage d'une fouille & talus vertical est
légérement inférieure & H_ (Terzaghi et Peck, 1965).

H=H,= (4.132)

Le calcul analytique basé sur le commentaire ci-dessus montre que le talus a la
profondeur de 1,25m reste stable.

4c (4)(2,35) =1.27m (4.133)

Hyz———= - =]
© yJK4 (16,5)1g(45-41,6/2)

4.8.2 - Cas d'une modélisation avec la loi de comportement élastique linéaire

Dans une premiére approximation, la loi de comportement élastique linéaire isotrope de
Hooke (E = 45000 kPa, v = 0,25) avec un champ de contraintes initiales géostatiques et un
champ de déformations initiales nulles est adoptée. Les champs de contraintes et de
déformations ainsi obtenus peuvent étre interprétés comme les résultats de la premiére itératicn
qui serait effectuée dans un calcul non linéaire avec une loi de comportement hypoélastique ou
élastoplastique. Cette interprétation suppose qu'il n'y a pas eu de correction sur les contraintes.
La recherche du signe du travail incrémental en tout point du maillage permet alors de mettre
en évidence les points soumis & un chargement, & un déchargement ou a un rechargement. Ce
type de calcul est intéressant car il va initier tout un processus de calcul des modules de
déformations et définir une approximation des zones en déchargement et en chargement(s).

Tableau 4.13 - Critéres de chargement pour un matériau élastique linéaire

chargement déchargement
€lastique (élastique)
dW>0 dW <0
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Pour un calcul élastique linéaire, 12 zone de sol en déchargement s'étend sous la fouille
sur une distance importante dans le massif non excavé. Cette étendue dépend faiblement du
coefficient de Poisson et du coefficient de poussée des terres au repos. La zone en chargement
est située derriére la face verticale de la fouille (figure 4.45).

R c:chaorcement (dlastique)
:j chargement élastique

Figure 4.45 - Zones en chargement et en déchargement pour une excavation dans un
milieu élastique linéaire.

4.8.3 - Cas d'une modélisation avec la loi de Wong et Duncan

Pour le deuxiéme exemple le massif de sol obéit a la loi de comportement élastique non
linéaire de Wong et Duncan. Les paramétres du modéle =237,2,R;=0,785,n=0,88 A=
0,354, B = 0,01 et d = 6,83) ont été déduits des essais triaxiaux réalisés sur le sable de
Karlsruhe. Le paramétre du module en déchargement E, . = 1,5 K = 355,8 a été choisi pour cet
exemple. Les zones en chargement, en déchargement et en rechargement sont données sur la
figure 4.46.

Tableau 4.14 - Critéres de chargement pour un matériau hypoélastique

chargement dééhargement rechargement
élastique (élastique) (élastique)
dW>0 dwW <0 dW>0
W=W_. WsW,_,. W<W,_,.
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B d<chargement (élastique)
H-H rechargement (glastique)
[::—_—_] chargement élastique

3

Figure 4.46 - Zones en chargement, en déchargement et en rechargement pour une
excavation dans un milieu €lastique non linéaire de Wong et Duncan.

4.8.4 - Cas d'une modélisation avec une loi de comportement élastoplastique parfait

Pour le troisiéme exemple, on considére la loi de comportement élastique linéaire-
plastique parfait avec le critére de Mohr-Coulomb non associé (E = 45000 kPa, v = 0,25, ¢ =
41,6° vy = 11,6° c = 2,35 kPa). Les zones en chargement (élastique et élastoplastique), en
déchargement et en rechargement sont données sur la figure 4.47.

g

Tableau 4.15 - Critéres de chargement pour un matériau élastoplastique parfait

chargement’ chargement déchargement rechargement
élastique élastoplastique (élastique) (élastique)
dW>0 dW>0 dW <0 dW >0
W=W,_. W=W_,. WsSW,_,, W<W_ ..
- oF do; >0 —aido,.j <0 E-F-dcij <0
d0; doy d0;
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B o<chargement (élastique)
m rechargement (élastique) -
[:::] chargement élastique
[=—<=_| chargement plastique

Figure 4.47 - Zones en chargement (¢élastique et élastoplastique), en déchargement et en
rechargement pour une excavation dans un milieu élastoplastique parfait avec le critére
de Mohr-Coulomb.

4.8.5 - Cas d'une modélisation avec la loi de comportement de Nova

Enfin, le quatriéme exemple consiste en une excavation dans un massif de sol qui obéit
au modéle élastoplastique de Nova (M= 1,285, [ = 0,00889, B, = 0,00126, L, = 0,00416, u =
0,973, D = 0,432, m= 0,745). Par souci de simplicité, dans le code de calcul par €lément finis
CESAR-LCPC, la partie élastique du modéle de Nova a été linéarisée et remplacée par une
élasticité linéaire de Hooke (E = 45000 kPa, v = 0,25). Les zones en chargement (élastique et
élastoplastique), en déchargement et en rechargement sont données sur la figure 4.48.

Tableau 4.16 - Critéres de chargement pour un matériau élastoplastique
avec écrouissage

chargement chargement déchargement rechargement
élastique élastoplastique (élastique) (élastique)
dw>0 dW>0 dW <0 dW>0
W=W_. W=W_. WEW,,, W<W, .
F(Glj,k) <0 F(Ugj,k):dF(G,j,k)"-:O F(Gv,k) =0 F(Gq,k) ={
oF dF oF
—doc, >0 —dc, <0 —do, <0
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B ccchargement (lastique) -
HIH rechargement (élastique)
E::I chargement élastique
& chargement plastique

b

ot dbad.

Figure 4.48 - Zones en chargement (élastique et élastoplastique), en déchargement et en
rechargement pour une excavation dans un milieu élastoplastique de Nova.

La réponse des modéles élastique non linéaire de Wong et Duncan, élastoplastique
parfait de Mohr-Coulomb et élastoplastique avec écrouissage de Nova montre que, par rapport
a un modéle élastique linéaire, la zone en déchargement se développe en profondeur et
relativement loin de 'excavation.

Mais, quoi qu'il se passe loin de la fouille et dans la profondeur, c'est le comportement
des éléments situés autour de I'excavation qui influe sur les mouvements dans ces régions.
L'ensemble de ces modéles montre que Ia zone située derriére la face verticale est en
chargement.

En ce qui concerne les mouvements au fond de la fouille, la réponse du modéle de
Wong et Duncan est un déchargement élastique (similaire au cas de I'élasticité linéaire) tandis
que la réponse des modéles élastoplastiques est un rechargement (élastique). On note que, dans
tous ces modeles, la rigidité en déchargement et en rechargement est confondue.

A la surface du sol et loin de la fouille, on observe une zone en rechargement
(élastique) dans les modélisations avec les modéles élastoplastiques.

En conclusion, c'est la réponse en chargement (plastique ou élastique) des modéles qui

gouverne les mouvements derriére la face verticale de la fouille, tandis que c'est la réponse en
déchargement (rechargement) qui controle les mouvements au fond de fouille.

