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Résumé

Une modélisation numérique par éléments finis de 1’essai de pénétration statique (CPT) a été
menée dans ce sujet de thése en analysant le probléme d’enfoncement en grands déplacements
(méthode Lagrangienne) d’une pointe conique dans un massif élastoplastique argileux et sableux

par le biais du logiciel CRISP V5.3 afin de déterminer la résistance en pointe pénétrométrique qc.

En outre, une étude paramétrique a permis de déterminer le facteur du cone N et d’en déduire par
la suite le facteur de portance K., utile pour évaluer la capacité portante des fondations

superficielles a partir de la résistance en pointe.

Mots-clefs : Essai CPT, grandes déformations, fondation superficielle, facteur de cone, facteur de
portance, capacité portante, modélisation, éléments finis.



Abstract

A numerical modeling of cone penetration test (CPT) using finite element method (FEM) has been
performed in this thesis by analyzing the problem of large displacement (updated Lagrangian
method) of the tip into an elastic perfectly plastic soil (both clay and sand are discussed) by means

of the numerical finite element code CRISP V5.3 in order to determine the tip resistance dc.

In the other hand, a parametric study allowed us to determine the cone factor Ni and then find the

bearing factor K. useful for the evaluation of bearing capacity of shallow foundation.

Keywords: CPT, large deformation, shallow foundation, cone factor, bearing factor, bearing

capacity, numerical modeling, finite element method.
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INTRODUCTION

Comme le signalait le professeur Van Wambecke, le pénétrométre a été congu
initialement pour simuler 1’essai de chargement statique d’un mini-pieu. Par la suite, les
applications se sont diversifiées, notamment dans la reconnaissance du sol, la détection des
anomalies géologiques (cavernes, roches,...), le calcul des fondations superficielles et
profondes, le contréle du compactage d’un terrain, la détection des nappes d’eau, la localisation
du substratum, la caractérisation physique du sol (teneur en eau, densité...), I’analyse de la
consolidation des sols fins a I’aide du piézocone (CPTU), et I’étude du risque de liquéfaction

des couches pulvérulents laches et saturés lors d’un chargement dynamique.

L’appareillage et la réalisation de 1’essai de pénétration statique sont simples,
comparativement a d’autres essais in-situ. On congoit par conséquent que cet essai a été sujet
de nombreux sujets de recherche, depuis plus d’un demi-siécle, dans 1’optique d’interpréter la
réponse dusol a la pénétration de la pointe pénétrométrique, et d’en déduire les caractéristiques
géotechniques. Une telle démarche est initialement entreprise sous un aspect théorique en
assimilant le pénétromeétre a un pieu €élancé, ce qui permet d’appliquer la théorie classique de
la capacité portante des pieux au pénétrometre. Par la suite, les études se sont diversifiées ense
basant en général sur une modélisation physique de 1’essai par le biais des modéles réduits en
centrifugeuses ou en gravité naturelle, soit sur une corrélation directe de la résistance en pointe

pénétrométrique qc avec les caractéristiques mécanique du sol.

C’est ce dernier axe qui a été retenu dans ce sujet de thése, en menant une modélisation
par élément finis du probléme de 1’enfoncement en grands déplacements d’une pointe conique
dans un massif élastoplastique (par le biais du logiciel CRISP). En outre, une étude
paramétrique de la réponse des fondations continues (problémes des déformations planes) ou
circulaire (probléme d’axisymétrie) permet de déduire le facteur de portance K, utile pour

évaluer la capacité portante a partir de la résistance en pointe pénétrométrique qc.
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Dans ce contexte, on traite plus précisément la résistance en pointe pénétrométrique en simulant
le cone comme élément rigide pénétrant le sol a une vitesse constante de 20 mm/s. Pour
atteindre ce but, la démarche s’articule autour de sept chapitres distincts dont le premier est

consacré a la présentation d’une synthese bibliographique sur 1’essai de pénétration statique.

Dans le deuxiéme chapitre, On expose le calcul de la capacité portante et du tassement par les
différentes méthodes (méthode C - ¢, méthodes empiriques, semi-empiriques, éléments

finis...)

Le troisiéme chapitre expose les principaux travaux de recherche concernant la détermination
de la résistance en pointe pénétrométrique et les différentes approches d’y remédier
(modélisation numérique, modélisation en centrifugeuse, modélisation en chambre
d’étalonnage...)

Le quatrieme chapitre porte sur une présentation génerale du logiciel CRISP.

Dans le chapitre cing, on propose la simulation numérique du probleme de pénétration en
grandes déformations d’une tige se terminant par une pointe conique dans un sol d’épaisseur
fini, soumise a déplacement imposé et une vitesse de chargement de 20 mnvs. La loi de
comportement du sol est élastoplastique parfaite avec un critere de rupture de Driicker-prager.
On commence par I’introduction des données dans le logiciel CRISP, comme les
caractéristiques des matériaux et le critere de rupture, les ¢léments d’interface, le type des
éléments finis.., ensuite on

Le chapitre suivant présente 1’interprétation des résultats de la résistance pénétrométrique

obtenus par CRISP.

Enfin, dans le dernier, on détermine les valeurs du facteur de cone Ny et du facteur de portance
pénétrométrique K. proposée par cette simulation pour arriver a la détermination de la pression
de calcul g et on termine par une étude comparative de ces résultats avec les résultats trouves

expérimentalement

On termine ce travail en soulevant les principaux résultats a retenir et les perspectives de futures

recherches.
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CHAPITRE 1

SYNTHESE BIBLIOGRAPHIQUE SUR L’ESSAI DE PENETRATION
STATIQUE

1.1. Introduction

L’essai de pénétration statique est trés répondu dans le monde entier, il est en général bien
connu dans le monde de génie civil parce que relativement ancien. On peut en effet, faire
remonter son origine en 1929 aux U.S.A., mais c¢’est surtout aux Pays-Bas a partir de 1932 qu’il

s’est le plus rapidement développé, grace aux activités du Laboratoire de Mécanique des Sols
de Delft [6].

Son caractére pratique, son interprétation facile, en ont fait rapidement un outil de premier

ordre qui a donné lieu a de nombreuses publications.

Le principe de I’essai est extrémement simple. Il consiste @ mesurer la réaction qu’oppose le
sol a I’enfoncement d’un cone. Si P est cette réaction et B est le diametre de la base du cone,

on définit 1’effort de pointe par la réaction :

4P

e = =3 (1.1)

L’enfoncement du cone se fait d’une fagon continue par 1’intermédiaire d’un train de tige sur

lequel s’exerce I’effort.

Il est bien évident que si le train de tige a le méme diametre que le cbne et si celui-ci est fixe
par rapport au train de tige, I’effort d’enfoncement mesure a la fois la résistance au frottement

latéral.
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Si I’on veut séparer ces deux termes, il importe que le cone puisse se déplacer
indépendamment des tiges ou qu’un dispositif approprié permette de mesurer la réaction du sol

au niveau du cone.
On est donc conduit a distinguer deux types d’appareils :

— Les pénétrometres a cone mobile, dans lesquels I’effort de pointe est obtenu par
pénétration du céne seul au-dessus du fit ;

— Les pénétrometres a cone fixe, dans lesquels le cone et le fiit n’ont aucun mouvement
relatif. La transmission des efforts se fait alors soit par des tiges, soit par des dispositifs

électriques ou hydrauliques.

1.2. Les pénétrométres statiques

Il existe un tres grand nombre de pénétrometres statiques dont la plupart ont été décrits
par Sanglerat. Citons parmi les appareils a cone mobile, les pénétrométres hollandais
(Gouda) Meurisse, Haefeli, Fehlmann, Gamski, Franki, Solétanche, et parmi les appareils
a cbne mobile, les pénétrométres Frankipfahl, Parez, DE.GE.DO, Audina, C.E.B.T.P.
FONDASOL. Mais il en existe certainement d’autres car nombreux sont les organismes

d’étude qui ont réalisé leur propre appareillage.

1.2.1. Les pénétrométres a cone mobile

1.2.1.1. Les pénétrometres hollandais

Les pénétrometres hollandais qui sont de type « a cone mobile » offrent une gamme de
matériel qui du simple pénétrométre & main de force limitée au poids de deux hommes,

jusqu’au pénétrometre lourd permettant un effort total de 175 kN (figures 1.1 a 1.3).

Pratiquement, les deux appareils les plus utilisé sont le 25 kN, léger et de mise en place

facile, et le 100 kN plus lourd et par conséquent plus performant.
Ces appareils comprennent trois éléments fondamentaux :

— Le dispositif de chargement, ancré au sol ou lesté servant a transmettre les efforts,
— Le matériel de pénétration : tubes, tiges, cone,

— Le dispositif de mesure.
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P oo

Figure 1.1 : Pénétrométre 50 kN Figure 1.2 : Figure 1.3 : Pénétrométre 150 kN
et son module séparé, portable sur ~ Pénétrométre 100 kN portable, entierement démontable
roues. portable sur roues. pour atteindre et travailler dans les

zones les plus confinées.

a) Pénétrometres Gouda de 25 kN

— Dispositif de chargement : il est constitué par un vérin a crémaillére a deux vitesses
entrainé a la main par une manivelle. A la base de la crémaillére est fixée une tete

hydraulique.

Ce dispositif est solidaire d’un socle démontable en alliage 1éger qui est fixé au sol au moyen

de quatre vis d’ancrage hélicoidales.

— Matériel de pénétration : il comprend :

— Un cone d’angle au sommet 60° et de 10 cm? de section, c'est-a-dire d’un diamétre de
35,7 mm. Spécialement congu pour éviter la pénétration du sol, il est protégé par une
jupe légéerement tronconique de 9 cm de hauteur (figure 1.4.). son poids est d’environ
0,6 daN. Il existe également un cone spécial di @ Begemann qui est muni d’un manchon
mobile de 13,3 cm de longueur et qui permet de mesurer directement le frottement au-
dessus de la pointe.

— Un train de tiges de 15 mm de diamétre coulissant dans des tubes dont les manchons
d’assemblage ont un diametre de 25,7 mm mais dont les fiits sont plus étroits, ceci pour
limiter le frottement latéral (diamétre 29 mm). le poids des tiges intérieures qui
contribuent a la charge du cone est de 1,4 daN/ml.

— Dispositif de mesure : il est constitué de deux manométres, 1’un de 16 MPa, pour les
faibles pressions, 1’autre de 25 MPa pour les pressions élevées. Ces manométres sont
en contact avec 1’huile de la téte hydraulique qui n’est autre qu’un petit vérin dont le

piston a une section de 10 cnm?.
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Par I’intermédiaire de I’huile, le piston transmet la pression aux manometres. Comme les
sections du cone et du piston sont égales, on lit directement le terme de pointe sur les

manometres.

|

13cm

A
|

Figure 1.4 : Schéma de principe du pénétrométre a cone mobile

b) Pénétrometre Gouda de 100 KN

Dispositif de chargement : il est constitué par un vérin hydraulique vertical double effet de
118 cm de course environ. Ce vérin est alimenté par une pompe a volume variable équipée de
divers régulateurs permettant d’assurer une vitesse constante de pénétration et entrainée par un

moteur a essence de 7 CV a refroidissement par air.
L’ensemble est monté sur un béti solidaire d’un chassis & deux roues a pneu (figure 1.5)

Normalement la fixation au sol se fait par un jeu de six vis d’ancrage hélicoidales comportant
des ¢lies interchangeables de 200, 300 et 400 mm de diametre que 1’on adapte a la nature de
sol. L’ancrage peut étre réalisé a la main a 1’aide d’une clé spéciale, mais il est beaucoup plus
rapide d’utiliser un dispositif hydraulique branché sur la pompe du pénétrométre. Certains
organismes ont fixé le pénétrométre sur chenillard (figure 1.6). La réaction est alors assuree par
le poids du camion. Toutefois des dispositions ont été prises pour que 1’on puisse

éventuellement ancrer 1’arriére du camion au sol en utilisant les vis hélicoidales.
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Figure 1.6 : Pénétrométre 100kN sur chenillard,
avec son systeme d’ancrage intégré et son rack a
tiges amovible (bras articulés). Equipé ici avec
un systeme complet d’acquisition de données
dans son boitier de protection étanche

Figure 1.5 : Pénétromeétre 100kN portable, sur roues.

Matériel de pénétration : il comprend :

— Un c6ne en tous points identiques a celui du pénétrometre de 25 kN, (diametre 35,7
mm, section 10 cn?, angle au sommet 60°),

— Des tubes de revétement de 36 mm de diamétre extérieur et de 16 mm de diametre
intérieur. Le diametre extérieur est constant sur toute la longueur des tiges, a I’inverse
du pénétrometre de 25 kN. le frottement est alors mesuré avec le manchon Begeman,

— Des tiges intérieures de 15 mm de diametre.
Dispositifde mesure : il comprend (figure 1.7 et 1.8)

— Une téte de mesure constituée par un vérin a 1’huile dont le piston a une section de 20
cm?.
— Deux manometres, 1’un de 10 MPa, pour les faibles pressions, 1’autre de 50 MPa, pour

les hautes pressions.

Un organe d’arrét réglé a moins de 10 MPa permet d’isoler automatiquement le manomeétre

basse pression des que la pression se rapproche de la pression maximale admissible.

Un levier de blocage donne la possibilité d’agir alternativement sur les tubes extérieurs pour
mesurer la force totale de pénétration et sur les tiges intérieures pour la mesure du seul terme

de pointe.
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Figure 1.8 : Téte CPT pour enregistrement
de données avec cones mécaniques

Figure 1.7 : Téte CPT pour
mesures aux manometres

1.2.1.2. Le pénétrometre Meurisse

Ce pénétrometre utilise une pointe analogue a celle du type « Gouda » mais dont le diametre
est de 45 mm. Il présente en outre I’avantage de pouvoir fonctionner en pénétration dynamique

en présence d’une couche résistante pour laquelle g, > 35MPa.

1.2.1.3. Le pénétrométre Solétanche

Il se compose d’une pointe de 50 mm de diametre et d’un manchon de frottement fixés a
I’extrémité de d’un train de tige de 40 mm de diametre et de 1 m de longueur manchonnées
(manchons @ 50 mm). comme pour le gouda de 25 kN, on espére ainsi neutraliser le frottement

latéral.
La mesure des efforts se fait a I’aide d’une capsule manométrique placée en téte des tiges.

L’ensemble est monté sur camion porteur fixé au sol par quatre ancrages.

1.2.2. Les pénétrométres a cone fixe

1.2.2.1. Pénétrométre du Laboratoire des Ponts et Chaussées de Saint-Brieuc

C’est une adaptation du pénétrometre hollandais.
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Tout en conservant 1’appareillage dans son intégralité le L.P.C. de Saint-Brieuc a imaginé
une pointe munie d’un peson a jauges de déformation a fils résistants. Cette pointe (fig.1.9) se
présente sous 1’aspect d’un cylindre de 207 mm de longueur terminé par un cone de 41,5 mm
de hauteur. Le diamétre de 1’ensemble est rigoureusement égal au diamétre des tubes du
pénétrometre (36 mm). On n’a plus besoin des tiges intérieures et 1’on se trouve donc en

présence d’un pénétrometre a cone fixe.

n — Soil seal
‘ e 1-+—4=1—— Electric cable for signal trans
T Water seal

&+ Friction load cell

#— Friction skeeve

(ke &ely)

| T — Tip load cell

—
B

Water seal

- Soil seal
Pore pressure transducer

Filter
/ ConeTip

Fig.1.9 : Pénétrometre a cone fixe et a pointe électrique

Lors de la pénétration, le peson qui est déplacé dans 1’¢1ément cylindrique juste au-dessus
de Lapointe, est sollicité par I’intermédiaire d’une rotule et son raccourcissement, proportionnel
a la résistance en pointe, se traduit par une variation AR/R de la résistance des jauges mesurée
sur un pont d’extensometre. La mesure du terme de pointe se fait donc de fagon continue sans
aucun arrét de la pénétration. Il est possible d’adapter sur 1’appareil un systéme

d’enregistrement automatique.

1.2.2.2. Pénétrométre Fugro

Ce pénétrometre est caractérisé, comme celui de Saint-Brieuc par une pointe électrique de

35,6 cm de diametre (section 10 cm?).
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Cette pointe est munie d’un manchon de frottement et des jauges de contrainte permettent de

mesurer simultanément 1’effort de pointe et ’effort de frottement latéral.

De plus, un clinométre placé également dans la pointe indique la déviation éventuelle de la

pénétration.

C’est donc un appareil trés sophistiqué et par cela méme, d’un trés grand intérét.

1.2.2.3. Pénétrométre Parez

I s’agit d’un appareil a pointe hydraulique qui comprend un piston solidaire du cone qui
recoit I’effort de pointe. Cet effort comprime I’huile situé dans un petit cylindre, et la pression
transmise en surface a trois manometres de sensibilités différentes par un canal qui traverse

I’ensemble du train de tige.
Ce pénétrometre existe en quatre diametres différents :

— 45 mm (section 16 cm?), 75 mm (section 45 cn?), 110 mm (section 92 cm?) et 220 mm,
ce dernier diamétre qui nécessite une réaction trés important n’étant utilisé¢ que pour les

essais spéciaux.

Le pénétrometre de 110 mm est en outre équipé d’un manchon spécial permettant de mesurer

le frottement latéral.

Il existe actuellement une version améliorée qui permet de mesurer la pression interstitielle

qui se développe dans le sol au niveau de la pointe, lors de I’enfoncement.

L’ensemble est monté sur camion porteur et la pénétration s’effectue a 1’aide d’un vérin de

fongage.