176




4.9 - Réponse des lois de comportement aux mouvements autour d'une excavation
non soutenue -

L'excavation considérée dans la partie précédente a été effectuée en cinq phases
successives : chaque phase consiste en l'excavation d'une couche de hauteur 0,25m. La réponse
des lois de comportement en termes de déplacements horizontaux et de tassements d'un point
B situé 2 la surface du sol et au coin de l'excavation (figure 4.43) au cours des cing phases est
présentée sur la figure 4.49. On note que la plastification avec le modéle de Mohr-Coulomb
commence pendant l'excavation de la couche située entre les profondeurs 0,5m et 0,75m
(troisiéme phase).

Déplacement horizontal (mm)

@
.

6 —=&— Mohr-Coulomb

—&— Duncan

Tassement (mm)

—&8—— Nova

10 -1-
12 nw
-0,5

14 +

i6 L S—

Figure 4.49 - Mouvements d'un point situé au coin de I'excavation et a 1a surface du sol
en fonction des phases successives.
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Tassement (mm)

Coupe BC (m)

Soulévement (mm)

/

Déplacement horizontal (mm)
-5 0 5 10 15 20
0,25 &
0,5 % —&— Mohr-Coulomb
——#&— Duncan
0,75 —&— Nova
1
1,25 #
12 et ” " & b
i0 i
8
6
4
(2) a1 - & —— e B
1 2 3 4
Coupe CD (m)

Figure 4.50 - Déplacements autour de I'excavation (phase 5).

178




Tassement normalisé

Coupe BC (m)

Soulévement normalisé

Coupe AB (m)

-0,5
1
0 =g &=
0,5
1
Déplacement borizontal normalisé
-0,5 0 0,5 1

k FaY 1
v A% T

0,25

0,5
—&—— Mohr-Coulomb

—&— Duncan
0,75

—&— Nowva

1,25

0+ § = + + {
O i 2 3 4 3

Coupe CD (m)

Figure 4.51 - Déplacements normalisés autour de I'excavation (phase 5).
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Au point B, on observe des mouvements trés différents en direction et en ordre de
grandeur pour ces différents modéles. Dans la modélisation avec le modéle de Mohr-Coulomb,
la zone plastique est située autour du point C (figure 4.43) et le point B reste élastique. La
réponse pour le point B reste toujours un soulévement dans la direction verticale et un
mouvement horizontal qui, au départ, a tendance a s'éloigner de 'excavation et par la suite &
s'approcher de l'excavation (figure 4.49). En revanche, les modeles de Wong et Duncan et de
Nova avec une réponse non linéaire en chargement montrent un tassement et un déplacement
vers la fouille (figure 4.49).

La figure 4.50 présente une comparaison a la phase 5 du tassement de la surface de sol,
du déplacement horizontal vers la fouille et du soulévement du fond de la fouille pour les
modeles considérés. Les coupes AB, BC et CD sont définies sur la figure 4.43.

L'ordre de grandeur des déplacements horizontaux montre l'effet de I'élasticité linéaire
en chargement entre le modéle de Mohr-Coulomb et les modéles de Wong et Duncan et de
Nova.

Par ailleurs, la différence entre le soulévement obtenu par le modéle de Wong et
Duncan et ceux des modéles de Mohr-Coulomb et de Nova est du méme ordre de grandeur
que la rigidité en déchargement (rechargement) de ces modéles.

Afin de mieux comparer les formes des mouvements autour de {'excavation, nous avons
présenté les courbes normalisées de ces mouvements sur la figure 4.51. Les valeurs
normalisées du tassement, du déplacement horizontal vers la fouille et du soulévement du fond
de fouille ainsi obtenues sont définis respectivement comme les rapports : valeur du tassement /
valeur maximale du tassement du modele, valeur du déplacement horizontal / valeur maximale
du déplacement horizontal du modéle et valeur du soulévemeni / valeur maximale du
soulévement du modéle.

Les courbes normalisées des tassements (figure 4.51) montrent que la réponse du
modéle de Mohr-Coulomb est un soulévement a la surface du sol tandis que la réponse des
modéies de Wong et Duncan et de Nova est un tassement.

Les courbes de déplacements horizontaux normalisés (figure 4.51) montrent que le
déplacement horizontal maximum du modéle de Mohr-Coulomb est situé en profondeur, tandis
que, pour les modéles de Wong et Duncan et de Nova, le déplacement horizontal maximum est
situé a la surface du sol.

Les courbes des soulévements normalisés sont trés similaires (figure 4.51).
4.10 - Influence du module d'élasticité sur les mouvements autour de I'excavation

La simplicité de la détermination des paramétres du modéle de Mohr-Coulomb, le sens
mécanique bien connu des parameétres et le temps de calcul relativement moins important que
pour les modéles plus complexes ont conduit un grand nombre d'ingénieurs a l'utiliser pour
l'analyse en éléments finis d'un probléme en géotechnique.

Confrontés a certains problémes dans la modélisation dune excavation tels que les

mouvements verticaux a la surface du sol, des chercheurs ont tenté d'améliorer le modéle de
Mohr-Coulomb. L'expérience montre que la rigidité du sol augmente avec la profondeur. Cette
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observation a amené certains chercheurs & choisir un module élastique linéaire fonction de la

profondeur.

Dans ce méme contexte, il est intéressant d'examiner plusieurs types de modéles de

Mohr-Coulomb et de comparer des calculs avec quatre modéles :

- élasticité linéaire de Hooke ;
- élastoplasticité parfaite avec le critére de Mohr-Coulomb non associée ;

- élastoplasticité parfaite avec le critére de Mohr-Coulomb non associée et deux modules

d'Young différents en chargement et en déchargement ;

- élastoplasticité parfaite avec le critére de Mohr-Coulomb non associée et un module d'Young

fonction de la profondeur.

Le tableau 4.17 résume les parameétres choisis pour cette analyse.

Tableau 4.17 - Paramétres de calcul pour les exemples

Caicul No. E, (kPa) E,; (kPa) v c(kPa)| ¢° y°
1 45000 45000 0,25 - - -
2 45000 45000 0,25 2,35 | 41,6 11,6
3 30000 45000 0,25 2,35 | 41,6 11,6
4 5000 + 10000 z (z | 5000 + 10000z (z { 0,25 2,35 | 41,6 11,6
étant la profondeur) | étant la profondeur)

Tassement (mm)

-0,1

Déplacement horizontal (mm)

008 006 -004 -00

04 1

0,02

= ~

—8&—— FElastique lindaire

—&— Mohr-Coulomb
(E=cte)

——&—— Molr-Coulomb
(Ec<Ed)

—6—— Mohr-Coulomb
(E=f(z))

Figure 4.52 - Effet du module d'élasticité sur les mouvements a la surface de

I'excavation.
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Coupe AB (m)

Tassement (mm)

Déplacement horizontal (mm)
-0,05 0 0,05 0,1 0,15 0,2 0,25
0,25
——#—— Elastique linéaire
—~ ——&— Mohr-Coulomb
é 0.5 (E=cte)
2
g —4—— Mohr-Coulomb
g 0,75 (Ec<Ed)
—8—— Molr-Coulomb
(E=f(2))
1
1,25

Soulévement (mm)

0 1 2 3 4 5
Coupe CD (m)

Figure 4.53 - Effet du module d'élasticité sur les mouvements autour de I'excavation.
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La figure 4.52 présente les mouvements du point B situé a la surface du sol (figure
4.43) en fonction de la progression de I'excavation. On observe que le soulévement a la surface
diminue avec la réduction du module d'Young (calculs 3 et 4). Pour sa part, le déplacement
vers l'excavation est plus grand lorsque la rigidité en chargement est plus faible (calcul 3).