1.2.2.4. Le pénétrométre Audina

Cet appareil comprend :

— Une pointe de 80 mm de diamétre (section de 50 cm?) et d’angle au sommet 90°,

raccordée sur une tige de 35 mm de diametre,
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— Un manchon de frottement situé au-dessus de la pointe de 80 mm de diamétre et de 250
mm de hauteur,
— Un systeme de tubes concentriques transmettant, en téte, les efforts de pointe et de

frottement, ainsi que 1’effort total d’enfoncement.
Le tube extérieur arigoureusement le méme diametre que la pointe.

La tige centrale est munie d’une petite pointe télescopique de 39 mm de diamétre (section
12 cm?), intégrée dans la pointe principale, et qui entre en action lorsqu’on rencontre des

terrains trés compacts.

Les mesures se font en téte a 1’aide d’un systeme de trois anneaux dynamométriques, et un
compteur mesure automatiquement la profondeur de pénétration. La force maximale de
’appareil est de 150 kN.

Mais ce Le pénétrométre présente en outre 1’avantage de pouvoir étre utilisé en pénétration
dynamique, par battage automatique d’un mouton de 7 500 N développant une énergie de 1 200

J (hauteur de chute 16 cm). L’ensemble est évidemment monté sur camion porteur.

1.2.2.5. Le pénétrométre C.E.B.T.P.

Le centre expérimental du batiment et des travaux publics a mis au point un pénétrometre

lourd qui utilise une pointe de 28 ,5 cm? de section et d’une force de 250 kN.
Les mesures sont effectuées avec un dynamometre a jauges électriques.

Cet appareil peut également étre utilisé en pénétration dynamique. Il est monté sur une
remorque RASSOL permettant une réaction totale de 250 kN, mais qui limite son utilisation

dans les terrains trés faibles.

1.2.2.6. Le pénétrométre 18 T.E. FONDASOL

Cet appareil qui se place dans la catégorie des Le pénétrometres a cone fixe a été mis au
point et breveté par la société FONDASOL TECHNIQUE en 1974.

Il est monté sur un camion porteur de 200 kN a trois ponts moteurs et ces caractéristiques

principales sont :

— Sa stabilité de réaliser des essais aussi bien statiques que dynamiques,
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— Sa puissance de pénétration élevée : 180 kN en statique et 2 200 joules en dynamique,

— L’enregistrement électronique des efforts et des profondeurs.
Il comprend essentiellement les éléments suivants :

— Le train de pénétration : qui comporte une tige centrale et deux tubes annulaires
permettant de capter séparément 1’effort de pointe, le frottement latéral localisé sur un

manchon spécial et 1’effort total.

Le diamétre extérieur de cet ensemble est de 83 mm.

— Lasonde de mesure : constituée par :

— Une pointe conique principale de @ 83 mm et d’angle au sommet 90 ° pouvant elle-
méme étre télescopée par une pointe secondaire de 39 mmde diamétre lorsqu’on obtient
le refus a I’enfoncement sur la pointe principale. cette pointe secondaire fixée sur la tige
centrale est rendue solidaire de la pointe principale par une goupille de cisaillement dont
la rupture commandée se produit pour une force de 16 tonnes. Ainsi, en bloguant & un
niveau donné le train de tube de 83 mm et en continuant a pousser sur la tige centrale
grace a un dispositif approprié, on peut poursuivre 1’essai jusqu’a une profondeur bien
supérieure,

— Un manchon de mesure de frottement latéral localiseé, dont le diametre est évidemment

égal a celui du train de tube (83 mm) et dont la surface latérale est de 1 200 cn?.

La pointe conique est enfoncée par la tige centrale, et le manchon est entrainé par le tube
intermédiaire. Le tube extérieur de 83 mm sert de fourreau a 1’ensemble et permet 1’arrachage

rapide de I’ensemble du dispositif.

Les trois éléments du train de pénétration sont positionnés de fagon constante au niveau de

latéte de mesure sur laquelle deux vérins de 150 kN, exercent 1’effort total d’enfoncement.

- La téte de mesure constituée par la superposition de trois compteurs a jauges de
contraintes électroniques travaillant normalement en compression pour recevoir, dans un
boitier spécialement congu, les trois efforts a mesurer pendant la pénétration. L’un de ces
capteurs est également prévu pour enregistrer la traction lors de 1’arrachage.
— Le dispositif de battage qui comporte une masse frappante de 10 kN tombant d’une
hauteur de 22 cm.
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La remontée du mouton est réalisée suivant le vieux principe du marteau-pilon, c'est-a-dire
qu’il est saisi par deux cames cylindriques opposées mises en rotation par un moteur
hydraulique. Il est libéré lors de I’enfoncement des cames. La hauteur de chute est donc
constante, mais la vitesse de battage peut étre réglée en agissant sur la vitesse de rotation du

moteur hydraulique.

Le nombre de coups est compté grace a des impulsions électriques enregistrées

automatiquement.

Un systeme hydraulique permet automatiquement de passer de la position statique au

positon de battage.

— L’enregistreur électrique a lecture directe sur écran digital et & imprimante sur bande

de papier.
Sept mesures sont ainsi simultanément enregistrées :

— Le temps : grace a une horloge électronique,
— Les quatre efforts: pointe, frottement latéral, effort total d’enfoncement, effort

d’arrachage.

Signalons qu’au niveau de des capteurs, 1’erreur relative quelle que soit la force est inférieure

a 0,1 % et au niveau de larestitution elle est inférieure a 1 %.

— Le nombre de coups de mouton, compté par un rupteur a came qui, a chaque chute,
envoie a I’enregistreur une impulsion électronique.

— La profondeur enregistrée directement en centimetres.

Les bandes imprimées sont dépouillée au Bureau d’Etudes par une calculatrice électronique

équipée d’une table tragante qui restitue directement les données sous forme de graphique.
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1.3. Réalisation de I’essai de pénétration statique

Figure. 1.10 : Différents modeles de CPT (du mini pénétrometre au pénétromeétre 40 cm 2)

Aprés avoir calé le pénétrométre a cone, on procéde a 1’enfoncement total du dispositif a

vitesse lente et constante.

Il s’agit d’un pénétrometre a cone fixe et a mesure continue, on effectue a intervalle
déterminée, par exemple tous les 20 cm, une lecture de 1’effort total et de 1’effort en pointe.
Dans le cas ou 1’appareil est muni d’un dispositif enregistreur on obtient directement, soit des
lectures quasi-continues comme dans le pénétromeétre Fondasol, soit la courbe des efforts en

fonction de la profondeur.

Dans le cas de pénétrometre a cone mobile, on est en obligé d’arréter la pénétration pour agir

sur le cOne lorsqu’on voudra mesurer 1’effort de pointe, ¢’est-a-dire, en général, tous les 20 cm.

Avec le pénétrométre hollandais de 25 kN, la pénétration du train de tubes se fait en

interposant une cale évidée en son centre entre la téte hydraulique et le haut des tubes. Pour
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mesurer 1’effort de pointe, on enléve la cale, et les tiges intérieures, en saillie de 4 cm environ,

viennent au contact de la téte de mesure et permettent ainsi 1’action sur la pointe.

L’effort de pointe correspond alors a la pression lue sur les manométres pour un enfoncement

de la pointe de 1’ordre de 4 cm a vitesse constante de 20 a 40 cm/mn.

Mais alors le terme de pointe est égal au double de la pression lue sur les manometres puisque

les diametres du piston de la téte de mesure et celui de la pointe sont dans un rapport 2.

Lorsqu’on utilise le manchon de frottement Begemann, on obtient une troisieme position
qui donne la force correspondant a I’effort de pointe et a I’effort de frottement le long du
manchon, ces deux efforts étant cumulés. Par simple différence on obtient donc 1’effort de
frottement sur le manchon d’ou I’on déduit le frottement unitaire. Mais il faut faire attention
que ce frottement n’a rien a voir avec le frottement interne du sol : il s’agit tout simplement

d’un frottement sol sur acier [18]

Les résultats d’un essai de pénétration statique s’expriment sur un graphique ou 1’on porte

en fonction de la profondeur

— D’effort total,
— L’effort de pointe,

— Eventuellement le frottement latéral.

Ces graphiques sont appelés « pénétrogrammes »
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Figure 1.11 : Exemple de penétrogramme (1tcf ~ 0,1MPa, 14,7 psi = 100 MPa).

L’examen des pénétrogrammes est riche d’enseignement, car indépendamment de toute
considération théorique, il permet d’embrasser d’un seul coup d’ceil toutes les particularités du
sol. Un technicien tant soit peu expérimenté peut méme, tout de suite, fixer approximativement

le type et le niveau d’une fondation.

Toutefois, il faudra se montrer prudent dans les zones ou les termes de pointe ont des valeurs
¢levées car lorsqu’on on arrive au voisinage de la limite de 1’appareil, le mesures risquent de

n’avoir plus grande signification.

Dans le cas d’un refus complet a la pénétration, on pourra toujours craindre la présence
1’obstacle d’un obstacle localisé (gros galet, petits blocs, etc.). Il peut également se faire que le

refus soit obtenu dans un passage tres résistant a faible distance d’une ouche plus faible.

En aucune facon, un essai de pénétration ne pourra donc se substituer a une reconnaissance

géologique soignée, sauf cas particulier d’un site déja connu.

Par ailleurs, dans le cas des pénétrométres a pointe télescopique comme les pénétrometres
Audina ou Fondasol, il ne faut pas oublier que la petite pointe a un diamétre trés voisin de

celui de la tige d’enfoncement.
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Lorsqu’on télescopera avec la petite pointe, on enregistrera ainsi un effort global dont on ne
pourra dissocier la part prise par frottement latéral la long de la tige, et celle correspondant a la

réaction sous la pointe seule.

1.4. Facteurs pouvant influencer les résultats d’un essai de pénétration statique

De nombreux facteurs peuvent influencer les résultats des mesures. Nous n’insisterons pas
sur les éléments purement matériels et accidentels tels que par exemple un frottement parasite
entres les tiges intérieures et les tubes, I’expérience montrant que lorsque les tiges sont bien

nettoyées et graissées ce frottement est négligeable.

Beaucoup plus importants sont les phénomeénes de nature dimensionnelle et rhéologique. Ce

sont ceux-la qu’il convient d’examiner plus en détail.

1.4.1. Influence du diamétre des pointes

Un certain effet d’échelle a ét¢ mis en évidence par Kérisel qui a obtenuen 1961 a la station
d’essai de 'LR.A.B.A., dans des sables serrés, et avec des pénétrometres dont les diametres
variaient entre 45 mm et 320 mm, des termes de pointe qui diminuaient lorsque le diamétre du

cone augmentait [7].

Mais il faut bien remarquer que la comparaison portait sur des termes de pointe mesurés une
méme profondeur quel que soit le diametre du cone. En fait, ces mémes essais, dont nous
reparlerons plus loin, ont mis en évidence un phénomene fondamental qui est celui de la
constante du terme de pointe a partir d’une certaine profondeur « critique » elle méme fonction

croissante du diametre.

Les essais de Tcheng réalisés entre 1962et 1965 toujours a I’LR.A.B.A. ont montré qu’au-
dessous de cette profondeur critique, cet effet d’échelle devenait négligeable et que les termes

de pointe tendaient vers une valeur commune.

Les trois pénétrometres utilisés et dont les diametres étaient de 45, 110, 216 mm ont
effectivement donné en milieu sableux moyennement serré, des résistances en pointe trés
voisines alors que dans les essais de Kérisel a 1, 00 m de profondeur, les termes de pointe aux
pénétrometres de 45 mm et 216 mm variaient respectivement de 27,5 a 10 MPa, en milieu trés
serré, Tcheng a trouvé une variation d’environ 23 % entre le pénétrométre de 45 mm et un pieu

de 320 mm, ce qui n’est tout de méme pas considérable. En 1964, Kérisel a confirmé qu’en
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milieu sableux lache un peu serré les termes de pointe étaient identiques et qu’en milieu serré
a partir de 7,00 m de profondeur, les écarts n’excédaient pas 10 %. On peut donc dire qu'n
milieu sableux, I’effet d’échelle au sens strict du terme est négligeable. Par contre, ce sont les
notions de profondeur relative et de profondeur critique qui s’averent particulierement
importante. En pratique, comme les diametres des pénétrometres usuels varient finalement
assez peu et restent compris entre 35 mm et 80 mm, les profondeurs critiques sont tres voisines
et I’influence des dimensions sur les résultats des essais est absolument négligeable. Par contre,
la notion de profondeur critique prendra toute son importance lorsqu’on voudra passer du terme

de pointe du pénétrométre a la force portante d’une fondation.

Dans les argiles, 1’influence dimensionnelle devrait étre appréciable, comme elle 1’est d’une

facon générale dans tous les corps plasto-visco-élastique.

C’est bien ce qu’ont montré les essais réalisés par Kérisel a Bagnolet dans les argiles vertes
du Sannoisien ou les pénetromeétres et des palpieux de section croissante ont donné des

résistances en pointe décroissantes.

Sur les diagrammes d’enfoncement on voit qu’¢ partir d’une profondeur égale a deux fois le
diametre, les termes de pointe restent constants. Comme les pieux et les pénétrometres ont été
descendus a des profondeurs beaucoup plus importantes (supérieures a 13 fois le diamétre) on

peut en conclure que la variation des termes de pointe est bien due a un effet d’échelle.

1.4.2. Influence de la forme des pointes

La forme des pointes a également une influence sur les résultats de 1’essai. Selon qu’il s’agit
en effet d’un simple cone comme dans la plupart des pénétrométres a cone fixe ou d’un cone
muni d’une jupe de protection sur laquelle s’exercent les frottements parasites comme dans le

pénétrometre Gouda, les résultats peuvent différer dans des proportions appréciables.

C’est bien ce qu’a obtenu J. Jezequel avec une pointe Gouda équipée de jauges électriques
et la pointe électrique du Laboratoire des Ponts et Chaussées de Saint-Brieuc, les deux pointes
ayant le méme diametre : les valeurs données par la pointe Gouda étaient supérieures de 31 a

42 % environ cellesdonnées par la pointe électrique.

Alors que dans la gamme des dimensions courantes des pointes I’influence du diamétre peut

a la rigueur étre négligée, il ne faudra pas perdre de vue, lorsque 1’on voudra comparer des
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résultats provenant de différents pénétrométres, que la géométrie des pointes a une grande

importance.

1.4.3. Influence des discontinuités dans la pénétration

L’expérience semble montrer une certaine différence entre les résultats obtenus avec les
pénétrometres a cone fixe et mesures continues, et ceux obtenus avec des a cone mobile ot 1’on

est obligé d’arréter la pénétration pour mesurer le terme de pointe.

Au Congreés de Paris en 1961, J. Jezequel indiquait que les pénétrometres dans lesquels on
procédait par avancement successif de la pointe et de 1’enveloppe latérale, conduisaient a des
termes de pointes surestimés. A ce méme Congres, Raedscheldres soutenait la thése contraire
a la lumiere des essais réalisés dans les sables en 1949 et 1950 a I’institut Géotechnique de
I’Etat a Gand et publiés par de Beer. Ces essais montraient clairement que les mesures continues
conduisaient a des résistances en pointe plus grandes que les mesures discontinues. D’apres de
Beer, cette augmentation du terme de pointe serait due ¢a une surcharge artificielle au niveau
de la pointe, engendrée par le frottement latéral qui s’exerce sur le fiit du pénétrometre.
Sanglerat confirme ce point de vue et précise que les lectures continues donnent des valeurs
supérieures de 8% 0 15 % a celles résultant des lectures discontinues. C’est également le point

de vue de Jezequel qui dans des sables secs obtient une augmentation de 1’ordre de 10%.

Par contre, dans les argiles, les limons et les sables aquiferes, cet auteur a enregistré a la
pointe Gouda normale, en lecture discontinue, des termes de pointe supérieures de 28 % a 36
% a ceux correspondant a des lectures continues effectuées avec une pointe Gouda de méme

forme mais munie de peson a jauge électrique.

Il est a noter que les pointes Gouda normales donnaient en général des résistances de 1’ordre
du double de celles de la pointe électrique, Jezequel admet que cette grande différence est due

moiti¢ a 1’effet de la discontinuité¢ de la pénétration.

1.4.4. Influence de la vitesse de pénétration

La vitesse de pénétration est I’un des paramétres qui influe le plus sur les résultats des essais,

surtout dans les argiles.

Dans le cas des argiles, le terme de pointe augmente avec la vitesse de pénétration, c’est ce

qu’a obtenu Jezequel dans des argiles molles, une augmentation de 1’ordre de 14 a 26 % avec
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la pointe Gouda normale et de 35% avec la pointe électrique, et ce pour des vitesses variant de
lcnvs a 10 cmy/s.

Cet auteur émet I’hypothése de 1’existence d’une vitesse critique au-dela de laquelle le terme
de pointe resterait constant.

Dans les argiles raides, I’influence de la vitesse semble moins importante, mais les résultats

tres dispersées ne permettent pas de tirer une conclusion valable.

Par contre, il semble, toujours d’apreés les essais de Jezequel, que dans les limons saturés ou
les sables aquiferes peu compactes, il se produit, a I’inverse de ce que 1’on constate dans les
argiles, une diminution du terme de pointe lorsque la vitesse de pénétration augmente. Cette
particularité peut s’expliquer par le développement de pressions interstitielles dans un matériau
dont la densité serait inférieure de la densité critique. Mais il est possible que la géométrie ait

une influence.

Dans certains terrains, des effets thixotropiques peuvent également conduire au méme

phénomene.

Dans les limons d’Orly, riches en carbonate de calcium il a ét¢ observé une diminution du
terme de pointe du simple au double, lorsque la vitesse augmentait dans un rapport de 1 a 10,

ce qui peut s’expliquer par un effondrement de la structure sous une pénétration brutale.

Dans le sable sec serré ou compact, Kérisel et Jezequel arrivent a la méme conclusion a

savoir que 1’influence de la vitesse de pénétration est faible.

Laréal, Sanglerat et Gielly ont étudié systématiquement 1’influence de la vitesse de

pénétration a I’aide du pénétrométre Audina [6].

En désignant par g, le terme de pointe mesuré en pénétration continue a la vitesse de 2 cm/s,

etpar q., le terme de pointe mesur¢ a I’arrét complet de 1’appareil, ces auteurs ont abouti aux

conclusions suivantes :

—  Argiles molles 1,7 < :—C < 2,2 pour q. < 1,2 MPa (1.2)
<o

— Lcess 1,5 < :—C <1,6pourl,5<q.<5MPa (1.3)
o

— Silt sableux qc=12q,,+03 ( qcetqc,en MPa) (1.4)
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Pour q.,mesuré¢ a I’arrét au pénétrometre Audina et g, mesuré au pénétrometre hollandais,

ces mémes expérimentateurs ont trouveé :

— Argiles 1,6 < :— <2 (1.5)
o

—  Loess 14 < ;— <15 (1.6)
Co

— Limons sableux 1,1< 5—C <14 (1.7)
o

On constate bien que la vitesse de pénétration tend a surestimer le terme de pointe.

Tout cela mérite évidemment d’étre précisé par d’autres expériences, mais nous retiendrons

pour I’instant, les conclusions qualificatives suivantes :

Argiles molles augmentation de gq,. avec la vitesse de pénétration
Argiles raides faible influence de la vitesse (Iégere augmentation de q.)
Sables secs influence de la vitesse faible

Limons et sables aquiferes  diminution de g, lorsque la vitesse augmente.

1.4.5. Influence de la pression interstitielle

Dans les argiles molles et les limons, on doit effectuer une correction de la résistance
pénétrométrique q. car cette derniére est influencée directement par la pression de 1’eau
interstitielle, qui de son c6té influence sur la géométrie du céne. En effet, la résistance en pointe
q.: sera écrite sous la forme :

qQe =qc +u(1—a) (1.8)
a : Facteur de la surface nette déterminé a partir de la calibration au laboratoire avec des valeurs

allant de 0,70 a 0,85. Pour les sols sableux g, = q..

1.5. Interprétation théorigue

Un pénétrometre est un pieu en modele réduit, grande est donc la tentation d’appliquer a

1’essai de pénétration statique la théorie de la force portante des pieux.
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Cette théorie nous enseigne en effet que la contrainte de rupture a la base d’un pieu est

donnée par la relation :
qc =YD.N; + C N, (1.9)
Ou: N, et N, sont les facteurs de portance classique, fonction de I’angle de frottement interne,
y est la densité du sol
D est la profondeur.

Le terme de pointe apparait ainsi comme une fonction linéaire de la profondeur. Il devrait

donc suffire de déterminer sur la graphique expérimental la pente y N, de la droite et d’en

déduire I’angle de frottement interne, puisque 1’on est sensé connaitre 1’expression analytique

de N,. D’autre part, I’abscisse a I’origine de cette droite est théoriquement égale a C N, , ce

qui devrait permettre de calculer la cohésion, car ¢ est maintenant connu.

Tout cela parait bien simple, mais malheureusement ne correspond pas de tout a la réalité

expérimentale, tout au moins dans les sols doués de frottement interne.

Pour y voir un peu plus clair, il convient d’examiner séparément le cas des sables purement

frottant et celui des argiles purement cohérents.

1.5.1. Cas des sables purement frottant

Dans un sable sans cohésion, 1’équation (1.1) se simplifie et devient :
qc=V¥D.N, (1.10)
d’ou I’on tire N, et par conséquent ¢.

C’est ainsi que la plupart des ingénieurs ont procédé pendant des années, certains avec

conviction inébranlable, d’autres avec quelques réserves.

Actuellement cette fagon de concevoir ’interprétation de 1’essai de pénétration doit &tre
absolument abandonnée, car, nous le préciserons plus loin, le terme de pointe n’est

proportionnel a la profondeur qu’au début de la pénétration.
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Néanmoins, nous pensons qu’il n’est pas sans intérét, ne serait-ce qu’a titre purement
« historique » et par souci d’objectivité, d’exposer trois des méthodes théoriques qui furent

souvent utilisées, par le passé, celle de I’Herminier, de De Beer et de Bérézantsev.

1.5.1.1. Théorie de I’Herminier

Cette théorie a été exposée par I’Herminier dans son cours de Mécanique des Sols du Centre

des Hautes Etudes de la Construction. Nous la reproduisons ci-dessous.

On applique la formule classique :

1
q =§yNy + YN, (1.11)

ou N, et N, sont des facteurs de portance respectivement du terme de surface et du terme de
profondeur. Les valeurs de ces facteurs sont données dans tous les ouvrages de mécanique des

sols en fonction de I’angle de frottement interne que 1’on peut déduire, d’aprés cet auteur, du

terme de pointe q..

Apres avoir observé sur des essais en modeles réduits que I’utilisation de 1’angle de
frottement interne dans les formules classiques conduisait a des valeurs de N, trop élevées,

I’Herminier a proposé d’introduire un angle de frottement fictif ¢, défini par :

2
tg <ps=§tg<p. (1.12)

C’est déja la une premiére adaptation qui devrait susciter certaine méfiance a la validation

de la théorie.

On applique en général un coefficient de sécurité de 3 sur la valeur deq. Néanmoins,

I’Herminier a cru utile de donner la régle pratique suivante :
— Regle pratique de |’Herminier

Pour des semelles usuelles encastrées d’au moins 1 m dans un terrain Sableux, on peut

déterminer le taux de travail admissible par la formule :

_qc
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Cette formule a été utilisée dans une multitude de cas n’a jamais conduit a des désordres et

a toujours donnée entiére satisfaction.

En pénétration continue les lignes de glissement qui sont des spirales logarithmiques se
retournent sur le fiit qu’elles atteignent en un point A situé a une distance Do au-dessus de la

pointe.

L’auteur admet alors que la contrainte qui s’exerce le long du fOt entre A et B est une
contrainte de butée, ce qui est physiqguement impossible, sauf peut-étre au voisinage immédiat

de la pointe. La réaction en A doit étre absolument quelconque et ne peut pas étre évaluée.

1.5.1.2. Méthode du De Beer

Avant toute sollicitation extérieure, le sol a une profondeur donnée est soumis a une
contrainte intergranulaire naturelle p;, qui est égal soit au poids des terres en terrain

normalement consolidé, soit a la pression de consolidation en terrain surconsolidé [7].

Le professeur De Beer considere alors que, selon la position par rapporta p,, de la contrainte
totale o engendrée a ce niveau par une sollicitation extérieure, en 1’occurrence ici par 1’essai de
pénétration, ce ne sont pas les mémes caractéristiques mécaniques qui doivent intervenir dans

I’évaluation de la résistance au cisaillement du sol.

S’inspirant vraisemblablement de 1’essai cellulaire de Buisman, il admet que la courbe
intrinséque d’un sol est représentée par deux droites qui se coupent en un point dont 1’abscisse

est précisément py, .

Partant de la constatation que dans la plupart des cas et pour les sols belges en particulier la
valeur de la cohésion effective est faible, De Beer néglige cette cohésion et, utilisant la théorie

de Prandtl, trouve finalement comme expression du terme de pointe :

e = PnVy'y (1.14)

avec .
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Cette expression fait encore intervenir deux variables¢ et ¢,.

Pour déterminer 1’une des deux variables, il faut connaitre 1’autre.

1.5.1.3. Méthode de Bérézantsev

Bérézantsev admet le schéma de rupture suivant :
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(1.15)

— Sous la pointe, les lignes de glissement sont des spirales logarithmiques limitées au plan

horizontal de la base du cone ;

— Autour du fQt, la surface de glissement est un cylindre concentrique au pénétrometre et

de rayon ry .

En cours de pénétration, le volume de sol enfermé dans cette surface cylindrique subit des

tassements qui donnent naissance, sur cette surface, a des contraintes de cisaillementz, telles

que :

T=o0.tgd

(1.16)

ou o désigne la pression horizontale et § I’angle de frottement apparent des terres

environnantes sur le cylindre.
Cet auteur conduisait son calcul et déduisait le terme de pointe qui vaut :
qc = qsNgy = a.n.y.B. N,
ou :

a est un coefficient fonction de n et de ¢ qui est tabulé en fonction de §

(1.17)

(1.18)

(1.19)

(1.20)
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cet auteur a appliqué sa méthode aux essais de Kérisel a I’'LLR.A.B.A. et a réalisé lui-méme
un certain nombre d’essais qui ont donné¢ semble-t-il une bonne concordance avec les essais

triaxiaux.

1.5.1.4. Méthode de Meyerhof

On part de la formule classique de capacité portante que 1’on écrit sous la forme :

2N, D

1
q=-yBN <1+—.—> (1.21)
2700 N, ‘B

2N, . e s
Meyerhof [3] remarque que N—q est toujours supérieur a 1 et propose d’écrire dans le sens
Y

de la sécurité :
D
q=4qo (1 + —) (1.22)
B
ouq, = %yBNy = contrainte limite de rupture pour une fondation rigoureusement superficielle.

Cet auteur a par ailleurs montré que 1’on pouvait admettre approximativement :

_ 4
G0 = 358 (1.23)
I 1.24
qO - qC'40 ( " )

ou g, et g, sont exprimés en « tones per square feet » et B en pieds.

Si B est exprimée en métre, ona :

©__B _B 1.25
g. 40x03 12 (1:25)
dou :
_q.B
9 =75 (1.26)

ou g, et g, sont exprimés avec laméme unité et B est en metres.
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On obtient alors :

_ 4B (1 LD ) 1.27
1= 77 B (1.27)
Avec un coefficient de sécurité de 3, le taux de travail admissible sera donc :

q.B D
p="1 (1 +§) (1.28)

Meyerhof fait toutefois remarquer que lorsque B est supérieure a 4 pieds soit 1,20 menviron,
si ’on veut étre a I’abri de tout risque de tassement différentiel, il faudra limiter le taux de

travail admissible a ;

qc
P<ig (1.29)

Ce qui est tres différent de la régle de I’Herminier.

1.5.2. Cas des sols purement cohérentes - Expression de la cohésion

Dans une argile purement cohérente, 1’expression classique du terme de pointe prend la

forme
qc = CN, + p, (1.30)

ou N, désigne lefacteur de portance de la cohésion C,

4

py, La contrainte effective verticale au niveau de la pointe (p; = YyD).

Dans le cas d’une pointe rigoureusement conique, on peut donc déduire la cohésion du terme

de pointe par la relation :

(1.31)

Le facteur N s’obtient a partir de la théorie du poingonnement continu dans le sable, par
application du théoreme des états correspondants de Caquot, et en passant a la limite pour ¢ =
0.
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Ce facteur a été déterminé par plusieurs auteurs qui ont en donné des valeurs quelque peu

différentes.
— L’Herminier Ne =11
— Skempton N; =10
— Meyerhof N, =9
— Caquot et Kérisel N, =7

Tout le monde est a peu prés d’accord aujourd’hui pour admettre la valeur : N; = 10

Donc pour une pointe rigoureusement conique on a :

dc — P

=70

(1.32)

Lorsque la pointe est constituée par un cone suivi d’une jupe de protection comme c’est le
cas dans les pénétrométres hollandais, le terme de pointe que 1’on mesure englobe un certain

frottement latéral qui s’exerce inévitablement sur cette jupe de protection.
Ce frottement latéral est une fraction de la cohésion :
f=pC (1.33)

Si S, désigne la section droite du cone et S, la surface latérale de la jupe, on peut écrire :

Spdc = (10C + p(’))Sp + [C S, (1.34)
d’ou:
St
qc—po=(10+F—)C (1.35)
Sp

Une expression du coefficient réducteur S a été donnée par Caquot et Kérisel :

_1+c? 136
-1+ 7C? (1.36)

La réaction répond finalement a la réaction générale :
C = = Po_ (1.37)

10+ﬁ§—t
14
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;s \ . NERY . . . .
Dans le cas du pénétrometre hollandais ou S—t = 10, si I’on fait B = 1, ce qui n’est vrai que
P

pour les trés faibles valeurs de C, on obtient :
qc — Po

= 1,
¢ =", (1.38)

Cette expression semble représenter une limite inférieure des valeurs de la cohésion ; elle est

donc dans le sens de sécurité.

Partant de la constatation expérimentale que le terme de pointe était environ le double de
celui que I’on pourrait calculer a partir de la formule de Prandlt-Caquot pour une semelle

circulaire enterrée :
q=13CN;,+p, =13%x514C+py, =6,7C +p, (1.39)

Begemann a donné la relation :

qc.=2x%x67C+p;, =134 C +p, (1.40)
d’ou:
_Yc— p(’)
C = 34 (1.41)

Cet auteur a comparé les valeurs de la cohésion obtenues par cette méthode avec un cone a

mesure ¢électrique et celles déduites d’essais au scissometre. La concordance est trés correcte.

On remarquera que 1’essai de pénétration statique étant un essai rapide au cours duquel la
dissipation des pressions interstitielles n’a pas le temps de faire, les valeurs de la cohésion qui
peuvent en étre déduites sont des valeurs non consolidées et non drainées, que nous désignerons
maintenant par C,,.

Il résulte finalement des analyses précédentes, que 1’on peut exprimer un ordre de grandeur

de la cohésion non drainée par les relations :

— Pointe conique

Cu=CIc_p0 3 CIc_po; (1.42)

— Pointe hollandaise
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_QC_p(,) N qc_p(’)
Co=—"g & — 5 (1.43)

1.6. Mesure du frottement latéral

Nous avons vu que la plupart des pénétrometres modernes sont munis de manchons qui
permettent d’effectuer des mesures directes du frottement latéral que 1’on désigne parf;. Mais
il s’agit 1a d’un frottement sol sur acier qui ne peut absolument pas permettre de déterminer
I’angle de frottement interne d’un sable pas plus de que ne le permet le terme de pointe. Dans
une argile, il ne sera pas question non plus d’essayer d’en déduire une valeur de la cohésion car

le rapport f;/C, est fonction de la raideur de I’argile et n’est pas connu de fagon sire.

Lorsqu’on ne dispose pas de manchon de frottement, on peut calculer un frottement moyen

sur I’ensemble des tiges en retranchant 1’effort total d’enfoncement.

Mais on constate alors que le frottement latéral mesuré sur manchon est toujours supérieur
au frottement moyen mesuré sur toute la hauteur des tiges. Sanglerat explique ce phénomeéne
par un effet de lissage des parois au passage des tubes et par une ovalisation de la partie

supérieure du trou (effet de piquet).

On peut également remarquer que les manchons de frottement sont trés voisins de la pointe
et se trouvent a I’intérieur du bulbe formé par les lignes de ruptures, ¢’est-a-dire dans la zone
ou le frottement est particulierement €levé. Il n’est donc pas exclu de penser que, toutes choses

égales par ailleurs, les mesures au manchon puissent étre légerement optimistes.

On a également cherché a relier le frottement latéral mesuré sur manchon au terme de pointe.

Les résultats les plus intéressants sont ceux de Sanglerat.

—  Tourbes et argiles molles : T<fi<E (1.44)
- . dc 2qc

— Argiles : 2 < fs < o (1.45)
: - : dc qc

— Limons, argiles sableuses : Too <fs <3¢ (1.46)
. dc dc

— Sables: 50 < <1y (1.47)

— Sables grossiers et graviers : fi <L (1.48)

150
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Cet auteur a également trouve, avec le frottement moyen mesuré sur toute la hauteur des

tiges, et dans les argiles :

_4qc
fe=1, (1.49)

Alors que dans la méme série d’essais, les mesures sur manchons Begemann, avaient donné :

_ 34
fi =35 (1.50)

Le frottement sur manchon était donc trois fois plus élevé que le frottement sur les tiges.

Ces corrélations entre terme de pointe et frottement ont une application curieuse et
inattendue ; elles permettent une classification des sols en fonction du rapport £,/ q. appelé

« Friction Ratio », comme la montré Begemann.
Cette classification se traduit sous forme de graphique (fig.1.12)

Les recherches récentes de Sanglerat et al dans la région Rhdne-Alpes a partir des mesures
au pénétrometre Audina et portant sur une population de plus de 20 000 couples (q., f;)
recoupent bien dans 1’ensemble les résultats de Begemann et ont abouti au tableau ci-dessous

et a la classification graphique de la figure.

© 50
Q. Percentage of
‘2'6 40+ fifiag & 181 Sand and gravel
O 0
y | Silty sand
@ 30 ty
c 5
3] 15
» 20 25
o : 4 Clay
2 o 62
g 100
Q o 1 1 1 | 1 1
O 0 01 02 03 04 05 06 07 08

Skin friction, f,(MPa)

Figure 1.12 : Relationentre q., fs et le type de sol d’aprés Begemann
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C’est peut étre poussé la un peu loin les possibilités du pénétrometre qui ne pourra jamais
remplacer un forage, mais, si 1’on sait conserver un esprit critique, ces corrélations peuvent

éviter d’interpréter trop aveuglément un essai de pénétration statique.

1.7. Méthodes empiriques

Ces méthodes sont basées sur la compilation des résultats d’essais aux penétrometres

statiques in-situ ou en chambre de calibration dans les sables.