La figure 4.53 présente une comparaison entre le tassement a la surface du sol, le
déplacement horizontal vers la fouille et le soulévement au fond de la fouille obtenus pour
chaque modéle dans le cas de l'excavation & la profondeur de 1,25m. Les coupes AB, BC et
CD sont définies sur la figure 4.43.

Les calculs 3 et 4 peuvent seulement jusqu'a un certain point améliorer les résultats,
mais ces améliorations ne sont pas vraiment significatives par rapport & celles que peut
apporter la non linéarité des modéles en chargement. Ces différentes considérations n'ont pas
réusst a fournir aux modéles de type "élastique linéaire-plastique parfait" la capacité de
modéliser le tassement & la surface du sol.

Le module élastique en chargement a une grande influence sur les mouvements
latéraux. Lorsque l'on diminue de 50% la rigidité en chargement, le déplacement latéral
augmente de 150%.

4.11 - Conclusions

La notion de chargement-déchargement-rechargement multiaxial basée sur le signe du
travail incrémental a été présentée dans ce chapitre. Cette notion, qui englobe la notion de
chargement-déchargement unidirectionnel (une seule direction de contrainte intervient dans le
chargement), permet de distinguer les zones en chargement et en déchargement dans un
ouvrage pour lequel I'état de contraintes n'est pas homogéne et varie d'intensité et de direction
en tout point. Cette notion est applicable aux modéles €lastoplastiques et hypoélastiques.

Pour cette étude, les modéles "élastique linéaire", "élastique non-linéaire de Wong et
" n

Duncan”, "élastoplastique parfait avec le critére de Mohr-Coulomb” et "élastoplastique avec
écrouissage isotrope de Nova" ont été examinés.

Aprés avoir étudié la réponse de ces modéles dans le cas d'une éprouvette de sol, nous
avons analysé I'étendue des zones en chargement(s)-déchargement pour une excavation dans
un milieu homogéne.

Les résultats ont mis en évidence que la zone ‘derriére la face verticale est en
chargement et que la zone située au-dessous de la fouille est en déchargement. C'est donc la
réponse en chargement qui gouverne les mouvements derriére la face verticale de l'excavation
et c'est la réponse en déchargement qui gouverne les soulévements au fond de la fouille.

Les résultats des analyses sur les mouvements autour d'une excavation montrent que la
non linéarité de la partie en chargement des modéles joue un role important dans la simulation
de ces mouvements. La réponse d'un modéle élastoplastique avec critére de Mohr-Coulomb en
termes de mouvements a la surface est trés influencée par la partie élastique de ce modele, car
la plastification des éléments autour de l'excavation commence et se développe au coin du fond
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de la fouille et c'est la partie élastique linéaire en chargement du modéle qui répond aux
mouvements dans le massif du sol et en surface. La prise en compte d'un module élastique
variable en fonction de la profondeur ou de deux modules élastiques différents en chargement
et en déchargement n'apporte pas d'amélioration notable pour la modélisation des mouvements
autour d'une excavation.
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Chapitre 5

Simulation de I'excavation devant un rideau de palplanches :
modélisation et validation

5.1 - Introduction

Dans la littérature, on peut trouver de nombreux exemples de modélisations
d'excavation dans un milieu argileux. En revanche, ce probléme a été rarement étudié¢ dans un
milieu sableux et les expériences en vraie grandeur dans un tel milieu sont peu nombreuses.

Récemment, l'université de Karlsruhe a réalisé une expérimentation qui consistait a
creuser une fouille devant un rideau de palplanches butonné dans un milieu sableux. La
quantité et la qualité des essais et mesures réalisés en laboratoire et in situ en font un bon
exemple pour I'étude et la vérification de la procédure de modélisation par €éléments finis.

Ce chapitre présente la modélisation en éléments finis de cet ouvrage. Pour cette étude,
une loi de comportement élastoplastique avec écrouissage adaptée aux milieux sableux est
choisie et nous démontrons les avantages de ce choix par rapport & une loi de comportement
élastoplastique parfaite en comparant les résultats des calculs avec les observations in situ.

5.2 - Présentation de I'expérimentation

L'université de Karlsruhe a réalisé une expérimentation en vraie grandeur sur un rideau
de palplanches de type "KRUPP KD VI" de 7m de longueur (rideau expérimental), installé par
vibrofongage jusqu'a 6m de profondeur dans un massif de sol sableux. L'expérimentation a été
effectuée sur le site de "Hochstetten" proche de Karlsruhe en Allemagne au cours du deuxiéme
trimestre 1993. Deux murs de protection en bentonite ont été construits perpendiculairement
aux extrémités du rideau expérimental. La zone d'excavation est de 9m de longueur et de 4m
de largeur. Un autre rideau de palplanches de type "ARBED PU 8" de 8m de profondeur
(rideau de souténement) a été mis en place en face du premier rideau et & une distance de 4m.
La nappe phréatique est située a la profondeur de 5,5m. La figure 5.1 représente I'ensemble du
site.

L'instrumentation a consisté a8 mesurer la déformée du rideau, les efforts dans les
butons, les tassements & la surface du sol et la pression des terres appliquée sur les deux cotés
du rideau (figure 5.2). A l'exception de quelques doutes concernant le fonctionnement des
appareils de mesure de la pression des terres au début de l'expérience, les autres mesures ont
été jugées satisfaisantes.

185



4 sections double PU8

—
mur de protection
4
D
o
.......... buton .4 D
»
: %
Q >
2 ho
2 x
[’}
E 3 < T buten ...... )5 €
2 DS
° ( -
-] >_
@ o
© D
Y. e )
< >
D
—X
< mur de protection
i S
v
4 sactions double PU8
L 3m _ Sm R
~ i |
4m R {a)
m 4m
toiture
zrl0m
“bassind'sau. . P
o 00m: -t _
v !

rideau de
souténament ndeay

expérimental

3m

2m

Figure 5.1 - Présentation de I'expérimentation : (a) vue en plan ; (b) profil transversal.
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Figure 5.2 - Dispositif de mesure : (a) vue en plan ; (b) profil transversal.
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L'exécution de l'ouvrage a comporté les étapes suivantes :

1 - Installation des rideaux de palplanches par vibrofongage ;

2 - Excavation jusqu'a une profondeur de 1,75m ;

3 - Installation de trois butons espacés horizontalement de 2,4m et situés a une
profondeur de 1,25m. Les butons sont préchargés par une force de 11 kN par
buton, soit 4,5 kN par métre de longueur du rideau ;

4 - Reprise de l'excavation jusqu'a une profondeur de 4m ;

5 - Reprise de I'excavation jusqu'a une profondeur de 5m ;

6 - Application d'une surcharge de 10 kPa, & la surface, sur une zone située entre 1 et
5m derriére la téte du rideau expérimental. La surcharge est exercée par
l'intermédiaire d'un bassin rempli d'eau ;

7 - Diminution de l'effort de précontrainte dans les butons jusqu'a I'état limite. Cet état
est atteint lorsque les forces dans les butons demeurent approximativement
constantes.