L’ajustement des résultats expérimentaux de pénétration statique a permis a Wilson et Smith
(1988) de proposer la relation suivante, liant la résistance pénétrométrique q. a 1’angle de

frottemente, a une profondeur Z donnée :

q.=7v.Z. tgz(”/4 + <,0/2)_ exp[(”/3 + 4¢)tgy] (1.51)

1.8. Méthodes semi-empirigues

De nombreuses corrélations semi-empiriques ont été développées pour estimer les différents
parametres géotechniques pour différents types de sol a partir de I’essai de pénétration statique.
Ces corrélations varient selon leur fiabilité et applicabilité, comme le CPT possede plusieurs
détecteurs additionnels (ex. le piézocone CPTu, le SCPT ...etc.), I’applicabilité de CPT pour

estimer les paramétres du sol varient aussi [18]

Le tableau 1.1 donne une estimation sur 1’applicabilit¢é de CPTu (piézocone) afin d’estimer les
paramétres du sol. Si le SCPT est ajouté, on peut encore estimer les parametres de rigidité de
sol (E, G et Go).

Tableau 1.1 : Applicabilité de 1’essai CPTu pour 1’estimation des paramétres du sol

Tye | D, | Ko |OCR| S, | Su | @ | EG | M |G, | kK | cp
de sol
Sable | 2-3 |- 5 - - 2-3 | 2-3 2-3 [ 2-3 |3 3-4

Argile | - 2 1 2 1-2 |4 3-4 2-3 |34 |2-3 |23
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1= élevee, 2= élevée a moyenne, 3= moyenne, 4= moyenne a faible, 5= faible fiabilité, - = pas

d’applicabilité, * = applicabilité améliorée par 1’essai SCPT (seéisme).
ou :

D, : Densité relative

E, G : Modules de Young et de cisaillement

OCR : Facteur de surconsolidation

S, . Résistance au cisaillement non drainée

cy, . Coefficient de consolidation

@': Angle de frottement

K, : Coefficient des terres au repos

G, : Module de cisaillement pour les petites déformations
M: Compressibilité

S; : Sensibilité

k: Perméabilité

En outre, on peut citer les travaux de Mitchell et Durgunoglu (1975) [5] qui se basent sur
I’extension du modele de capacité portante des corps rigide plastique et 1’introduction de
certains facteurs tels que le diametre du cone, 1’angle du cone et la rugosité de sa surface. La
méthode est limitée aux sables siliceux propres normalement comprimés, et présentée par
I’abaque de la figure 1.12 liant g, a la contrainte verticale effective due au poids des terres o,
et I’angle de frottementg. Cet abaque est décrit pratiquement par 1’équation de Wilson et Smith,

ce qui permet soit d’utiliser 1’abaque, soit de calculer directement avec la formule précédente.

Cette méthode a ét¢é recommandée en 1987 par I’organisme CIRIA pour I’estimation de

I’angle de frottement des sables a partir du pénétrométre statique.
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En cas d’un sol surcomprimé (surconsolidé¢), il est recommandé d’utiliser I’expression semi-
empirique de Clausen et Denver (1995), tenant compte du facteur OCR (overconsolidated ratio)
définissant le degrés de surconsolidation, et permettant d’avoir, d’aprés les auteurs, un ordre de
grandeur raisonnable de 1’angle de frottement . Cette formule approchée, ayant pour point de

départ 1’équation générale de Bolton (1986) [4] pour les sables, s’écrit :
0,185
0'(°) = [17,2 X (qc/aé) ] (OCR)=0.06 (1.52)
Le degré de surconsolidation est OCR est défini par :
ac
OCR == (1.53)
O-‘U

OCR est égal a un pour un sable normalement comprimé, ce parametres est, a 1’heure
actuelle, difficile a quantifier puisque il se base sur la notion de précompression du sable, qui

est-elle méme délicate, du fait de la difficulté d’extraire des échantillons intacts.

D’autres méthodes existent, parmi elles on cite la méthode de Robertson et Campanella
(1983), et celle de Chen et Juang (1996), pour les sables normalement comprimés. Une formule

unifiée pour les trois méthodes s’écritcomme suit :

tgp = lm( Qe ) (1.54)
a \p.o)
ou :
- a=7629, f=0194 Pour Mitchell et Durgunoglu
- a=6,820, f=0,266 Pour Robertson et Campanella
- a=17,079, B=0340 Pour Cheng et Juang

Une synthese intéressante des méthodes semi-empirique pour 1’évaluation de 1’angle de
frottement ¢ a partir de la résistance en pointe q. a été présentée par Huang et Juang (1996).
D’aprés ces auteurs, la compressibilité est un facteur primordial dans la relation entre 1’angle
de frottement d’un sable et la résistance en pointe. Ils recommandent d’utiliser la méthode de

Mitchell pour un sable de faible compressibilité, celle de Robertson et Campanella pour sable
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moyennement compressible et celle de Chen pour un sable de haute compressibilité. Une
méthodologie a été€ proposée par ces auteurs pour 1’évaluation de la compressibilité a la base
de quatre facteurs qu’ils ont jugés les plus importants : les caractéristiques minérales,

I’angularité de la particule de sable, la graduation des grains et enfin la rugosité du sable.

1.9. Méthode des éléments finis

Une analyse par éléments finis a été entreprise par Wilson et Smith (1988) pour étude de
I’enfoncement d’une pointe conique dans un milieu élastoplastique suivant la loi de
comportement de Vermeer [5]

L’influence de la contrainte moyenne sur 1’angle de frottement y a été inclue a la base de la
relation ¢’ = log o de Clough et Vesic. En outre, les éléments d’interface cone/sol ont aussi

ét¢ introduits pour modéliser le glissement au 1’enfoncement de la pointe.

Une telle méthode parait plus réaliste que celle de la capacité portante, du fait qu’elle
approche le mieux le comportement réel du sol (compressibilité, influence de la contrainte

moyenne, glissement de 1’interface,...).

Il est a noter que les résultats obtenus par cette méthode coincident trés bien avec ceux des

deux méthodes précéedentes.

On se propose dans ce qui suit d’exposer les méthodes d’estimation de la cohésion non
drainée C, d’une argile a partir du pénétrometre statique. L’idée de cette corrélation est
justifiée par 1’assimilation da la pointe pénétrométrique a une fondation profonde circulaire
poingonnant un sol argileux saturé (¢,, = 0). La pression verticale ultime en surface en pointe,

selon la théorie classique, est alors :
q =q.=Cy.N.+y.Z (1.55)

Les grandeurs q. et C,, sont deux paramétres de résistance et refletent le comportement non

drainé de 1’argile non drainée. En toute rigueur, le rapport qC/C dépend de la géométrie du
u

cone et de la vitesse de pénétration. Néanmoins, pour une géométrie courante du cOne, soit une

section de 10 cm?, un angle du cone de 60° et une vitesse égale environ 20 mmnvs.

Cette corrélation a été abondamment traitée en littérature et prend la forme suivante :
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N, = ——- (1.56)

N, est appelé facteur de cbne, o, est la contrainte totale due au poids des terres a la
profondeur étudiée, elle a été introduite pour tenir compte de 1’effet de la profondeur sur la

résistance en pointe.

Le facteur du cone est généralement déterminé par comparaison de 1’essai de CPT aux essais
de cisaillement & la boite, au triaxial ou au scissomeétre du chantier. Différentes laboratoires et
organismes de recherche ont suggéré des valeurs a N,, suite a I’analyse d’une base de données
contenant un nombre de cas statiquement représentatif. Le tableau 1.2 récapitule les différentes
valeurs recommandées pour ce parametre. Dans la colonne (site), si 1’étude a porté sur un
grand nombre de sites, on indiquera seulement le pays. En outre, les six premieres corrélations

de ce tableau sont d’origine théorique.

Tableau 1.2 : valeurs du facteur de cone [5]

Référence Site Plage de N, Valeur Remarques
recommandee

Baligh(1975) - 14-18

Begemann (1963) - 13,4

L’Herminier - 11

Tableau 1.2 (suite) : valeurs du facteur de cone

Skempton - 10
Meyerhof - 9
Caquot-Keérisel - 7
De Ruitier(1982) - 10-15 —Argile Norm. Consolidée.

—Argile surconsolidée
Barakat et al. Egypte 10 —Argile Norm. Consolidée.
Mtynarek et al. 20-24 —Argile surconsolidée
Sanglerat (1965) Annecy 10-20 15 —Argile molle
Amar etal. (1972) | France 12 —C, <50kPa

30 —C, > 600kPa
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Thom etal. (1995) | Australie | 12-15
Nuyens et al. 15
Rocha et al. Brésil 10,5-155 |14 —Argile molle
Denver Danemark 10
Tanaka (1995) Japon 8-16
Formonavicius 20
15 —Argile molle
Georges et al. Nigéria 12-20 —Argile Norm. Consolidée
Lunne etal. - - 15
Ming-Fang Malaisie - 10 —Argile marine
Ajdicet al - - 16 —Argile norm. Consolidee
Manas et al. (1995) | - - 15 -
Moller et al. Suede - 16,3
Nguen-Truong Vietnam 14-30 20 —Argile limoneuse molle
Olsen (1995) USA 9-13 —Argile Norm. Consolidée
14-17 —Argile surconsolidée
Desai et al Inde 14-16 —Argile Norm. Consolidée
22-30 —Argile surconsolidée

Il se dégage de ce tableau que le facteur de cone dépend du degré de surconsolidation de

sol.

Mises a part les valeurs théoriques, on constate que pour les argiles molles ou normalement

consolidées, les valeurs du facteur de cone fluctuent autour d’une valeur moyenne de 14 avec

un coefficient de variation (écart type/moyenne) de 20 %. Pour 1’argile raide ou surconsolidée,

ce facteur tourne autour de 22 avec un coefficient de variation égal a 27 %. Ce résultat,

contrairement a ce qui se passe souvent lors de la compilation des résultats provenant de

diverses sources, est caractérisé par une faible dispersion et présente ainsi un intérét pratique

pour les projets de fondation. On peut en effet obtenir un ordre de grandeur de la cohésion non

drainée de I’argile 1a ou les essais de laboratoire n’ont pas été réalisés ou méme controler les

résultats de ces essais.

On retient, pour les besoins de la pratique, les corrélations suivantes :
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- N, =14 Pour une argile saturée normalement consolidée.

- N, =22 Pour une argile saturée surconsolideée.

1.10. Réle de I’essai de pénétration statique

1.10.1. Détermination du profil de sol et du type de sol

L’application majeure de I’essai de pénétration statique réside essentiellement dans la
détermination de du profil de sol et par conséquent le type de sol. Il est évident que la résistance
en pointe est élevée dans les sables et faibles dans les argiles, par contre le facteur de frottement

(R = fs/q.) est faibles dans les sables et éleve dans les argiles.

Les abaques déduits a partir du CPT ne peuvent pas fournir des prédictions exactes sur le type
de sol basées sur la granulométrie mais ils peuvent nous servir comme un guide pour la

caractérisation mécanique dusol ou bien le type du comportement de sol (SBT : Soil Behaviour
Type) [19]

1.10.1.1. Abagues non normalisés

En se basant sur le SBT, Robertson et al. (1986) présente des abaques qui sont actuellement les
plus répandus dans les projets de fondations (figures 1.13 & 1.14 et tableaux 1.3 & 1.4).
L’abaque utilise essentiellement les parametres standards du CPT (la résistance en pointe q,

et le facteur de frottementRy). L’abaque est global en lui méme et peut donner des prédictions

raisonnables sur type du comportement de sol (SBT) jusqu’a une profondeur de 20m.

1.10.1.2. Abagues normalisés

Comme la résistance a la pénétration et le frottement latéral augmentent avec la profondeur
(avec bien ¢évidemment 1’augmentation de la contrainte effective surabondante). Les
renseignements fournis par le CPT nécessitent une normalisation en terme contrainte effective

surabondante [19]. Robertson (1990) propose un autre abaque normalisé (figure 1.14).
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Figure 1.13. Type du comportement de sol (SBT) issu du CPT d’aprés Robertson et al. (1986)

Tableau 1.3. Tableau ill

ustratif du Type du comportement de sol (SBT) d’aprés Robertson et
al.(1986)

Z0ne

Type du Comportement de Sol (SBT)

Sol fin sensible

Matiere organique

Argile

Argile limoneuse a argile

Limon argileux a argile limoneuse

Limon sableux a limon argileux

Sable limoneux a limon sableux

Sable a sable limoneux
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Figure 1.14 : Type du comportement de sol normalisé (SBTy), issudu CPT, Q; —
F d’apres Robertson et al. (1990)

Tableau 1.4 : Tableau illustratif du comportement de sol normalisé (SBTy)

d’apres Robertson et al. (1990)

Zone Type du Comportement de Sol (SBT) I,

1 Sols fins sensibles N/A

2 Sols organiques >3,6

3 Argiles- argile limoneuse a argile 2,95-3,6

4 Meélange de limons- limon argileux a | 2,60-2,95
argile limoneuse

5 Mélange de sables- sable limoneux a | 2,05-2,6
limon sableux

6 Sables- sable propre ou sable limoneux | 1,31-2,05

7 Sable graveleux ou sable dense <131

8 Sable trés rigide ou sable argileux* N/A

9 Tres rigide, fines particules™ N/A

*fortement surconsolidé ou cimenté
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Les abaques normalisés de type SBTn proposés par Robertson (1990) contiennent encore des
abaques additionnels basés sur la pression interstitielle non normalisée B,, comme le montre la

figure 1.15, tels que :

B, = Au/q, (1.57)
et, la pressioninterstitielle excédentaire, Au = u, — u,
la résistance nette en pointe, q,, = q; — g0

L’abaque Q; — B, aide a I’identification des sols fins saturés ou le surplus de la pression

interstitielle peut étre important.

1000 - 1000

Ll i

Ll

100 100 -
Q, Q .
Increasing -
10 OCR
10 = = 3 .
; 4 Increasing :
it ] ngrezsro /',
1 y2 - .
n g9 ey (TN TR 1 1 | 1 1 | 1
0.1 1 10 -0.4 Q 0.4 0.8 1.2
F, (%) B,
Gt * Oua Uy = U, ot s 0)
Q'— (1“,o B'—q(-cm F'-q =Ow * 100N

Figure 1.15 : Type du comportement de sol normalisé (SBTw), issudu CPT, Q; — F, et Q; —
B, d’aprés Robertson et al. (1990)

Tableau 1.6 : Tableau illustratif du tType du comportement de sol normalisé
(SBTn), issudu CPT, Q; — E. et Q. — B, d’aprés Robertson et al. (1990)

zone Type du Comportement de Sol (SBT)
1 Sols fins sensibles

2 sols organiques

3 Argiles- argile limoneuse a argile
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4 Mélange de limons- limon argileux a

argile limoneuse

5 Mélange de sables- sable limoneux a

limon sableux

Sables- sable propre ou sable limoneux

Sable graveleux ou sable dense

Sable trés rigide ou sable argileux*

©O©| 00| Nl O

Trés rigide, fines particules*

1. : représente le facteuir du type du comprtement de sol (SBT) qui vaut :
I. = ((3,47 — logQ.)? + (logE. + 1,22)?)%> (1.58)
tel que :
Q. = la resistance en pointe normalisée (sans dimension) = (Q¢ — 04,0)/,
E. = facteur de frottement normalisé, en % = £,/ (Q; — d,0)) X 100%

Pendant les dernieres années, Robertson a attribué des couleurs code pour chaque SBT afin
d’aider a la visualisation du type de comportement de sol pour un profil CPT donné. La

figure 1.16 en montre un exemple.
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Figure 1.16: Exemple d’un profil CPTu avec le SBT correspondant

(1tcf ~ 0,1MPa, 14,7 psi = 100 MPa).

1.10.2. La résistance au cisaillement non drainée (S,,)

Etant donné que la réponse non drainée des sols dépend de la direction de chargement,
’anisotropie de sol, le taux de déformation et son histoire de contrainte (OCR), il n’existe pas

donc une valeur précise et unique pour la résistance non drainée au cisaillement.

La relation théorique reliant entre la résistance au cisaillement non drainée et la résistance en

pointe s’exprime comme suit :
s, =+ (1.59)

Les valeurs de N, (voir le paragraphe précedent) sont comprises entre 10 et 20. Le facteur du
cone Ny, a tendence a augmenter avec 1’augmentation de la plasticité et a diminuer avec la
diminution de la sensibilité du sol S,. Lunne et al. (1997) a montré que Ny, varie avec Bq,

quand N, diminue, Bg augmente, pour Bg~ 1, Ny, peut etre pris égal a 6.
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L’expérience ne permet d’estimer la valeur de la résistance au cisaillement non drainée que

pour des valeurs du facteur de cone comprises entre 15 et 20.

Dans les argiles molles ou la valeur de la résistance en pointe est incertaine, 1’estimation de S,

peut étre faite a partir de Au (le surplus de la pression interstitielle) comme suit :

5, = 2t 1.60
u - NAu ( : )

ou :
Npy = Ny X B, estcompris entre 4 et 8. (1.61)

1.10.3. Sensibilité du sol

La sensibilité S, du sol est définie comme étant le rapport entre la résistance au cisaillement

non drainée du sol intact a la résistance au cisaillement non drainée du sol remanié [18].

St 4t — Oyo (1>
S, = = —)=7/E 1.62
‘ St(Remolded) th fs / " ( )

Pour les argiles relativement sensibles la valeur de S; est a titre indicatif supérieure a 10.

1.10.4. Rapport de la résistance au cisaillement non drainée (s, /a’.,)

La connaissance du rapport (s, /o) sert a la détermination du facteur de surconsolidation
(OCR)

a partir du CPT :

S. q: — O
— = (M) (1/Nke) = Q¢/ Nyt (1.63)
Oyo Oyo

pour Np.~14  (s,/0,,)~0,071.Q; (1.64)

Pour un sol normalement consolidé [3]

(Su/0,0)nc = 0,22 Pour un angle de frottement drainé ¢’ egal a 26 on trouve une valeur de

Q; a peu prés égal a 3.
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1.10.5. Coefficient de surconsolidation

Le coefficient de surconsolidation est défini comme étant le rapport entre la contrainte effective

de consolidation (maximum) dans le passé et la contrainte effective actuelle [18].

!

Op
OCR = — (1.65)
Oy
Pour les argiles surconsolidées
(Su/0h0)oc = (Su/0po)nc(OCR)*® (1.66)
Selon Robertson (2009) [19]
OCR = 0,25(Q,)+% (1.67)

Mayne and Kulhawy (1991) [25] propose une simple méthode

OCR =k <qt _,G”°> = k.Q, (1.68)

GvO

k est compris entre 0.2 et 0,5 avec une valeur moyenne de 0,33

1.10.6. Coefficient des terres au repos (Ko)

Il n’existe pas de méthode exacte pour la détermination de K,,. Cependant pour des sols fins,

on peut estimer sa valeur a partir du facteur de surconsolidation comme le montre la figure 1.17.

Kulhawy and Mayne (1991) [25] propose une approche similaire et trouvent :

— 0.
K, = 0,1 <°“ : ”") (1.69)

()
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Figure 1.17 : OCR et Ko a partir de (s, /0.,) et I’indice de plasticité (d’aprés Anderson et al.
1979)

1.10.7. Angle de frottement (@)

La résistance au cisaillement des sols non cimentés et frottant est genéralement exprimé en
termes de 1’angle de frottement ¢’.

Différentes sont les méthodes qui ont été proposées pour la détermination de 1’angle de

frottement ¢’. Les plus intéressantes sont :

e La théorie de capacité portante
e La théorie de I’expansion de cavité

e Meéthodes empiriques, basées sur les essais dans la chambre de calibrage.

Beaucoup de travaux ont été effectués dans des sables propres (Yu and Mitchell, 1998), basés
sur la théorie de 1’expansion de cavité, et les résultats trouvés sont forts intéressants de fait de

leur fiabilite, simplicité, et qu’ils font appel a plusieurs parametres du sol.

Cependant, les méthodes empiriques basées sur les essais dans la chambre de calibrage
Robertson et Campanella (1983) sont les plus utilisée [18].



68

Kulhawy et Mayne (1991) ont proposé une relation valable pour les sables propres, ronds,

guartzeux non cimenté comme suit :

@' =17,6 + 11log(Qy (1.70)

Cone resistance q_ (MPa)
0 10 20 30 40 50

N
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Note: 0.IMPa= 100 kPa= | bar= | tsf = | kg/em®

s | ( ,'( Q- 3 ~ -1
mano = 2.68 L]Og,\;:/’l -+ 0.5.9’

Figure 1.18 : Abaque de Robertson et Campanella (1983) pour I’estimation de 1’angle de
frottement pour un sable quartzeux non cimenté

1.10.8. Densité relative (D,.)

Pour un sol frottant, on a souvent recours a sa densité relative (appelé aussi 1’indice de densité)

qui est un paramétres intermédiaire du sol est qui est donné par :

e —e
Ip=D,=—"% (1.71)
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avec.

Emax €t emin Sont les respectivement le maximum et le minimum de 1’indice des vides et e est

I’indice des vides in-Situ

Suite a des essais effectués dans la chambre de calibrage sur le sable de Ticino, Baldi et al
(1986) recommandent une formule pour estimer la valeur de D,.a partir de la résistance en

pointe g.. Une version modifiée de cette formule est comme suit :

D, = (Ciz) In <%,1> (1.72)

avec.

C, et C, sont des constantes de sol.

pa représente la pression de référence de 100 kPa.

qc1 = (QC/ pa) / (O',vo/pa)o’s . (1.73)

1.10.9. Rigidité et module de Young

Les données fournies par 1’essai de pénétration statique peuvent servir a la détermination du
module de Young qui est tres important dans le calcul du tassement et ce dans le cas des sols
frottant [16].

La figure 1.19 est un guide trés utile qui aide a la détermination du module de Young pour les

sols non cimentés
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Figure 1.19: Evaluation du module de Young drainé E’ a partir du CPT, E = af (qt —
gvo) Ol : @ = 0.015 [(10C5+169) )]

1.11. Conclusion

L’essai de pénétration statique consiste a enfoncer dans le sol, a vitesse lente et
constante et a I’aide d’un vérin hydraulique, une pointe terminée par un cone. Un dispositif
approprié permet de mesurer la résistance a la pénétration du cone, ainsi qu’éventuellement, le

frottement latéral mobilisé sur une longueur donnée.

Les résultats sont présentés sous forme de graphique appelé pénétrogramme donnant la
variation de la résistance au cone (qc) appelée couramment résistance de pointe et le frottement
latéral mesuré par le manchon (fs) en fonction de la profondeur. Le rapport de frottement est

parfois donné dans le méme diagramme, il permet la classification de la couche traversée

moyennant quelques corrélations.
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CHAPITRE 2

CAPACITE PORTANTE DES FONDATIONS SUPERFICIELLES

2.1. Généralités sur les fondations

Par définition, on appelle « fondation », tout élément d’une construction destiné a transmettre
au sol les efforts engendrés par la superstructure. La section droite horizontale d’un tel élément
peut étre circulaire, carrée ourectangulaire. Dans les deux premiers cas, ondit qu’il s’agit d’une
fondation isolée et dans le troisiéme cas, si la longueur est grande par rapport a la largeur, on
dit qu’il s’agit d’une fondation circulaire [7]

2.2. Notion de charge limite

Considérons une fondation de largeur B établie a une profondeur D au-dessus de T.N. et
supposons le sol homogene.

Soumettons cette fondation a des charges croissantes.

— Pour de faibles charges, le comportement du sol sera rigoureusement élastique. C’est la phase
des microdéformations.

— Pour des charges plus élevées le sol se comportera comme un matériau pseudo-élastique.
Dans cette phase, la linéarité effort-déformation n’est qu’approximative. Il en est de méme de
la versatilité des déformations.

— Enfin, pour les fortes charges, le sol travaillera dans une phase plastique ;les déformations
ne sont plus, méme approximativement, proportionnelles aux efforts, et il existe une charge
limite pour lagquelle la déeformation devient théoriquement infinie.

En réalité, cette notion de charge limite n’est pas aussi simple que cela, car la durée
d’application de la charge intervient dans le phénomene, surtout dans les argiles et les limons.
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\

En effet, I’expérience montre que si pour de faibles charges, inférieures a une certaine
valeurQ, , la déformation tend vers une limite finie. Il n’en est plus de méme au-dela. C’est
ainsi que pour des charges plus élevées, mais inférieures a une charge critique Qf, les
déformations &évoluent d’abord trés lentement, puis se mettent a augmenter jusqu’au
poingonnement. C’est ce que 1’on appelle rupture « a long terme », qui correspond & la plupart
des glissements de terrains. Pour des charges supérieures a Qf, les déformations sont tres
rapides et peuvent méme étre quasi-instantanés. Il s’agit alors d’une rupture « & court terme » ;
dans laquelle n’interviennent que les contraintes totales et qui en théorie classique s’étudie a
partir des caractéristiques apparentes ¢,, et C,, obtenus dans un essai rapide non consolidé et
non drainé. Par contre, dans la rupture a long terme, il faut utiliser les caractéristiques ¢’ et C’
déterminés dans un essai lent consolidé et drainé.

Cette notion de rupture a court terme et de rupture a long terme n’a pas grande signification
pour les fondations établies en milieu sableux ou plus généralement en milieu perméable, et
méme dans une certaine mesure dans les argiles non saturées, car les pressions interstitielles se
dissipent trés rapidement pour ne pas dire instantanément, apres application de la charge.

Par contre, il n’en est plus de méme en milieu saturé de faible perméabilité, c'est-a-dire dans
les argiles et les limons, ou les calculs de stabilité doivent étre effectuées a court terme, c'est-
a-dire en contraintes totales, et a partir des caractéristiques apparentes, car ils conduisent alors
a des résultats plus restrictifs. C’est ce qui explique le grand intérét des essais in Situ qui sont
des essais rapides, ne donnant que des caractéristiques apparentes.

2.3. Différentes approches d’estimation de la capacité portante des fondations

superficielles

Les méthodes de calcul de la capacité portante basées sur 1’essai de pénétration statique sont
essentiellement empiriques. Ceci provient de la complexité de 1’interprétation théorique du
probléme de pénétration d’un cone dans un massif de sol. L’essai pressiométrique est, par
contre, plus facile a interpréter sur le plan théorique et fournit par conséquent des approches
semi-empiriques pour le calcul de la portance des fondations.

Cette comparaison n’enléve en rien au pénétrometre statique sa valeur pratique. L’avenir est
plutdt prometteur quant au développement de la théorie pénétrométrique.

On note que le calcul a partir de 1’essai pénétrométrique correspond a un comportement non
drainé pour les sols fins tels que 1’argile et le limon. Les sols pulvérulents manifestent un
comportement non drainé instantané. Or, 1’expérience montre que dans le probleme de capacité
portante des fondations superficielles, le comportement a court terme correspond a un
minimum de la capacité portante. Le dimensionnement se fait se fait donc selon le calcul exposé
ci-dessous, et une Vérification des dimensions de la fondation est a faire pour un comportement
a long terme. Le calcul pénétrométrique ne permet pas d’effectuer cette vérification.
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2.3.1. Fondations dans les sols pulvérulents

Meyerhof (1956) s’est basé sur la théorie classique de capacité portante des fondations
superficielles, ainsi que la corrélation SPT/CPT pour suggérer une formulation simple de la
pression admissible. Dans un sol pulvérulent, lathéorie classique donne [7]:

y D
q; =§B.Ny+y.D.Nq zq0.<1+§) (2.1)

avec qo = y.B.%

. . . N, . ; = N . P .y .
Cette expression vient du fait que 2.-% est toujours supérieur a 1 et il est donc sécuritaire,
Y

selon I’auteur, de le remplacer par 1.

Meyerhof a montré que pour une charge verticale sur une semelle reposant sur du sable

.B - .. ,
qlcz . On obtient ainsi pour les sols pulvérulents, avec un

coefficient de sécurité de 3, une contrainte admissible égale a :

facteur q, est pratiquement égal a

D\ q..B
Qadm = (1 + §>- 36 (2.2)

q.est la résistance pénétrométriqgue moyenne sur une profondeur égale a B sous la
fondation. Il est important de noter que cette formule n’est pas homogene en unités, et qu’il
faut exprimer B en metres.

Pour les sols argileux ou les sols pulvérulents immergeés, la pression admissible calculée
ci-dessus est a réduire de 50 %. Il a été constaté par 1’auteur de la méthode, en confrontant
les mesures de la charge limite lors des essais de chargement des fondations environ la
moitié de la capacité portante réelle. En conclusion, la simplification prise sur le
terme Z.x—Z.Nuyens recommande méme d’augmenter la valeur de la pression admissible

ainsi calculé de 50%.

A partir d’une théorie laborieuse considérant le sol comme un corps rigide-plastique, De
Beer a suggéré une formulation analytique de la capacité portante d’une semelle filante
dans un sol homogeéne.

Le critére de rupture du sol a une forme bilinéaire, contrairement a celui de Mohr-
Coulomb. Une expression approchée de la pression admissibleq,q4,, Correspondant a des
semelles peu profondes, de dimensions courantes, portant des ouvrages Iégers sur du sable,
de I’argile, ou de I’argile sableuse, est donnée ci apres. Un coefficient de sécurité égal a 2
a été pris par De Beer [1]
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Qaam = 0,2.q, (2'3)

L’Herminier (1967) a proposé, suite a un nombre important d’essais réalisés au
pénétrometre, que la pression admissible dans le sable serré, sous une semelle courante
ayant une fiche de I’ordre de 1 m, est donné par :

Qadam = 011- qc (24)

On note a ce titre, que le réglement Canadien CFEM recommande le derniére expression
pour les fondations courantes avec un ancrage de 1 m environ, mais suggere de 1’employer
avec prudence et seulement dans des configurations simples.

Schmertmann (1978), a la suite d’une analyse empirique des coefficients de portance des
fondations dans le sable, a suggéré la corrélation approximative suivante :

N, ~ N, = =< (2.5)

La résistance en pointe a introduire est une valeur moyenne sur une profondeur s’étalent
de B />au dessus de la base de la fondation & 1,1. Bau-dessous. Cette corrélation n’est pas

homogene et g, doit étre introduite en kg /sz.
A la base d’une étude non publiée par Schmertmann (1978), Bowels (1997) a présenté
une formulation approchée et directe da la capacité portante en fonction de la résistance en

pointe dans le sable pourD/B < 1,5, come suit :

q; = 28—-0,0052. (300 — qc)1'5enkg/c pour une semelle continue. (2.6)

m2’
q; = 48— 0,0090. (300 — qc)1'5enkg/cm2, pour une semelle carrée. (2.7)

Il est souvent recommandé d’estimer 1’angle de frottement du sable a partir de la résistance
pénétrométrique, a la base de 1’abaque de Michell-durgunoglu, ou a partir des relations
classiques de la capacité portante vues précédemment.

On définit le facteur de portance pénétrométrique K, par :

41— qo
K.=—— 2.8
¢ qc — Ovo ( )
La comparaison des différentes approches de calcul de la capacité portante des fondations dans
le sable montre que pour une semelle continue large de 1,0 m et fichée de 1,0 m dans un sable
sec et dense de 20 kN/m? de poids volumique, le facteur de portance K, est de 0,17 pour
Meyerhof, 0,30 pour I’Herminier, 0,38 pour Schmertmann et de 0,40 pour De Beer. Il est a

remarquer que ce facteur augmente avec D/B seulement dans la premieres et la derniere
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méthode. La dispersion est assez grande et atteint un rapport de 2,40 entre les valeurs extrémes
de K...

2.3.2. Fondations dans les sols fins saturés

En cas des sols argileux saturés, il est d’usage le recours a la corrélation qC/C pour déduire
u

la cohésion non drainée C,, et calculer la pression admissible a court terme. Ainsiona:

— 0.
C, = chik”" (2.9)

Le facteur du cbne N, peut étre pris égal a 14 pour une argile normalement consolidée et a
22 en cas d’argile surconsolidée.

La pression verticale limite g; sera, en introduisant le facteur de portance pénétrométrique :

qi =0y 0+ Cy.N. =K..q.+ 0y (2.10)
avec: K, = NC/Nk

On voit que le facteur de portance pénétrométrique pour une semelle continue dans une
argile saturée en comportement a court terme, varie de 0,23 a 0,37 selon que le matériau est
surconsolidé ou normalement consolidé.

En cas d’un sol homogene de grande profondeur, la pression verticale limite sous une semelle
isolée dans un sol argileux saturé est :

q=Cp(m+2).f.+y.D (2.11)

f- est un facteur de forme de la fondation. Il peut étre pris, comme le recommande le
réglement DTU 13-12, égal a

f.=1+02B/ (2.12)

D’autres cas peuvent se présenter en pratique, notamment le cas d’un massif reposant sur
un substratum, d’un massif de grande profondeur (cas des argiles normalement
consolidées), ou d’un sol bicouche argile/argile ou sable/argile. 1l est recommandé, dans ce
cas, de se réferer aux méthodes de calcul décrites dans la littérature de mécanique des sols,
en introduisant la valeur de C,,. Calculée a partir du facteur du céne N.

On note enfin que Bowels (1997), a recommandé de calculer la capacité portante dans
Iargile, pour P/ < 1,5,comme suit :
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Q=2+ 0,28.qcenkg/sz pour une semelle continue (2.13)

q =5+ 0,34.qcenkg/sz pour une semelle carrée. (2.14)

2.3.3. Estimation de la capacité portante a partir de I’essai de pénétration statique

La méthode empirique donne:

e Sols granulaires

qr = Kogc (@) (2.15)
avec:

(e (av): larésistance a la pénétration moyenne pour au-dessous de la fondation a Z=B

Eslaamizaad et Robertson (1996) trouvent K»=0,16 a 0,30 tout dépend de D/B. en général
K ¢=0,16 (voir la figure 2.1 ). Meyerhof (1956) propose K= 0,30.

0.7 ! 1 ' ‘ i
0.6

_, 05
SO 0.4 |
Dense sand Square footing

I 0.3 ;
v oal Circulars UE:&E; :
o1f _Eﬂzii;ﬂ;::safi/ L

0 2 4 1012

6
Figure 2.1: Corrélation entre la capacité portante des fondations dans les sols frottants et la

résistance moyenne a la pénétration (Eslaamizaad et Robertson, 1996).

e Sols cohérents

qr = KsuCIc (av) + ]/D (2.16)
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Ks, = 0.3020.60 tout dépend de B/D, la géométrie de la fondation, le facteur de
surconsolidation OCR et la sensibilité. En général on prend K, = 0.30 dans les argiles.

2.4. Calcul réglementaire

Les méthodes proposées dans les paragraphes précédentes sont simplistes car elles ne
tiennent pas compte de la géométrie de la fondation et limitées aux sols homogeénes simples
tels qu’un sable ou une argile purement cohérente. En outre, la dispersion de des prévisions de
la capacité portante a partir de ces formules est un autre handicap [5].

De telles considérations ont été le point de départ de la méthode pénétrométrique du LCPC,
dérivée initialement de la méthode pressiométrique a la base des corrélations PMT/CPT et
raffinée par la suite a partir des essais de chargement de fondations en vraie grandeur.