En 1993, le Dutch Center for Civil Engineering et l'université de Karlsruhe ont organisé
un concours de prévision international concernant cette expérimentation. Les techniques
utilisées pour les calculs prévisionnels peuvent étre réparties en trois groupes : les calculs par
éléments finis (18 prévisions), aux modules de réaction (23 prévisions) et par des méthodes
semi-empiriques (2 prévisions). La liste des participants, des méthodes de calcul et des modéles
utilisés est présentée dans le tableau 5.1.

La figure 5.3 représente l'ensemble des résultats de ces prévisions. On peut constater
une grande dispersion des résultats obtenus, non seulement d'une méthode de calcul 2 l'autre
mais aussi, pour une méthode particuliére, d'une modélisation 4 une autre. Ces dispersions
proviennent pour une large part de la maniére dont chaque participant a déterminé ses
paramétres de calcul.

Le LCPC a participé & ce concours en utilisant la méthode de calcul aux modules de
réaction (programme DENEBOQLA). La figure 5.4 présente les résultats de ces analyses,
comparés avec les valeurs expérimentales (Josseaume, 1993).

Par la suite, dans le but d'améliorer leurs modélisations et de se rapprocher mieux des
résuliats expérimentaux, certains participants ont effectué d'autres séries de calculs, avec de
nouveaux paramétres. Une série d'analyses effectuées par Josseaume et al. (1994), tout en
restant scrupuleusement dans les régles proposées par le LCPC pour la détermination des
parametres de la méthode de calcul aux modules de réaction, est présentée sur la figure 5.5.

Dans ce travail, nous présentons la modélisation en éléments finis de cet ouvrage. Bien

que réalisée aprés l'expérience, notre étude s'est appuyée uniquement sur les informations
fournies aux participants, sans interférence avec les résultats des mesures.
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5.3 - Caractéristiques du massif de sol et modélisation
5.3.1 - Caractérisation mécanique du sol

Des essais en laboratoire et in situ ont été réalisés pour la détermination des propriétés
mécaniques du sol.

Les échantillons ont été prélevés entre les profondeurs de 1 a 4m. Les analyses sur ces
échantillons ont indiqué la présence d'une couche de sable fin & moyen avec des passages de
sable graveleux. Le sable de densité relative de 0,584, peut étre classé comme un sable
moyennement dense a dense. Le tableau 5.2 regroupe les principales caractéristiques du sol.

Tableau 5.2 - Caractéristiques du sable de Karlsruhe

Poids volumique du sol sec 16,5 kKN/m3
Poids volumique des particules solides |26,5 kN/m3
Teneur en eau & la saturation 23 %

Poids volumigque 20,3 kN/m?

Deux essais de plaque avec un cycle de chargement-déchargement-rechargement ont
été effectués. Ils ont donné des modules de 32500 et 22900 kPa en chargement et 50870 et
35360 kPa en déchargement, avec un rapport de 1,6 entre les modules en chargement et en
déchargement.

Six essais triaxiaux de compression axisymétrique drainés avec trois valeurs de pression
de confinement (o,) de 100, 200 et 300 kPa ont été effectués sur des échantillons reconstitués.

Un essai triaxial en compression isotrope a été également effectué. Il est & noter que cet
essai est le seul qui comporte un cycle de chargement-déchargement-rechargement.

5.3.2 - Modélisation du comportement du massif de sable

L'analyse des différentes lois de comportement effectuée dans le chapitre précédent
nous a conduit & choisir le modéle de Nova pour la modélisation du sable entre les profondeurs
de Oet 5 5m

Rappelons que le modéle de Nova (1982) est un modéle élastoplastique avec
écrouissage, adapté a la description du comportement des sables. La partie élastique de ce
modele est & l'origine non linéaire et la partie plastique avec écrouissage est définie par une
surface de charge composée de deux parties, situées de part et d'autre de la condition q/p <
M/ 2, ou q est le déviateur des contrainte, p la pression moyenne et M un paramétre du
modele. Pour la partie q/ p £ M / 2 la loi d'écoulement est associée et, pour la partie q/ p =
M/ 2, elle est non associée.

Ce modéle comporte huit paramétres, dont seulement sept paramétres sont
adimensionnels. Le huitiéme paramétre P, est une pression de référence, calculée pour chaque
point du massif en écrivant qu'il n'existe pas de domaine élastique initial, c'est-a-dire en
résolvant l'équation initiale F = 0, ou F désigne la surface de charge du modéle. Cette
détermination semble également conforme aux observations expérimentales, qui montrent que
les sables ne présentent pas de domaine d'élasticité initial.
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Les autres paramétres du modéle ont été déterminés a partir des résultats des essais
triaxiaux de compression axisymétrique drainés et a l'aide de calages successifs avec le logiciel
de simulation LOIS-LCPC (Mestat, 1992). La meéthodologie de la détermination et de
l'ajustement des paramétres a été présentée en détails dans le chapitre 4. Les valeurs des
parametres sont données dans le tableau 5.3.

Tableau 5.3 Valeurs des paramétres du modéle de Nova pour la couche de sable
au-dessus de la nappe phréatique

M l B, L, T D m

1,285 0,00889 | 0,00126 | 0,00416 0,973 0,432 0,745

Par souci de simplicité et de réduction des temps de calcul, dans le code de calcul par
élément finis CESAR-LCPC, la partie élastique non linéaire du modéle de Nova a été
remplacée par une élasticité linéaire de Hooke. Le module élastique choisi pour le sable de
Karlsruhe est la valeur moyenne déduite des deux essais de plaque en déchargement soit
E = 45000 kPa. Le coefficient de Poisson v = 0,25 a été déterminé par moyenne a partir de six
essais triaxiaux.

Pour le comportement du sol en dessous de la nappe phréatique (5,5m), une loi de
comportement élastique linéaire-plastique parfaite avec critére de Mohr-Coulomb et non
associée a été choisie. La détermination des paramétres du critére de Mohr-Coulomb a été
effectuée a partir des mémes essais triaxiaux en compression axisymétrique drainée. Le module
d'Young choisi pour cette couche est la moyenne des modules en déchargement des deux
essais de plaque, soit E = 45000 kPa. Le choix du module élastique en déchargement parait
logique car c'est une réponse en déchargement (rechargement) qui intervient dans le massif de
sol situé en dessous de la zone & excaver (voir chapitre 4). Le tableau 5.4 regroupe les
paramétres de la couche de sol en dessous de la nappe phréatique.

Tableau 5.4 Valeurs des paramétres du modéle de Mohr-Coulomb pour la couche de
sable au-dessous de la nappe phréatique

E (kPa) v ¢ (kPa) @° »

45000 0,25 0 41,6 11,6

Le coefficient de poussée des terres au repos K = 0,34 est calculé a partir de la relation
de Jaky (1944) :

K,=1-sinp=0,34

5.4 - Description de la modélisation en élément finis

Le massif de sol est modélisé avec des éléments quadrilatéraux a huit noeuds. Cinq
groupes d'éléments de sol sont considérés : trois groupes a excaver par étapes, un groupe
correspondant au sol non excavé situé au-dessus de la nappe phréatique et un dernier
représentant le sol sous la nappe phréatique (figure 5.6).
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Comme, dans ce projet, deux types de rideaux de palplanches sont considérés (le rideau
expérimental et le rideau de souténement), il faut modéliser les deux. Par souci de simplicité
I'expérimentation a été modélisée en déformation plane.