On se propose dans ce qui suit d’exposer les grandes lignes de cette méthode extraite des
recommandations francaises en matiere de calcul et de conception des fondations des ouvrages
du genie civil (cctg, Fascicule 62 titre V, 1993).

Comme il a été déja mentionné que le sol étudié est a classer selon le systeme de
classification du LCPC, suivant cette classification et les valeurs de la résistance
pénétrométrique q., les sols sont regroupés dans en catégories conventionnelles.

La méthode pénétrométrique du LCPC est applicable aux sols homogénes. Contrairement a
la méthode pressiométrique, aucune régle n’est énoncée dans ce code quant a 1I’appréciation de
I’homogénéité pénétrométrique du sol. Le jugement et 1’expérience de 1’utilisateur sont ici
necessaires pour effectuer une telle appréciation.

Cette méthode est basée sur le concept de la résistance équivalente q.. et la fiche
équivalent D, qui caractérisent un sol homogene équivalent au sol hétérogene étudié.

La résistance pénétrométrique équivalente g.. est une valeur moyenne des résistances
mesurées dans la zone mobilisée par le sol lors du chargement vertical par la fondation. Elle
est calculée comme suit :

1 D+3a
tc=5r5a]  Ge@ 2.17)
D-b

A= max (B/2, 0,50) en metres, b = min(a,h) et h est la hauteur de la fondation dans la couche
résistante.

Pour un sol homogeéne h=b=0 et la zone d’influence da capacité portante est bien 3B/2 sous
la fondation si la largeur est supérieure a 1,0 m et égale a1,50 m dans le cas contraire.
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q..est la résistance pénétrométrique corrigée. Elle est obtenue en calculant lavaleur moyenne
qcm de la zone épaisse de b+3a avec la formule ci-dessus, et en écrétant éventuellement le
diagramme pénétrométrique dans cette zone a la valeur de 1,3X qp,.

En pratique, on utilise la formule approchée de sommation des N mesures q. sur la
tranche[D — b, D + 3a], en considérant un pas AZ; entre deux mesures consécutives :

1 D+3a
= Az 2.18
qc b+3afp_b ce - Az; (2.18)

La fiche équivalenteD,, généralement inférieure a D, est la hauteur & partir de la surface du
sol, le long de laquelle les résistances pénétrométrique peuvent étre remplacées par une
moyenne analytique égale a q.. Elle est donnée par :

1 D
D, = J q.(2)dZ (2.19)
ce Jd

Le terme d est égal en général a0 sauf s’il existe des couches superficielles de mauvaise
résistance dont on ne veut pas les introduire dans 1’évaluation de la fiche équivalente.

La pression verticale limite effective sous une fondation superficielle soumise a une charge
verticale et centrée est donnée par la formule fondamentale suivante :

q: = Kc-qee + o (2.20)
q, - contrainte verticale effective a la base de la fondation aprés travaux de fondations.

K, : facteur de portance pénétrométrique qui dépend de la catégorie du sol étudié, de la fiche
équivalente et des dimensions de la fondation. 1l est donné par le tableau.

Le document DTU 13-12, applicable aux ouvrages de batiment en France, comporte des
recommandations de calcul de fondations par une méthode pénétrométrique qui se base
d’ailleurs sur la méme formule de capacité portante du fascicule 62. Cette méthode ignore par
contre la notion de la fiche équivalente est infinie comme au fascicule 62, mais sur une zone de
3B/2 sous la fondation. Le facteur de portance pénétrométrique dans cette méthode est donné,
pour les cas de semelle continue et carrée, par la figure 2.2 En cas d’une semelle isolée, une
interprétation selon I’expression suivante est recommandée :

B B
KC S KCl Z + KCO' (1 - Z) (2.21)

K,etK_, correspondent respectivement aux cas des semelles continues et carrées.



Tableau 2.1 : Valeurs du coefficient de portance pénétrométrique selon le fascicule 62
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Type de sol Expression de K,
_ - B\ D,
Argiles et Limons 0,32. 1+0 35 (0 6+0,4. f) Fe
B\ D,
Sables 0,14.[1+0 35. (0,6+0,4z).f
les et Graves B : B\ D,
Sables et Graves 0,11.|1 + 0, 35. (0,6+0,4Z).F"
I r : B\ D.]
Sables et Graves C 0,08.|1 + 0, 35. (0,6+O,4Z).§e
Craies B : B\ D,
0,17.[1+0,35. (0 6 +0, 4—) e
] L) B
—a&-— Kc0 Craie, Marme, Marmo-Calcaire
0,70 —u—Kc) Craie,Mamne, Marno-Calcaire
0.85 $ —o— K cO Sables, Graviers
' - —Aa-—Kc] Sables, Graviers
08071 —o0—Kc0 Argiles, Limons
0,55 —o—Kcl Argiles, Limons =]
0,50
0,45 1 5 s
0.40 — e
) 0.35 ":’ " B J’—T"-‘ 1 L =z 9 i 4
¥ 0304 /[/y, = - i t =
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Figure 2.2 : Valeurs de K, selonle DTU 13-12

En cas de présence d’une zone caractérisée par une résistance pénétrométrique inférieure a
500 KPa sur la hauteur de 3B/2 sous la fondation, le DTU 13-12 recommande d’étre prudent et
d’envisager une étude complémentaire des fondations.
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2.5. Le tassement des fondations superficielles

2.5.1. Généralités sur le calcul des tassements

Des désordres peuvent survenir dans une construction bien avant que le sol n’ait atteint sa
limite de rupture. Il suffit pour cela de tassements différentiels importants. D’ou 1’intérét de
pouvoir déterminer ne serait-ce qu’un ordre de grandeur suffisamment représentatif de ces
tassements. Malheureusement, force nous est d’avouer qu’on ne sait pas encore le faire
correctement et que tous les efforts tentés a ce jour ne pourront donc prétendre qu’a des
approximations plus ou moins grossiéres [6]. L’important est de trouver 1’approximation la
meilleure.

Jusqu’a ces dernicres années, il était d’usage de calculer le tassement des fondations
superficielles a partir d’essais cedométriques en appliquant la théorie de la consolidation de
Terzaghi. Or, on a toujours tendance a oublier que cette théorie qui s’applique qu’a une couche
compressible dont 1’épaisseur peut étre considérée comme faible par rapport aux dimensions
de la surface d’application de la charge. C’est ce qui explique que les calculs de consolidation
ne sont correctement vérifiés en pratique que pour les radiers ou les remblais de grandes
dimensions reposant sur des couches compressibles peu épaisses.

Par contre, pour des semelles s’appuyant sur des couches compressibles de grande épaisseur,
la divergence entre les prévisions théoriques et les observations réelles est considérable, les
tassements mesurés étant en général bien inférieurs aux tassements calculés pour un méme
temps.

L’une des principales causes de cette divergence réside dans le fait que le champ de
contraintes, par voie de conséquences, le champ de déformation, sous une semelle est tres
différent de celui qui regne dans un odométre.

On peut alors se demander pourquoi on n’appliquerait pas directement la théorie de
1’¢lasticité et en particulier les formules de Boussinesq qui donnent le tassement d’une surface
circulairede rayon R :

W_rtl—v2
"2 E

pR (2.22)

Ou d’une surface rectangulaire rigide ou non :

1—v?

W:Cf E

PR (2.23)

ou ¢ est un coefficient sans dimension fonction de la forme et de la flexibilité de la fondation,
et R est lamoitié de la plus petite dimension.

Un certain nombre d’objections fondamentales peuvent étre faite a ces formules.
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Tout d’abord, on le sait bien que le sol n’est pas élastique et les déformations ne sont ni
réversibles, ni proportionnelles aux pressions.

D’autre part, la théorie de 1’¢lasticité suppose que les déformations sont instantanées alors
que dans le sol, elles évoluent lentement a charge constante, les phénomeénes de fluage pouvant
étre trés importants dans les sols argileux.

Enfin, ces formules indiquent qu’a charge constante les déformations sont proportionnelles
a la largeur de la semelle. L’expérience montre bien que les tassements augmentent
effectivement avec les dimensions, mais cette augmentation est nettement moins rapide que ne
I’indique les formules élastiques.

Pour pallier ces inconvénients et tout en conservant 1’hypothese élastique, Kérisel a proposé
une méthode plus fine en utilisant directement 1’essai triaxial.

Cette méthode consiste tout d’abord a consolider 1’échantillon sous les contraintes naturelles
régnant dans le milieu ou il a été prélevé. Pour ce faire, on soumet 1’échantillon a une pression
verticale égale au poids des terres et on lui applique une étreinte latérale telle que les
déformations horizontales soient nulles. On exerce ensuite sur 1’échantillon un déviateur égal
a celui qui sera engendré par la fondation au méme niveau et on mesure le raccourcissement de
1’échantillon sous le déviateur.

Le tassement étant proportionnel a 1’épaisseur de sol sollicité par le déviateur, on pourra en
déduire que le sol n’est pas un milieu élastique, cette méthode, malgré son raffinement
expérimental ne sera toujours qu’une approximation. De plus, ce raffinement expérimental lui-
méme représente un important handicap car I’expérimentation est longue et couteuse et ne peut
se faire que sur un nombre tres restreint d’échantillons, ce qui enléve au résultat tout caractere
statistique, et rend cette méthode peu pratique et peu souple pour les études courantes de
fondation.

Actuellement les méthodes numériques comme la méthode d’¢léments finis donnent des
résultats intéressants, mais elles nécessitent I’introduction, dans les données, d’une loi de
comportement du sol qui ne peut étre obtenue qu’a partir des essais triaxiaux. On retrouve donc
les mémes inconvénients qu’avec la méthode Kérisel.

I était donc normal que 1’on cherchat a exploiter les essais qui permettent d’étudier le
comportement des sols dans leur milieu naturel en intégrant tous les paramétres dont il est
tributaire.

En premier lieu, il pouvait sembler séduisant de déterminer un module de déformation par
un essai a la plaque que 1’on injecterait ensuite dans une formule ¢élastique. Mais dans ce cas,
les phénomenes dimensionnels enlévent beaucoup de leur valeur aux résultats. De plus, ce
module ne correspond qu’a une zone tout a fait superficielle (1,00 a 2,00 m environ selon la
dimension de la plaque) et la compressibilit¢ des couches plus profondes échappent
completement de I’investigation.
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2.5.2. Application des essais de pénétration statique

L’essai de pénétration statique étant 1’un des essais les plus anciens et les plus répandus,
nombreux sont les chercheurs qui, depuis longtemps, ont essayé de relier, soit théoriquement,
soit statiqguement le terme de pointe aux modules de déformation usuels (oedometriques ou
élastiques) ou au coefficient de compressibilité.

On a beaucoup critiqué ces tentatives qui essayent de relier entre aux les deux phénomenes
apparemment différents que sont la rupture et les déformations. Mais il est pourtant bien évident
qu'une contrainte limite est fonction de la déformabilit¢ du milieu. Sangleratse plait a faire
remarquer qu’en béton armé ou en béton précontraint, on calcule le module d’¢lasticité a partir
des résistances a la compression simple, par des formules plus ou moins empirigues.

Certes, les déformations ainsi calculées ne correspondent pas toujours aux observations
réelles, mais ce genre de formule est généralement admis par les réglements francais et
étrangers sans trop de contestation. Dans 1’essai pressiométrique, on aboutit a une expression
de la pression limite qui fait bien intervenir le module de déformation.

2.5.3. Calcul du tassement instantané

Le tassement de la fondation est en générale la résultante de trois composantes :
s =s;+5:.+5¢ (2.24)

Le tassement s; se manifeste au début du chargement suite a une déformation du sol a volume
constant. Il est prépondérant dans les sols pulvérulents.

Le tassement s, est causé par une consolidation primaire du sol.

Le tassement s est causé par une consolidation secondaire ou fluage dans laquelle la

déformation du sol s’évolue lentement sous des contraintes dans le temps. Ce tassement est
prépondérant dans les sols organiques ou mous saturés.

Le calcul du tassement instantané se base en général sur les méthodes d’¢élasticité appliquée
aux massifs. Le tassement d’une fondation rectangulaire, de largeur B et de longueur L, soumise
a une pression uniforme q, dans un massif élastique semi-infini caractérisé par un module de
Young E et un coefficient de Poisson v se calcule par la formule de Giroud (1968) comme suit :

_2(1-v?)

SiC E

B.q.I (2.25)

Iest le facteur d’influence de la pression et dépend de @ = g

Pour une fondation souple, I est donné par :
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1 a. 1+va?+1
I=I=—In (e +Vaz+1)+ —In(—————) (2.26)

Et pour une fondation rigide :

1+ a® — (a?+ 1)3/?

=1+ 3am

(2.27)

Dans le cas d’un sol ayant une épaisseur H surmontant un substratum indéformable, Giroud
(1971) et Meyerhof &Ueshita (1968) ont montré que le tassement S;. pour une fondation souple

est tel que :

2qB
S;e = —Py (2.28)
E
Pour une fondation rigide :
qB
Sic = FPHM (2.29)

PyetPy,, sont des facteurs d’influence dépendant de 1/B, H/B etv. Le tableau 2.2 en donne
quelques valeurs typiques.

S;cest le tassement au centre. Il est approximativement le double de celui au bord pour une
fondation souple, et égal a celui du bord pour une fondation rigide.

En cas de ou une fondation est rectangulaire est a une fiche D par rapport a la surface, le
tassement doit €tre corrigé opa le facteur pu pour tenir compte de 1’effet de 1’¢lancement D/B
sur le tassement. On utilise pour le cas d’une semelle rectangulaire flexible I’abaque de Fox
illustré a la figure 2.3.

Dans le cas d’une fondation circulaire souple d’un rayon R,posée a lasurface d’un massif
élastique semi-infini (H = o), Ahlvin & Ulery (1962) ont montré que le tassement d’un point
de la fondation est donné, en posant A = Z/R, par :

2qR(1 —v?) A
Sie=—">F(VA2+1-2)(1 + 2.30
‘ E ( )¢ 21 —v)VAZ+1 (230
Pour une fondation rigide :
R(1 —v?
Sic = M (2_31)

2E
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si le massif est constitué d4une couche d’épaisseur H posée sur un substratum,Milovitch (1970)
a montré que le tassement d’un point de la surface, distant de r de 1’axe vertical d’une fondation
souple est donné par :

2qR

Sic =~ (2.32)

Tableau 2.2 : Valeurs de Py et Pyy pour v = 0,33v (f = %)

L/B 1 2 5 00
B=1 P, = 0,202 0,199 0,196 0,195
Py = 0,519 0,581 0,616 0,624
B=2 P, = 0,328 0,364 0,360 0,356
Pyy = 0,678 0,828 0,930 0,982
B=5 P, = 0,435 0,550 0,615 0,605
Py = 0,785 1,040 1,295 1,498

B = oo P, = 0,511 0,697 0,957 o0

Puy = 0,861 1,183 1,662 o0

Au-dela d’une distance r = 2,4. R de 1’axe vertical de la fondation, le tassement en surface est
pratiquement nul, ceci pour toutes les valeurs de v.

Il est a rappeler que pour une épaisseur du massif H plus grande que 6 fois le rayon de la
fondation, le massif est considéré comme infiniment épais.

Si la fondation est rigide, le tassement instantané en surface est donné, selon Poulos (1968),
comme suit :

qR
Sic = Fn (2.33)

I,,etn sont donnés respectivement par les tableaux 2.3 et 2.4 Pour quelques cas courants.
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Figure 2.3 : Abaque de Fox pour la correction du tassement d’une semelle rectangulaire
flexible

En cas d’une fondation enterrée a une fiche D, il est possible de tenir approximativement
de D’effet de la fiche sur les tassements en remplagant dans les formules de tassement la pression
appliquée q par g — o0, et la contrainte verticale initiale a la profondeurD.

Tableau 2.3: Valeurs de I,, pour v=0, 3

r/R 0,0 0,6 1,0
H/2R 0,613 0,531 0,305
H/2R 0,757 0,665 0,423
H/2R 0,803 0,711 0,469
Tableau 2.4 :Valeurs de i pour v= 0, 2
H/R 0,2 1,0 5,0
n 0,160 0,670 1,290

On se propose d’exposer quelques approches tentant de relier le module E de déformation du
sol, considéré comme matériau élastique homogene, a la pression mobilisée en petits
déplacements, lors de la pénétration d’un cone rigide.
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Buisman (1940) a montré, en assimilant la pointe pénétrométrique a un hémisphere au sein
d’un massif élastique homogéne ayant un module d’élasticité E, que la pression q. en pointe
est telle que.

E=15.q, (2.34)

Duhan (1979), lors de son étude sur le contact des corps rigides avec un massif élastique
anisotrope, a montré que la pression verticale d’enfoncement ¢, d’un cone rigide ayant un
angle de 26 peut étre reliée au module d’élasticité E comme suit :

E =2q.(1—v¥)tgh (2.35)

On obtient pour une pointe de 60°, un rapport E/qc = 1,03 dans un sol pulvérulent et égal a

0,87 pour un sol cohérent. On attire ’attention sur le fait que la pression g, correspond a un
comportement élastique et par conséquent loin de celle mesurée au pénétrometre, et qui
correspond & la rupture du sol par poingonnement sous la pointe.

Vesic (1970) a proposé de relier le module E a la résistance en pointe conique et la densité
relative D,. par:

E =2q.(1+D,?) (2.36)

On obtient ainsi un rapport E/qc = 2 pour un sol trés lache et égal a 4 pour un sol trés dense.