Le comportement des rideaux est supposé élastique linéaire isotrope. Les rideaux de
palplanches sont également représentés avec des éléments de massif. Comme il a ét€ montré au
chapitre 2, la modélisation en éléments de massif se fait en imposant la conservation de la
rigidité en flexion (EI) et de la rigidité axiale (EA) du rideau. Cette conservation se traduit par
les deux équations :

3
feq.

E rideau Irideau = Eeq. T E ridean Arideau =Eeq. teq.

ou E est le module d'élasticité, I le moment d'inertie, A la section et t I'épaisseur. L'indice
"rideau" indique les propriétés réelles du rideau et l'indice "eq." les propriétés équivalentes des
¢léments quadrilatéraux utilisés pour présenter les rideaux de palplanches. Le tableau 5.5
regroupe les parametres pour les deux rideaux de palplanches.

Tableau 5.5 - Paramétres des rideaux de palplanches

Type de 1ideat | Epgyy (kP2) | Ly (6 | Aggy (@) | B, (P2) | t,, (cm)

KPUPP KD VI | 210 000 000 968 106 24 393 600 10
ARBED PU 8 | 210000 000 11610 116 6 823 837 35

L'interface entre les rideaux de palplanches et le sol est modélisée par des éléments de
massif de 0,5cm d'épaisseur, dont le comportement est représenté par un critére orienté, de
caractéristiques @ = 20°, ¢ = 0 kPa, y = 0°. Plusieurs groupes d'éléments d'interfaces sont mis
en place le long du contact rideau - éléments de massif de sol et, au moment de la désactivation
d'un groupe d'élément correspondant & une couche de sol a excaver, le groupe d'éléments
d'interface adjacent est aussi désactivé.

Le maillage d'éléments finis est composé de 820 éléments quadrilatéres a huit noeuds et
de 2559 noeuds (figure 5.7).

Le calcul est fait suivant les phases qui simulent les différentes étapes d'exécution :

Dans la premiére, troisiéme et quatriéme phases, l'excavation est simulée comme décrite
dans le chapitre 3.

Le préchargement du buton est modélisé pendant la deuxiéme phase, par une force
nodale de 4,5 kN appliquée aux deux extrémités d'un élément de barre (E = 2,1.10% kPa,
A = 0,02 m?) représentant le buton a la profondeur de 1,25m.

Le chargement appliqué en surface & la phase cing est modélisé par une pression

uniformément répartie de 10 kPa, sur une zone située entre 1 et Sm derriére la téte du rideau
expérimental.
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Le déchargement du buton est modélisé par la désactivation de I'élément de barre et
l'application d'une force nodale équivalente a la force calculée a la phase précédente dans le
buton mais dans la direction opposée.

le

A

5,5\m

9,5im

! N N

A Al

1 Premiére étape d'excavation.

2 Deuxiéme étape d'excavation.

3 Troisiéme étape d'excavation.

4 Sol au dessus de la nappe phréatique.
5 Sol en dessous de la nappe phréatique.

Figure 5.6 - Schéma des groupes d'éléments pour le calcul CESAR-LCPC.
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Figure 5.7 - Maillage utilisé pour Ia modélisation de I'ouvrage.
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5.5 - Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux

Les résultats des calculs des différentes phases sont comparés avec les mesures in situ
sur les figures 5.8 & 5.13. La position des coupes suivant lesquelles on a étudié les variations a
été présentée sur la figure 5.6.

5.5.1 - Forces dans le buton

Les valeurs estimées des forces dans le buton sont inférieures aux valeurs mesurées sur
le site (tableau 5.6). L'erreur relative commise dans les différentes phases est aussi indiquée
dans le tableau 5.6.

Tableau 5.6 - Comparaison des forces dans le buton

Valeurs en kN/m | Phase3 | Phase4 | Phase5 | Phase6
Expérience 21,3 28.6 33,7 472
Calcul 12,0 18,1 29,6 8.9
Erreur relative 44% 37% 12% 53%

5.5.2 - Déplacement horizontal du rideau de palplanches

Le déplacement latéral calculé du rideau est différent de celui de I'expérience (figures
5.8 4 5.13). Un déplacement latéral moyen vers l'excavation de l'ordre de 1mm en pied du
rideau est donné par le modéle tandis que les résultats in situ ne montrent aucun déplacement.

Dans la premiére phase de l'excavation, le déplacement calculé en téte du rideau est
d'environ 50% inférieur au déplacement mesuré. La différence entre les déplacements latéraux
mesurés et calculés du rideau pour les phases deux & cing est du méme ordre de grandeur que
celle de la premiére phase (tableau 5.7). Dans la sixiéme phase, le modéle sous-estime le
déplacement latéral.

Tableau 5.7 Comparaison des déplacements latéraux en téte du rideau de palplanches

Valeurs en mm phase 1 phase 2 | phase3 | phase4 | phase5 | phase6
Expérience 8,55 8,25 715 | 535 | 515 | 3005
Calcul 3,96 3,83 3,28 2,88 2,35 11,68

5.5.3 - Déplacement vertical du rideau de palplanches

Pendant les trois premiéres phases (méme pendant la mise en place du buton),
l'expérience montre un tassement du rideau. Dans les phases qui suivent, on observe
alternativement un soulévement (phase quatre), un tassement (phase cing) et un soulévement
(phase six) (tableau 5.8).

En revanche, le modéle présente toujours un soulévement du rideau, a I'exception de la
cinquiéme phase ou l'on applique une surcharge en surface. Les éléments de massif autour du
pied du rideau sont en déchargement et leur mouvement vers le haut entraine le soulévement
du rideau de palplanches.
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Tableau 3.8 - Comparaison des mouvements verticaux du rideau de palplanches
(ie déplacement vertical vers le bas est compté positivement)

Valeurs en mm Phase 1 Phase 2 | Phase3 | Phase4 | Phase 5 Phase 6
Expérience 0,1 0,37 0,5 -0,13 0,37 0,17
Calcul -1,42 -1,46 -2,88 3,15 -1,41 -1,54

5.5.4 - Mouvements verticaux du sol en surface

Les profils des mouvements verticaux du sol en surface pour les différentes phases sont
présentés sur les figures 5.8 & 5.13 et le tableau 5.9 regroupe les mouvements verticaux
maximaux mesurés et calculés. Les valeurs des tassements du sol calculées dans toutes les
phases semblent réalistes.

Tableau 5.9 - Comparaison des mouvements verticaux maximaux

Valeurs en mm phase 1 | phase2 | phase3 | phase4 | phase5 | phase6

Expérience 3,40 0,80 3,60 3,00 3,57 16,33

Calcul 1,74 1,77 1,45 1,62 8,64 19,28

5.5.5 - Moments fléchissants

Les profils des moments fléchissants pour les différentes phases sont présentés sur les
figures 5.8 a 5.13 et le tableau 5.10 regroupe les moments fléchissants maximaux et minimaux,
mesurés et calculés. Les valeurs des moments fléchissants calculées dans tous les phases sont
proches de l'expérience.

Tableau 5.10 - Comparaison des moments fléchissants maximaux et minimaux

Valeurs en kKN.m/m | phasel | phase2 | phase3 | phase4 | phase5 | phase6
Expérience | minimum | -2,26 -2.66 3,58 4,41 -5,06 733
maximum 0 0,06 1,37 22 2,76 4.67
Calcul | minimum | -1,96 -1,80 4,00 5,14 -6,71 2,62
maximum | 0,26 0,26 1,91 2,57 4,86 6,29

5.5.6 - Pressions des terres

Le nideau de palplanches a été mis en place par vibrofongage, ce qui provoque un
remaniement du sol au voisinage du rideau.

Dans cette modélisation, la procédure d'installation du rideau n'est pas prise en compte,

autrement dit nous avons considéré que l'installation du rideau ne change pas !'état initial des
contraintes dans le massif de sol. Cette hypothése affecte certainement les résultats du calcul.
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Figure 5.8 - Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux
Phase 1 : excavation jusqu'a une profondeur de 1,75m.
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Figure 3.9 - Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux
Phase 2 : installation du buton.
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Figure 5.10 - Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux
Phase 3 : excavation jusqu'a une profondeur de 4m.
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Figure 5.11 - Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux

Phase 4 : excavation jusqu'a une profondeur de Sm.
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Figure 5.12 - Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux
Phase S : application d'une surcharge en surface derriére le rideau.
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Figure 5.13 - Comparaison entre les résultats numériques et expérimentaux
Phase 6 : déchargement du buton.
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Les résultats expérimentaux, méme avant la mise en place des butons, montrent une
valeur importante de pression des terres 3 deux meétres de profondeur, ce qui ne peut pas étre
retrouvé dans une modélisation ou la pression des terres a été déterminée a partir du coefficient
de poussée des terres au repos K, = 0,34.

Les valeurs des pressions des terres calculées dans les deux premi¢res phases sont
différentes des valeurs expérimentales. Mais, d'aprés le rapport d'expérimentation, il existe
quelques incertitudes concernant la mise en place des capteurs de pression et il est probable
qu'un vide s'est maintenu entre le sol et ces appareils de mesure.

Les profils des pressions de butée des terres dans les phases suivantes sont proches de
ceux de I'expérience, mais ceux des pressions de poussée sont moins satisfaisants.

5.6 - Comparaison entre diverses modélisations

Le modéle élastoplastique parfait avec critére de Mohr-Coulomb est fréquemment
utilisé pour la modélisation en élément finis des ouvrages en géotechnique. Afin de comparer la
réponse de ce modéle avec le modéle de Nova, nous avons réalisé une deuxiéme série de
calculs.

Deux séries d'essais in situ ont été réalisées sur le site de Karlsruhe pour déterminer la
valeur de la cohésion capillaire. Les résultats obtenus ont conduit & des valeurs de la cohésion
capillaire comprises entre 2,7 et 4,0 kPa. Compte tenu de cette cohésion capillaire et des
résultats obtenus dans le chapitre 4 avec les essais triaxiaux, nous avons choisi les parameétres
indiqués dans le tableau 5.11 pour la modélisation du massif de sol situé au-dessus de la nappe
phréatique. Le modéle élastoplastique parfait avec critére de Mohr-Coulomb est non associé et
le module d'Young choisi pour cette couche est la moyenne des modules en chargement
déduits des deux essais de plaque, soit E = 30000 kPa.

Tableau 5.11 Valeurs des paramétres du modéle de Mohr-Coulomb pour la couche de
sable au-dessus de la nappe phréatique

E (kPa) ) ¢ (kPa) @° y°

30000 0,25 3 41,6 11,6

Le massif du sol en dessous de la nappe a les mémes caractéristiques que dans le cas
précédent (tableau 5.4).

Les valeurs des paramétres des deux rideaux de palplanches, du buton et des éléments
d'interfaces sont également identiques a celles utilisées dans I'analyse avec le modele de Nova.
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L'usage d'un modéle élastique linéaire est dangereux pour ia modélisation d'une fouille
excaveée dans des terrains plastiques, car il sous-estime les efforts imposés a la paroi et aux
butons. Dans le but de connaitre le role de la partie élastique linéaire du modéle Mohr-
Coulomb, nous avons réalisé une troisiéme modélisation avec une loi élastique linéaire, en
supposant que le sol a les caractéristiques suivantes :

E = 30000 kPa v=0,25
E = 45000 kPa v =0,25

- sol situé au dessus de la nappe phréatique :
- sol situ€ en dessous de la nappe phréatique :

Les résultats des calculs sont comparés aux mesures sur les figures 5.14 4 5.19. La
position des coupes est indiquée, sur la figure 5.6.

5.6.1 - Forces dans le buton

Les valeurs estimées des forces dans le buton sont comparées dans le tableau 5.12 aux
valeurs mesurées sur le site. On constate que les réponses des deux modéles sont proches mais
inférieures aux mesures. Ceci est dit probablement 3 la sous-estimation de la rigidité du buton.

Tableau 5.12 - Comparaison des forces dans les butons

Valeurs en kN/m Phase 3 Phase 4 Phase 5 Phase 6
Expérience 21,3 28,6 33,7 42
Nova 12,0 18,1 29,6 8,9
Mohr-Coulomb 10,0 22,0 27,3 8,2
Elasticité linéaire 5,5 6,8 9.4 0

5.6.2 - Déplacement horizontal du rideau de palplanches

Dans la premiére phase d'excavation (jusqu'a la profondeur de 1,75m), la réponse du
modele de Mohr-Coulomb est treés proche de celle du modéle élastique linéaire. Ceci montre
I'effet de la partie ¢lastique du modéle de Mohr-Coulomb dans les excavations peu profondes.

Pour l'excavation jusqu'a la profondeur 4m, lorsqu'une zone importante de sol devient
plastique, la réponse du modeéle de Mohr-Coulomb est proche de celle du modéle de Nova et
des mesures. Ensuite, pour 'excavation jusqu'a la profondeur de 5m, la réponse du modéle de
Mohr-Coulomb est supérieure & celle du modele de Nova et aux mesures. Le modeéle de Mohr-
Coulomb est donc moins performant pour cette nouvelle excavation.

La plastification des éléments du massif de sol, dans la réponse du modéle de Mohr-
Coulomb, commence et se développe autour du pied du rideau de palplanches. Cet effet peut
étre observé sur les profils de déformée du rideau (figures 2.14 2 2.19).