Le rapport E/qc pour un sol normalement consolidé, comme le montre le tableau 2.5, varie
entre 0,87 et 3,50. Pour un sable surconsolidéavec OCR > 2, Lunne et Christofersen (1985)

recommandent de prendre
E = 5q. pour q. < 50MPa (2.37)
E = 250MPa pour q. > 50MPa (2.38)

Il est recommandé d’adopter les valeurs de Schmertmann pour un sol sableux normalement
consolide.

Ce bref exposé de la méthode d’¢lasticité montre que cette dernicre est limitée a 1’évaluation
du tassement instantané des fondations dans les sols homogenes, et ne tient pas compte du
phénomene de consolidation pour les sols fins. Dans la pratique, la méthode pénétrométrique
de Schmertmann est souvent utilisée, afin se palier a ces limitations.
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Tableau 2.5 : Rapports E/q. trouvés pour différents auteurs.

référence E /q marges
c
Buisman (1940) 1,50
Duhan (1979) 0,87 — 1,03 0,87
1,03
Vesic (1970) 2(1+ D3 2
4
Schmertmann (1978) 2,5—35 2,5
3,5
Lunne& 4 q. < 10
Christofersen (1985) (2q. + 20)MPa 10 < g, <50MPa

2.5.4. Méthode de Schmertmann

La méthode de Schmertmann applicable seulement aux semelles rigides reposant sur du sable,
est basée sur les trois constatations suivantes :

e Le module de déformation d’un sable est lié au terme de pointe du pénétrométre
hollandais par la relation expérimentale :

E =2q, (2.39)
qui n’est autre qu’une expression particuliere de la formule de Buisman.

e Le siege principal des tassements s’étend sur une profondeur égale a deux fois la
largeur B de la semelle et I’on peut négliger le tassement des couches profondes.
e La courbe représentative du facteur d’influence I, peut se simplifier et se mettre sous

la forme d’in triangle de base verticale de 2B et dont la hauteur (valeur maximale de
I;) seraitde 0,6 a la profondeur B/2 (Figure 2.4)
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Figure 2.4 : Diagramme du facteur d’influence des déformations d’aprés Schmertmann

Cette simplification résulte de 1’analyse des courbes provenant de diverses théories, mais
aussi de quelques observations expérimentales.
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Le tassement de la semelle est alors :

B 2B O'(Z) B 2B IZ
W, —j; Es @) dz = Apj;) Ey @) dz (2.40)

avec: Ap =p—po, (Po =yD)

Pratiquement, & partir du pénétrogramme, on décompose le sol en tranches horizontales
d’épaisseur AZ;, telles que dans chague couche le terme de pointe puisse étre considéré

comme constant.

Le tassement de la couche de rang i et d’épaisseurAZ;, comprise entre les plans de cote Z; et
Z;,,estdonc :

Zit1 1, Ap Zit1
AW; — Apf —dz= — I,dz (2.41)
Z; EOi EOL' Z;

Or la deuxieme intégrale est égale a la surface du trapéze découpé sur la courbe I, par la
couchei. Cette surface peut encore s’écrire :

1,;AZ; (2.42)
I,;désignant le facteur d’influence relevé sur la courbe au milieu de la couche.

Le tassement de la semelle est alors :

n n
I A I
W, =ApZ£Azi =—pzﬁAzi (2.43)
— Eo; 2 — (i

Schmertmann propose en outre d’affecter ce tassement de deux facteurs correctifs :

e Un termec, qui prend en compte I’encastrement de la semelle.

c,=1-05 (2’_;’) (2.44)

e Un terme c, qui prend en compte le fluage du sable et qui permet donc d’estimer le
tassement au bout de ¢t année.

t
¢, = 1+02log <0,1) (2.45)
Finalement le tassement au temps t sera:
I Ap~ |
W= clczApZiAzi = clcz—p 2 Az; (2.46)
— Eq; 2 Luqa

En terrain homogéne, cette relation devient :
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Figure 2.5 : Application de la méthode de Schmertmann (1970) pour le calcul du tassement

des fondations superficielles dans le sable

2.6. Conclusion

L’analyse théorique de la capacité portante a I’aide des méthodes numériques et,
notamment, des éléments finis, a permis de réaliser des progrés importants dans la

compréhension du fonctionnement des fondations superficielles.

Les modélisations prévisionnelles conduisent encore a des resultats qualitatifs parfois
difficilement exploitables et il n’est pas facile de parvenir au quantitatif pour les ouvrages réels
sans prendre en compte de maniere fine tous les aspects physiques, mécaniques et hydrauliques
observés. Parmi ces aspects, il faut citer la simulation des problémes de contact entre les sols

et les structures, le comportement des sols non saturés et 1’écoulement de 1’eau dans les massifs.
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CHAPITRE 3

DETERMINATION DE LA RESISTANCE EN POINTE

3.1. Introduction

L’essai de pénétration statique est treés utilisé en géotechnique. Pour déterminer les
parametres de sol a partir des de cet essai. Il est tout d’abord nécessaire d’établir des relations
entre ces parametres. Beaucoup de travaux ont été entamés pour y arriver (ex. [14][6][25]. Les
difficultés rencontrées résident dans la complexité de la déformation du sol, qui provient de
I’enfoncement du pénétrometre dans le sol, ainsi que le comportement complexe de I’interface.
A présent, il n’ya pas de solutions rigoureuses pour les problemes de la pénétration, et les
méthodes numériques sont souvent basées sur des théories simplifiées. Une approche traite la
pénétration du cone a 1’état d’équilibre permanent comme le probléme de la limite d’équilibre
d’une fondation circulaire, et propose des corrélations basées sur sa capacité portante (ex.
[21][24]). L’applicabilité de ces corrélations est limitée du fait de la négligence de la
compressibilité et la déformation élastique du sol. Un autre type de corrélation souvent utilisé
en pratique est basé sur la théorie de 1’expansion de cavité [8]. Cette approche fait intervenir
des paramétres liés a la déformation de sol, et par conséquent, elle est beaucoup plus flexible.
D’autres méthodes numériques ont été employées pour modéliser le cone de pénétration, mais
ces dernieres, malheureusement, ne fournissent pas des corrélations satisfaisantes. Comme la
pénétration du céne fait intervenir les petites déformations de sol et le glissement a grande
échelle dans I’interface pénétrométre-sol, il est donc difficile de faire une modélisation
numérique rigoureuse et du fait des approximations sont souvent adoptées. Par exemple Huang
etal [11] une analyse de la pénétration du céne par élément finis mais il n’a considéré que les
petites déformations. Avant ¢a, la méthode de chemin de déformation en vue de 1’analyse de la

pénétration du cone a 1’état d’équilibre permanenta été proposée par Baligh [13] et Houlsby et
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al [12]. Dans ce type d’analyse le mode de déformation a été prescrit sans satisfaire les

conditions d’équilibre.

L’analyse de la pénétration du cone était le sujet de plusieurs recherches pour plus de trois
décennies. Plusieurs procédures ont été proposées afin d’y remédier. La méthode de la capaciteé
portante était une des premieres méthodes utilisées pour prévoir le facteur du cone dans 1’argile
(ex. Meyerhof 1961 ; Durgunoglu et Mitchell 1975[8]). Dans la méthode de capacité portante
I’effet de la compressibilité du sol est négligé ; pour en tenir en compte, la théorie de
I’expansion de cavité a été présentée par Vesic(1972) et Yu [23] et Houlsby(1991)[12] et plus
récemment par Salgado et al. (1997) et Shuttle et Jefferies (1998).

Afin d’obtenir des résultats qui nous seront utiles, I’interprétation de 1’essai de pénétration
statique se fait en cherchant a trouver des relations entre les propriétés de sol et la résistance de
sol a la pénétration. Beaucoup d’investigation ont essayé d’établir des théories pour résoudre
le probléme, d’autres auteurs se sont basés sur des méthodes numeériques qui semblent étre

applicables pour ce type de probléme.

La plupart de ces corrélations entre parametres du sol et la résistance a la pénétration ont été

obtenues en utilisant une des cinq différentes approches suivantes :

a. Meéthodes expérimentales ;
b. Trois approches théoriques a savoir :

- Théorie de la capacité portante ;

- Théorie de I’expansion de cavité ;

- Approche de I’état d’équilibre permanent ;
c. Meéthode des éléments finis.

Dans la méthode de la capacité portante la résistance du cone est supposée égale a la pression
(charge) provoquant I’effondrement de la structure, tandis que pour la méthode de 1’expansion
de cavité, la pression limite de 1’expansion cylindrique est largement utilisée pour 1’estimation
de la contrainte radiale le long de la tige alors que la pression limite de I’expansion de cavité
sphérique correspond a la capacité portante du céne. Cependant cette théorie présente un
I’inconvénient de ne pas pouvoir modéliser correctement les chemins de déformation suivis par

les particules de sol.

La modélisation de la pénétration du cdne dans un les sols frottant, en se focalisant sur le

mécanisme de pénétration et les paramétres affectant la résistance du cone doit étre basée sur
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une simulation numérique rigoureuse du processus de pénétration. Pour cette fin, le
pénétrometre est modélisé comme un corps rigide et le sol comme un matériau élastique
parfaitement plastique obéissant au critére de rupture de Mohr-Coulomb. Un élément de contact
frictionnel, permettant le glissement de sol est utilisé dans 1’analyse non linéaire par ¢lément

finis, et ce pour que le processus de pénétration soit modélisé reellement.

3.2. Mécanisme de la pénétration du cone

Lors de la pénétration du cone dans le sol, le cone pousse les particules vers le bas, cela
veut dire que les particules se situant sur I’axe de symétrie se déplaceront horizontalement.
Ces points se déplacent avec une distance égale au rayon du cone [2]. Les particules autour

du cbne du sol se déplacent aussi verticalement.

Le processus de pénétration est en relation directe avec la classe de déplacement ou bien ce
qu’on appelle problémes de déformation controlée a laquelle une premiere considération doit
étre donnée aux déplacements (Baligh, 1975)[12]. Contrairement a la majorité des problémes
de geotechnique qui sont, en général, des problémes a contrainte contr6lée ou la premiére
considération est de satisfaire les conditions d’équilibre tout en négligeant la compatibilité¢ des

déformations.

Les points situant sur I’axe de symétrie se déplacent latéralement d’une distance égale au rayon
du cone, mais aucunes des méthodes numériques n’est encore parvenu a accepter ce
déplacement horizontal. Pour y remédier on prévient un petit forage afin de maintenir 1’état de
contrainte initial [1].Quoique la magnitude de la composante du déplacement horizontal imposé
est évidente, il n’y a pas de compatibilité entre le déplacement horizontal et vertical autour du

cbne.
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3.3. La résistance du cone aux états d’équilibre permanent

De nombreux facteurs peuvent influencer la résistance du cone tel que 1’¢tat de contrainte, le
module de cisaillement, 1’angle de frottement et 1’angle de dilatance. Dans ce qui suit, 1’effet
de chacun de ces facteurs sera traité séparément. La résistance du cone pour les états d’équilibre
permanent est obtenue en vérifiant I’évolution de la résistance du cone calculée numériquement

pour un ¢@,. = 0.[8]

3.4. Effet de I’état de contrainte et du module de cisaillement

Les résultats trouvés (fig. 3.1) montrent que 1’état d’équilibre permanent est atteint beaucoup
plus rapide quand la valeur de la pression verticale P, est grande (niveau de contrariante éleve),
ainsi que la relation entre la résistance du cone et la pression verticale est linéaire : la résistance

du cone augmente linéairement avec 1’augmentation de la pression verticale [11]

Fig. 3.1. (a) évolution de la résistance du cone (b) variation de la résistance pénétrométrique

en fonction de po (¢ = 30°,9 =10°,K, =1,0,¢9,. = 0)
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La contrainte horizontale est contrélée par le coefficient des terres au repos k, dont 1’effet est
démontré dans la figure 3. 2(a), ce coefficient k, est en proportionnalité avec la résistance en
pointe q. . De plus, I’effet du module de cisaillement G est important comme on peut bien le
constater dans la figure 3.2(b). D’autres €tudes montrent que cet effet peut étre fonction du

niveau de contrainte, et que la résistance en pointe peut étre exprimée en fonction de coefficient
(rapport) G/P0 . En fixant ce coefficient, et en faisant varier la pression de 10KPa a 100 KPa,
Il a été trouve que la résistance en pointe normalisée qC/PO est indépendante de 1’état de

contrainte (la résistance en pointe normalisée augmente linéairement avec le rapport

G/Poquelque soit la valeur de contrainte P, (figure. 3.2 (b))[11]
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Fig. 3.2 : Résistance du céne normalisée en fonction de (a) coefficient des terres au repos k
et (b) le rapportp£(<p =30°%y =10°K, = 1,0, p,. = 0)
0

3.5. Effet de I’angle de frottement et de ’angle de dilatance

La résistance en pointe est dépendante de deux paramétres caractéristiques du sol a

savoir I’angle de frottement ¢ et I’angle de dilatance 1.

La résistance en pointe g.augmente 1égérement avec 1’augmentation de 1’angle de frottement
@ et 1’état d’équilibre permanent est atteint rapidement avec des valeurs ¢levées de 1’angle de

frottement (fig. 3.3), par contre la variation de 1’angle de dilatance ya un effet majeur sur la
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résistance en pointe. En augmentant ce dernier, la résistance en pointe augmente amplement
ce qui veut dire que la résistance en pointe est trés sensible a I’angle de dilatance ainsi que 1’ état

d’équilibre permanant n’est atteint qu’avec des pénétrations profondes (fig. 3.4).

(b)
'
1 Gip, sigo_m_‘_‘_._‘
—"‘.'.'-"‘
q e
e P ~-(~"-p e 100 ]
A Py= 1090
o Py=0xPa
0 01 02 03 04 05 S » » © 4
9. [MPa) ¢ ()

Figure 3.3: (a) évolution de la résistance du cone et (b) résistance du cone a 1’¢tat d’équilibre
permanent pour différentes valeurs de 1I’angle de frottement (¢ = 10°,K, = 1,0, ¢, = 0)

Fig. 3.4. (a) évolution de la résistance du cone et (b) résistance du cone a 1’état d’équilibre
permanent pour différentes valeurs de I’angle de dilatance (¢ = 30°, K, = 1,0, @, = 0)
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3.6. La déformation du sol et la notion de la zone plastigue

La pénétration du cone dans le sol se manifeste par la poussée des particules de sol dans
les deux sens vertical et horizontal. Ce processus peut étre visualisé en voyant la déformée du

maillage et le champ de déplacement autour du pénétrométre [21][8]

Les particules de sol se trouvant sur 1’axe de symétrie se déplacent uniquement verticalement
alors que les particules en contact avec la surface du céne se déplacent aussi horizontalement.
A partir de la pointe conique et jusqu’a la tige, le déplacement horizontal des particules de sol

augmente, avec le déplacement horizontal maximum observé au niveau de la surface.

Si on ne tient compte que du déplacement horizontal, le processus de pénétration est identique
a celui de I’expansion de cavité cylindrique mais en présence de deux sens de déplacement
(vertical et horizontal), on peut voir que le schéma de la zone plastique est différent de celui
envisagé par I’expansion de cavité cylindrique et sphérique. Les schémas trouvés indiquent que
la zone plastique se déplace en profondeur tout en augmentant de volume. Cette zone cesse
d’augmenter une fois atteindre la profondeur correspondant a 1’état d’équilibre permanent. La
zone plastique posséde une forme d’une demi-ellipse ayant le sens du déplacement horizontal

comme grand axe.

3.7. L’essai dans la chambre de calibration

La premiére chambre de calibrage permettant de mesurer les conditions aux limites a
été produite en Australie en 1969 [1], les chambres de calibrage ont été utilisées dans la
recherche avec modification de quelques parametres tels que les dimensions, la forme et la
nature des conditions aux frontiéres, la procédure du dépét et la capacité de manipuler des

échantillons saturés.

L’échantillon du sable est préparé par déposition pluviale au biais de 1’air. L’échantil lon est
consolidé sous un Ko donné ou Kgest le coefficient des terres au repos. L’essai dans la chambre
de calibrage est réalisé par application progressive de contraintes verticales tout en empéchant
le déplacement radial au niveau des frontieres latérales de 1’échantillon. Pour des échantillons
surconsolidés, la contrainte verticale est diminuée en appliquant de petits incréments jusqu’a

atteindre le facteur de surconsolidation (OCR) voulu.

L’échantillon de sable est empéché de se déplacer (au niveau de sa base et ses c6tés) par une

membrane, la membrane des deux cotés de la chambre est tenue par une plaque d’aluminium
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qui forme la fronti¢re rigide de I’échantillon et qui transfert les forces de poussée provenant du
piston. Un trou dans le centre de la couverture permet la pénétration du cone dans 1’échantillon
de sable. Il est toujours possible de saturer I’échantillon de sable. Bellotti et al. (1988) attestent

que la saturation de 1’échantillon a un effet négligeable sur la résistance en pointe.

En jouant sur les contraintes et les déplacements de 1’échantillon, différentes conditions aux
limites peuvent étre envisagées. Les essais dans la chambre de calibrage sont faits en variant la
densite relative, les contraintes horizontales et les contraintes verticales. Pour chaque essai, une

valeur de la résistance pénétrométrique est trouvée.

3.8. Comparaison avec d’autres résultats

Dans la littérature, une grande partie des recherches effectuées sur le CPT sont faites
le matériau argileux [1]. Mais on peut toujours faire une comparaison entre les différents
résultats. Le tableaul montre une comparaison entre 1’analyse numérique faite par Van Den
Berg sur ’argile et la procédure numérique utilisant le logiciel FLAC (analyse par différence

finies). On remarque que les résultats sont tres proches.