Enfin, en comparant les profils de déformé de rideau dans les trois phases successives
d'excavation, on apercoit un changement trés brutal dans la réponse du modéle de Mohr-
Coulomb. Dans la sixiéme phase, le modéle de Mohr-Coulomb surestime grandement les
déplacements latéraux du rideau.
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Figure 5.14 - Comparaison entre les mesures et les résultats numériques
des modéles de Nova, de Mohr-Coulomb, d’élasticité linéaire
Phase 1 : excavation jusqu'a une profondeur de 1,75m.
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Figure 5.15 - Comparaison entre les mesures et les résultats numériques
des modéles de Nova, de Mohr-Coulomb, d'élasticité linéaire
Phase 2 : installation du buton.
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Figure 5.16 - Comparaison entre les mesures et les résultats numériques
des modéles de Nova, de Mohr-Coulomb, d'élasticité linéaire
Phase 3 : excavation jusqu'a une profondeur de 4m.
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Figure 5.17 - Comparaison entre les mesures et les résultats numériques
des modéles de Nova, de Mohr-Coulomb, d'élasticité linéaire
Phase 4 : excavation jusqu'a une profondeur de Sm.
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Figure 5.18 - Comparaison entre les mesures et les résultats numériques
des modéles de Nova, de Mohr-Coulomb, d'élasticité linéaire
Phase 5 : application d'une surcharge en surface derriére le rideau.
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Figure 5.19 - Comparaison entre les mesures et les résultats numériques
des modéles de Nova, de Mohr-Coulomb, d'élasticité linéaire
Phase 6 : déchargement du buton.
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Figure 5.20 - Réponses des modéles de Nova, de Mohr-Coulomb et d'élasticité linéaire

pour le soulévement du fond de fouille.
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5.6.3 - Déplacement vertical du rideau de palplanches

Le tableau 5.13 compare les mouvements verticaux du ridean de palplanches. On voit
que les réponses des modéles de Nova et de Mohr-Coulomb sont proches et, 4 'exception de la
cinquiéme phase ou 'on applique une surcharge en surface, les modéles présentent toujours un
soulévement du rideaux,. On rappelle que le massif de sol autour du pied dans les deux
modélisations est décrit par le méme modéle. Les éléments de massif autour du pied du rideau
sont en déchargement et leurs mouvements vers le haut entrainent le soulévement du rideau de
palplanches.

Tableau 5.13 - Comparaison des mouvements verticaux du rideau de palplanches
(le déplacement vertical vers le bas est compté positivement)

Valeurs en mm Phase 1 | Phase2 | Phase3 | Phase4 | PhaseS | Phase6
Expérience 0,1 0,37 0,5 -0,13 0,37 0,17
Nova -1,42 -1,46 -2,88 -3,15 -1,41 -1,54
Mohr-Coulomb -1,67 -1,74 3,51 -3,29 -1,69 -1,47
Elasticité linéaire -1,76 -1,82 -4 05 -4.83 -3,92 -3,99

5.6.4 - Mouvements verticaux du sol en surface

La réponse du modéle de Mohr-Coulomb aux mouvements a la surface du sol est trés
proches de la réponse du modéle élastique linéaire (figures 2.14 & 2.19) et on obtient un
soulévement du sol au lieu d'un tassement. La plastification des éléments autour de l'excavation
commence et se développe au voisinage du pied du souténement et c'est la partie élastique
linéaire en chargement du modéle de Mohr-Coulomb qui répond aux mouvements dans le
massif de sol derriére le rideau et en surface (voir chapitre 4). Ceci explique pourquoi on ne
peut pas bien modéliser les tassements en surface par un modéle élastoplastique parfait ayant

......

5.6.5 - Moments fléchissants

Dans la premiére phase d'excavation (jusqu'a la profondeur de 1,75m), la réponse du
modéle de Mohr-Coulomb est trés proche de celle du modéle élastique linéaire. Pour
I'excavation jusqu'a la profondeur 4m, lorsqu'une zone importante de sol devient plastique, la
réponse du modele de Mohr-Coulomb est proche de celle du modéle de Nova et des mesures.
Ensuite, pour l'excavation jusqu'a la profondeur de Sm, la réponse du modéle de Mohr-
Coulomb est supérieure a celle du modéle de Nova et aux mesures. Dans la sixiéme phase, le
modele de Mohr-Coulomb surestime grandement les moments fléchissants (figures 5.14 a
5.19).

Le tableau 5.14 regroupe les moments fléchissants maximaux et minimaux, calculés par
les modéles et mesurés sur le site expérimental.
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Tableau 5.14 - Comparaison des moments fléchissants maximaux et minimaux

Valeurs en kN.m/m | phasel | phase2 | phase3 | phase4 | phaseS | phase6
Expérience | minimum | -2,26 -2,66 -3,58 4,41 -5,06 -7,33
maximum 0 0,06 1,37 2,2 2,76 4,67
Nova | minimum | -1,96 -1,80 -4,00 -5,14 -6,71 -2,62
maximum 0,26 0,26 1,91 2,57 4,86 6,29
Mohr- | minimum | -0,51 -0,98 -3,59 -6,44 -7,47 -4.00
Coulomb | maximum| 0,10 0,14 2,75 4,96 5,67 14,32
Elasticité | minimum | -0,40 -0,70 -1,90 -2,21 2,57 -0,52
linéaire | maximum| 0,16 0,17 1,15 1,19 1,36 1,07

5.6.6 - Pressions des terres

Dans la premiére phase d'excavation, les pressions des terres calculées avec les
différents modéles sont trés similaires. Ceci est dii a la détermination de I'état initial des
contraintes : dans les trois cas, I'état initial des contraintes aprés linstallation des rideaux et
avant l'excavation est supposé géostatique, ce qui n'est pas réaliste.

5.6.7 - Soulévement du fond de fouille

La figure 5.20 présente une comparaison de la réponse des différents modéles au
soulevement du fond de fouille a la fin de chaque phase d'excavation. D'apreés les analyses du
chapitre 4, on conclut que c'est la réponse en déchargement (rechargement) du modéle qui
intervient dans le comportement du sol situé en dessous de la zone a excavée.

Rappelons que dans cette analyse, pour la couche du sol située au-dessus de la nappe,
le module élastique du modéle de Mohr-Coulomb et de 1'élasticité linéaire est de 30000 kPa et
celui du modele de Nova de 45000 kPa. Par ailleurs, le module élastique de la couche de sol
située en dessous de la nappe phréatique pour les trois modélisations est égal & 45000 kPa.

Les réponses des modéles de Mohr-Coulomb et d'élasticité linéaire au soulévement du
fond de fouille, dans les trois phases d'excavation, se ressemblent. La différence observée entre
ces deux modeles pour l'excavation aux profondeurs de 4 et 5m est due au développement de
la plasticité en déchargement dans la réponse du modéle de Mohr-Coulomb.

Puisque la rigidité en déchargement du modéle de Nova est plus élevée que celle des
modéles de Mohr-Coulomb et d'élasticité linéaire, la réponse de ce modéle au soulévement est
plus petite. Pour une excavation & la profondeur de 5m, ol I'on s'approche de Ia couche de sol
située en dessous de la nappe phréatique, c'est le modéle correspondant 4 cette couche qui
gouverne le soulévement au fond de fouille et c'est pourquoi on trouve des soulévements
similaires pour ces trois modéles.

L'absence de résultats expérimentaux ne nous a pas permis de savoir si le choix d'une
élasticité linéaire en déchargement est suffisant pour modéliser le soulévement du fond de
fouille.
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5.7 - Conclusions

Dans ce chapitre, les résultats de plusieurs modélisations en élément finis d'une
expérimentation en vraie grandeur ont été présentés. Cette expérience consiste en une
excavation en plusieurs phases devant un rideau de palplanches butonné dans un milieu
sableux, qui a ensuite été chargé et amené a I'état limite par la diminution des forces dans les
butons.

Les résuitats de la modélisation mettent en évidence que la réponse du modéle de Nova
semble plus proche de la réalité observée que celle obtenue avec le modéle de Mohr-Coulomb.

La raison principale de cette différence est la partie élastique linéaire du modéle de
Mohr-Coulomb, qui intervient dans la réponse en chargement de ce modéle. L'élasticité linéaire
ne peut pas modéliser correctement le tassement en surface du sol et elle sous-estime
'évolution des mouvements latéraux et des contraintes dans le massif du sol.

La réponse des modéles en déchargement contréle le soulévement au fond de fouille.
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Conclusions générales

Nous avons rassemblé dans le premier chapitre les résultats de mesures de mouvements
associés a la construction de différents types de souténements dans divers types de sols afin de
disposer de données expérimentales pour vérifier la cinématique du mouvement et les ordres de
grandeur de ces mouvements dans les calculs analytiques, et notamment dans les calculs en
¢léments finis.

Aprés une étude bibliographique sur la modélisation par éléments finis de l'excavation
d'un massif de sol, nous avons présenté dans le deuxiéme chapitre les techniques disponibles
pour modéliser le comportement des ouvrages de souténement. Cette étude a montré les effets
des différents paramétres du sol, du systéme de souténement et du modele, lors de la
simulation d'une excavation.

L'étude bibliographique du chapitre trois, sur la modélisation par éléments finis des
excavations, nous a conduit & retenir la méthode de Borja et al. (1989) pour la modélisation en
¢€lément finis des problémes d'excavations. Cette méthode permet de modéliser une excavation
par étapes dans un milieu élastoplastique aussi bien que dans un milieu élastique et ceci
indépendamment du nombre d'étapes de caicul.

Cette méthode a été programmée dans le code de calcul par élément finis CESAR-
LCPC.

Des exemples de calcul en comportement élastique linéaire, en comportement
élastoplastique parfait (critére de Driicker-Prager) et élastoplastique avec écrouissage (modele
Cam-Clay modifié) en déformations plane et tridimensionnelle ont permis de valider cette
programmation.

La convergence des calculs est trés rapide, méme dans le cas ot une zone importante
du massif non excavé est devenue plastique.

Afiin de comparer les différentes méthodes de modélisation d'une excavation, nous
avons également programmé la méthode proposée par Ghaboussi et Pecknold (1984) et Brown
et Booker (1985) dans le CESAR-LCPC. Cette méthode aboutit 2 des résultats finals corrects
et indépendants du nombre d'étapes pour les excavations dans un massif élastique linéaire.

La comparaison de la méthode de Borja et al. (1989) avec la méthode de Ghaboussi et
Pecknold (1984) et de Brown et Booker (1985) a mis en évidence que l'augmentation du
nombre d'étapes d'excavation dans un milieu élastoplastique permet de rapprocher les résultats
fournis par les deux méthodes.

La notion de chargement-déchargement-rechargement muiltiaxial basée sur le signe du
travail incrémental a été présentée dans le chapitre quatre. Cette notion, qui englobe l1a notion
de chargement-déchargement unidirectionnel (une seule direction de contrainte intervient dans
le chargement), permet de distinguer les zones en chargement et en déchargement dans un
ouvrage pour lequel I'état de contraintes n'est pas homogeéne et varie d'intensité et de direction
en tout point. Cette notion est applicable aux modéles élastoplastiques et hypoélastiques.
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Pour cette étude, les modéles "élastique linéaire", "élastique non-linéaire de Wong et
Duncan", "élastoplastique parfait avec le critére de Mohr-Coulomb" et "élastoplastique avec
écrouissage isotrope de Nova" ont été examinés.

Aprés avoir étudié la réponse de ces modéles dans le cas d'une éprouvette de sol, nous
avons analysé l'étendue des zones en chargement(s)-déchargement pour une excavation dans
un milieu homogéne.

Les résultats ont mis en évidence que la zone derriére la face verticale est en
chargement et que la zone située au-dessous de la fouille est en déchargement. C'est donc la
réponse en chargement qui gouverne les mouvements derriére la face verticale de I'excavation
et c'est la réponse en déchargement qui gouverne les soulévements au fond de la fouille.

Les résuitats des analyses sur les mouvements autour d'une excavation montrent que la
non linéarité de la partie en chargement des modéles joue un réle important dans la simulation
de ces mouvements. La réponse de modéle élastoplastique avec critére de Mohr-Coulomb en
termes de mouvements & la surface est trés influencée par la partie élastique de ce modele, car
la plastification des éléments autour de l'excavation commence et se développe au coin du fond
de la fouille et c'est la partie élastique linéaire en chargement du modéle qui répond aux
mouvements dans le massif du sol et en surface. La prise en compte d'un module élastique
variable en fonction de la profondeur ou de deux modules élastiques différents en chargement
et en déchargement n'apporte pas d'amélioration notable pour la modélisation des mouvements
autour d'une excavation.

Dans le chapitre cing, les résultats de plusieurs modélisations en élément finis d'une
expérimentation en vraie grandeur ont €té présentés. Cefte expérience consiste en une
excavation en plusieurs phases devant un rideau de palplanches butonné dans un milieu
sableux, qui a ensuite été chargé et amené a I'état limite par la diminution des forces dans les
butons.

Les résultats de la modélisation mettent en évidence que la réponse du modéle de Nova
semble plus proche de la réalité observée que celle du modéle élastoplastique avec critére de
Mohr-Coulomb.

La raison principale de cette différence est la partie élastique linéaire du modéle
élastoplastique avec critére de Mohr-Coulomb, qui intervient dans la réponse en chargement de
ce modéle : I'élasticité linéaire isotrope ne peut modéliser correctement le tassement en surface
du sol et elle sous-estime I'évolution des mouvements latéraux et des contraintes dans le massif
du sol.

La réponse des modéles en déchargement contrdle le soulévement au fond de fouille,

mais il n'a pas été possible de juger les qualités des modéles testés, faute d'observations sur des
ouvrages réels.
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Perspectives d'avenir

Le travail présenté dans ce mémoire n'est qu'une étape dans I'étude de la modélisation
du déchargement des sols. Il nous semble qu'il pourrait étre prolongé dans au moins trois
directions :

1) Nous n'avons pas traité les mouvements d'eau dans le massif de sol, bien que I'étude
des écoulements d'eau autour des excavations soit toujours un probléme important. Dans le cas
ou l'excavation est effectuée au-dessous de la nappe phréatique, I'écoulement de l'eau a travers
les faces latérales et le fond de fouille provoque une augmentation des contraintes effectives et
un tassement supplémentaire, par rapport a celui qui a ét€ décrit dans le présent mémoire.

Mais méme st le fond de fouille est situé au-dessus de la nappe phréatique, dans le cas
d'un massif de sol saturé, le probléme des pressions d'eau reste important. L'excavation peut
notamment causer une augmentation des pressions interstitielles négatives.

Les deux méthodes de modélisation d'excavation par éléments finis programmées dans
le code CESAR-LCPC peuvent étre également introduites dans un calcul hydromécanique
couplé.

2) La notion de chargement-déchargement multiaxial basée sur le signe du travail
incrémental que nous avons appliquée numériquement nécessite une validation par rapport au
comportement expérimental des sols, notamment & l'appareil triaxial en appliquant des chemins
de chargement-déchargement multi-directionnels.

3) 11 pourrait €tre également intéressant d'étudier la réponse des différents types de lois

de comportement en chargement-déchargement pour d'autres exemples d'excavation, comme
les tunnels.
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