Les parametres utilisés dans les deux méthodes sont identiques et sont comme le montre le

tableau 2

Tableau 3.1. Comparaison des résultats trouvés par FLAC avec ceux trouvés par Van Den
Berg [1]

Selon Van Den Berg Selon FLAC
Résistance au cisaillement non drainée S, | 20 20
Résistance en pointe g 266 270
Facteur du cone N 10,8 11

Tableau 3.2 Parametres utilisés par les deux procédures (FLAC et celle de Van Den Berg)

Module de coefficient | Résistance au | Contrainte Contrainte Coefficient des terres au
déformation E | de poisson | cisaillement | verticales, | horizontale oy, repos Ko
(KPa) 1% non draine Sy (KPa) (KPa)
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(KPa)

6000

0,49

20

50

50

D’autres comparaisons ont ét¢ faites entre la procédure par modélisation (FLAC) effectuée sur

le sable et la solution par ¢léments finis proposée par Kiousis et al. (1988) faite sur I’argile. Les

deux méthodes négligent le frottement entre le sol et le pénétrometre.

Le tableau 3.3 montre une comparaison entre 1’analyse numérique faite par Kiousis et al. sur

I’argile et la procédure numérique utilisant le logiciel FLAC.

Les parametres utilisés dans les deux méthodes sont identiques et sont comme le montre le

tableau 3.4.

Tableau 3.3. Comparaison des résultats trouvés par FLAC avec ceux trouveés par Kiousis et al

Selon Kiousis et al Selon FLAC
Résistance au cisaillement non drainé S,(KPa) 50 50
Résistance en pointe (. 525 650
Facteur du cone N¢ 8,5 11

Tableau 3.4. Paramétres utilisés par les deux procédures (FLAC et celle de Kiousis et al)

Module de coefficient | Résistance au | Contrainte | Contrainte Coefficient des terres au
déformation E | de poissonV | cisaillement | verticales, | horizontaleoy, repos Ko
(KPa) non draine Sy (KPa) (KPa)
(KPa)
30000 0,28 50 100 100 1
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3.9. Comparaison _entre les résultats numériques ( procédure numérique FLAC) etle

trouvés expérimentalement (chambre de calibration)

Les résultats trouvés selon la procédure numerique FLAC sont semblables avec les valeurs
trouvées dans la chambre de calibrage avec une marge d’erreur de plus ou moins 25% et ce
pour les différentes conditions aux limites envisagées, ces conditions sont a titre d’information

les suivantes :

BC1 : g,constante, o, : constante
BC2:¢g,=0,6,=0

BC3 :¢, = 0, o, constante

BC4: &, = 0, 0y, : constante

3.10. Applications

3.10.1. Quels types de contraintes in situ affectent la résistance en pointe conique :

horizontale ou verticale ?

Dans la littérature, il y avait un grand débat (ex, Baldi et al.1986 ; Houlsby et Hitchman
1988 ; Houlsby et Wroth 1989) concernant le type de contraintes in situ affectant la résistance
en pointe conique. Se basant sur leurs observations expérimentales, Houlsby et Hitchman 1988,
attestent que la résistance en pointe conique dépend de la contrainte effective horizontale et
non pas sur la contrainte effective verticale. Pour y remédier, deux séries d’analyse numériques

sur le sable ont été envisagées [1].

La premiere série effectuée sur la sable avec une densité relative de 70% et des conditions aux
limites de type 1, BC1 (voir en dessus), la valeur de la contrainte effective verticale est
constante et elle est supposée égale a 300 KPa. La contrainte effective horizontale varie de
120KPa & 480KPa ; par contre les valeurs du coefficient des terres au repos Ko vont de 0,4 a
1,6. On peut clairement voir qu’une grande augmentation de la résistance en pointe est associée

avec une grande augmentation de la contrainte effective horizontale.
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La deuxieme série effectuée sur le sable,la valeur de la contrainte effective horizontale est
constante et elle est supposée égale a 300 KPa. La contrainte effective verticale varie de
120KPa & 480KPa ; par contre, on peut constater qu’une grande augmentation de la contrainte
effective verticale n’implique pas une augmentation considérable de la résistance. En effet
I’amplitude de la résistance en pointe est presque constante, ce résultat indique que la résistance
du cone est affectée par la contrainte horizontale in situ. Ce résultat est supporté par les
observations expéerimentales de Houlsby et Hitchman (1988), et Houlsby et Wroth (1989).

Ces mémes résultats montrent que le facteur de surconsolidation (OCR) n’influe pas
directement sur la résistance du c6ne dans le cas du sable. Cela veut dire que pour 2 sols sableux
avec une densité relative donnée et des facteurs de surconsolidation différents peuvent avoir la

méme résistance en pointe si les contraintes horizontales sont les mémes.

3.10.2. Analyse de la sensibilité

La résistance de la pointe pénétrométrique lors de 1’essai de pénétration statique est affectée
par un ensemble de propriétés de sol (module oedométrique, angle de frottement, angle de
dilatance) [19]. Ces propriétés ne peuvent pas étre séparéesl’une de 1’autre.En réalité, les
propriétés du sol sont interconnectées .ex : les sols sableux possédant un angle de frottement
élevé peuvent avoir des propriétés de dilatance élevées ou encore avoir des modules
oedométriques €élevés. Cependant, il est aussi bénéfique d’interpréter I’effet de chaque propriété
de sol sur la résistance de pointe pénétrométrique séparément pour voir si une propriété possede
une influence sur la résistance de pointe pénétrométrique beaucoup plus importante qu’une

autre propriéteé.

Une série d’analyse de sensibilité a été¢ envisagée de telle fagon a faire varier une propriété de
sol et de maintenir toutes les autres propriétés constantes. Pour cette série d’analyse de
sensibilité, la grille numérique avait une hauteur de 1,5 m et un diamétre de 4m. La contrainte
verticale effective était prise égale, 300KPa ET K était de 0,5. L’analyse a été faite pour des

conditions aux limites de type 1.

3.10.3. Effet de I’angle de frottement sur la résistance en pointe

. La résistance de pointe pénétrométrique augmente de 7 MPa a 9 MPa pour une
augmentation de 1’angle de frottement de 32° a 44°. Tous les autres parametres, i.e., module

oedométrique et angle de dilatance sont maintenus constants (Ahmadi et al.).Pour ces analyses,
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le module oedométrique est pris égal a 100 000 KPa, le coefficient de poisson égal a 0,25. Cela
correspond a un module oedométrique total égal a 50 000 KPa et un module de cisaillement
égal a 30 000 KPa. Ces valeurs sont approximativement égales a celles d’un sol sableux. Dans
cette série d’analyse, I’angle de dilatance est supposé égal a zéro pour chacune des valeurs de
I’angle de frottement utilisées dans cette analyse numérique [19]. Physiquement, cela ne peut
étre juste, i.e., plus I’angle de frottement est élevé, plus le sable est dilatant, et ces propriétés

ont ét¢ interprétes selon 1’équation (7)
siny) = sing; — sing,, (3.1)
Tel que :
Y : angle de dilatance ;
@; - angle de frottement effectif a la rupture ;
@Y. angle de frottement a volume constant.

Pour cette investigation de 1’effet des paramétres indépendants et séparés sur la résistance en
pointe pénétrométrique ; seul 1’angle de frottement a été changé, 1’angle de dilatance ainsi que
les autres parametres sont maintenus constants pour chacune des valeurs de 1’angle de
frottement utilisées dans cette analyse. Cela permet de quantifier 1’influence de I’angle de
frottement sur la résistance en pointe pénétrométrique indépendamment de tous les autres

parametres (tel que I’angle de dilatance).

Pour une grande marge de valeurs de 1’angle de frottement entre 32°et 44° (cette marge englobe
presque toutes les valeurs de 1’angle de frottement que peut prendre un sol sableux) ; la
variation de la résistance en pointe et de £15%. Il est bien évident que ’effet de 1’angle de

frottement sur la résistance en pointe n’est pas signifiant.

3.10.4. Effet de I’angle de dilatance sur la résistance en pointe

La figure montre la variation de la résistance en pointe en fonction de la variation de
I’angle de dilatance, tandis que les autres parametres du sable sont maintenus constants. Pour
cette série d’analyse, 1’angle de frottement est égal a 40° et le module oedomeétrique est égal a
100 000 KPa. L’angle de dilatance du sol varie entre -2° et 10°. Cet intervalle couvre presque

toutes les valeurs de I’angle de dilatance dans les sols sableux. Les valeurs négatives de I’angle
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de dilatance sur la figure correspondent a une contractance (sable lache) alors que les valeurs

positives correspondent a une dilatance (sable dense)

Comme le montre la figure.3.5 La résistance en pointe varie d’une valeur inférieure de 7,5

MPa pour un angle de dilatance de -2° a une valeur supérieure de 13 MPa pour un angle de
dilatance de 10°.

La variation de 1’angle de le la résistance en pointe en fonction de 1’angle de dilatance est de
30%. Et en comparant entre la figure Et la fig. , on peut conclure que la résistance en pointe
est beaucoup plus affectée (sensible) par 1’angle de dilatance d’un sable que de I’angle de

frottement.

3.10.5. Effetdu module oedométrigue sur la résistance en pointe

La figure montre la variation de la résistance en pointe en fonction du module oedométrique du
sol. Le module oedométrique varie entre 2500 et 125 000 KPa. Le coefficient de poisson est de
0,25 ; cela donne un module oedométrique total variant de 8000 a 40 000 KPa. Ces valeurs-la

couvrent la majorité des valeurs de rigidité que peut prendre un sol sableux.

Au cours de ces analyses, 1’angle de frottement est supposée égal a 40 ° tandis que I’angle de
dilatance est égal a zéro. Pour ces valeurs du module oedométrique, la résistance en pointe du
cone varie de 3MPa a 10 MPa, ce qui montre que le module oedométrique possede le plus grand

effet sur la résistance en pointe [1].

En prenant une valeur moyenne entre ces deux valeurs comme un point de réference, il est a

noter que 1’influence de module oedométrique dépasse les 70%.

En se basant sur ce qui a été dit précédemment, il est a conclure que le module oedométrique
du sol est le paramétre qui influe le plus sur la résistance en pointe. Les caractéristiques de
dilatances du sable peuvent aussi efficacement changer la résistance en pointe ; cependant
I’angle de frottement du sable n’est pas un facteur important pour 1’évaluation de la résistance
en pointe. Malgré que la résistance en pointe a été pour longtemps reliée directement avec

I’angle de frottement.

Avec des angles de frottement s élevés associes avec des résistances en pointe élevées. Il est
bien évident que les angles de frottements sont associés avec des sables denses et c’est bien

I’angle de dilatance et larigidit¢ qui donnent des valeurs élevées de la résistance en pointe.
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Figure 3.5 : (a) déformée du maillage, (b) champ de déplacement autour du cone a 1’état

d’équilibre stationnaire

3.11. Le probleme de transition entre pénétration superficielle et profonde

Pendant la pénétration superficielle le matériau se déplace vers I’extérieur et vers le haut alors
que pendant la penétration profonde le matériau déplacé est accommodé par la déformation
¢lastique du sol c’est pour cette raison la que la théorie de 1’expansion de cavité est appropriée

aux problémes de la pénétration profonde (Vesic 1972).

- Selon le critére de rupture de Von Mises :

o .. . : . L2
1. larésistance au cisaillement en déformations planes est égale A7z * Su ;

2. @, : pressionlimite cylindrique selon la théorie d’expansion de cavité, utile
pour I’estimation de la contrainte radiale au niveau des tiges ;
3. @, : pression limite sphérique selon la théorie d’expansion de cavité, utile

pour 1’estimation de la capacité finale du cone.

3.12. Le La méthode de chemins de déformation

Selon Baligh (1986), I’inconvénient de la méthode de I’expansion de cavité est que cette

derniére ne peut pas modeliser rigoureusement les chemins de déformation suivis par les
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éléments du sol, raison pour laquelle il avait mis en place la méthode de chemins de
déformation. Cette méthode tenda tenir en compte de I’histoire complexe de déformation du

sol pendant la pénétration [13]

Le processus de pénetration est suppose analogue a un ecoulement du sol causé par le
pénétrometre jusqu’a 1’équilibre. On doit alors estimer le champ d’écoulement ; a cette fin, on

admet que le sol s’écoule comme un fluide visqueux.

Etant donné que cette derniére loi est carrément fausse, le mode d’écoulement obtenu n’est pas

tout a fait juste, cependant cette estimation peut servircomme premiére approximation.

On peut déterminer toute 1’histoire de déformation pour chaque élément du sol a 1’aide du

mode d’écoulement

3.13. La méthode de chemin de déformation-éléments finis

Le probléme de pénétration du cone a été sujet de plusieurs recherches au passé (DeBrost
&Vermeer, 1984, Kiousis et al. 1988). Dans ces analyses, le pénétrométre était introduit dans
un forage tout en gardant les particules de sol autour du c6ne dans leur état de contrainte initiale,
le calcul dans ce cas est mené par effondrement plastique incrémental d’ou cette interprétation
n’est pas tout a fait juste. Pendant la pénétration du cone, ils se développent autour des tiges
des contraintes latérales et verticales trop élevées. Ces contraintes vont influencer sur les
conditions autour de la pointe, résultant a des pressions de pénétration élevées par rapport a

celles trouvées dans le cas du forage.

Sachant que la méthode de chemins de déformation présente un probleme de non-équilibre pour
une pénétration continue. Dans une tentative d’y remédier, la méthode des éléments finis est
proposée ; combinant la méthode de chemins de déformation qui a le mérite de rétablir 1’état
d’¢équilibre de I’¢écoulement mais qui résulte a une erreur dans 1’équilibre avec la méthode des
¢léments finis satisfaisant correctement 1’équilibre. Cette méthode consiste a utiliser la solution
donnée par la méthode de chemins de déformation comme étant les conditions des contraintes
initiales. Cependant ces contraintes ne sont pas en parfait équilibre. L’état de non-équilibre de
ces contraintes est représenté comme un systeme de forces en out-of-balance qui sont éliminées
en appliquant expérimentalement des forces opposées et égales. Apres avoir €éliminé 1’état de
non-équilibre, le cone pénétre jusqu’a atteindre la charge de stabilité permanente. Cette charge

est atteinte en imposant au cone un déplacement vertical d’une fagon incrémentale. Ce
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déplacement est tellement important qu’une analyse en grande déformation grand déplacement

s’impose.

3.14. ’estimation du facteur du cone a partir de la méthode de chemins de déformation

Apres avoir calculé les contraintes totales autour du cone, la résistance en pointe peut étre

mesurée en intégrant les composantes du champ de contrainte.

La figure 3.6présente la variation du facteur de cone en fonction de I’indice de rigidité a partir

de laméthode de chemins de déformation dans ’argile [22]

La résistance en pointe est exprimée en fonction du facteur de céne ou :

qt — Oyo
Nyp = = 3.2)

u

g - 120" o
O e A - 60"

-

/o /,-ﬂ"'—'_"—}fxpansion de cavité sphérique
© —
——— e Expansion de cavité

a -0

cylindrique

Figure 3.6 : Variation du facteur de cbne Ny, en fonction de I, suivant la méthode de chemin

de déformation

q. estremplacée par ¥, et ¥ dans le cas de I’expansion de cavité cylindrique et sphériques

respectivement.
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Les valeurs du facteur de cone trouvées par la méthode de chemin de déformation sont plus
¢levées que celles trouvées par la théorie de 1’expansion de cavité. La relation reliant Ny, a I,

est approximativement donnée par :
Ny = 1,25 + 1,84 x Ln(1,) (3.3)

La relation précédente ne tient pas en compte la rugosité du céne qui vaut :

Ar = .
= 2.8,
Il découle :
V3T
Ny = 1,25 + 1,84 x Ln(I,) + —2 (3.5)

2.5,

3.15. L’effet des contraintes in situ sur le facteur de cone

Dans les dépots argileux, Les contraintes horizontales et verticales sont souvent différentes.
L’effet de cette anisotropie sur la résistance en pointe est observé en variant les contraintes in-

situ (verticales et horizontales) [22].

La figure 3.7 montre deux distribution possibles de contraintes selon :

Pour le cas (a) :

Pour le cas (b) :

o 0.

M _35et -2=20

Su Su
Les deux distributions semblent étre similaires, cependant la distribution (b) est
considérablement élevée. Cela revient au fait que la valeur du facteur de cone est elevée. Et
par conséquent on peut définir un autre facteur de céne en terme de contraintes horizontales

qui peut étre donné par :
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(3.6)

Les contraintes initiales sont caractérisees par un coefficient sans dimension A, compris entre

-1 et let défini par :

A= M (3_7)

22

wn

Figure 3.7 : Distribution de contraintes autour du cone.

3.16. Résultats tirés de la méthode « chemin de déformation-éléments finis »

Combinant entre la méthode de chemin de déformation et celle des éléments finis. La figure 3.8
montre une comparaison entre trois séries d’analyses utilisant la méthode des ¢léments finis

[22].

La courbe (A) correspond a une analyse qui s’est basée sur les contraintes in-Situ et isotrope, la
courbe (B) correspond a une analyse avec correction de 1’équilibre alors que la courbe (C)

correspond a une analyse sans correction de 1’équilibre.
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Figure 3.8 : Variation du facteur de cone en fonction de déplacement du cone

3.17. Théorie de I’expansion de cavité pour la détermination de la résistance

pénétrométrigue

Une théorie basée sur 1’expansion de cavité et 1’analyse de la rotation des contraintes a été
développée afin de calculer la résistance du cone dans du sable. Le sable est modélisé comme
étant un matériau non-linéaire élastique parfaitement plastique. Cette théorie peut étre utilisée
pour I’analyse des essais a la chambre de calibrage, comme elle tient beaucoup en compte les

dimensions de la chambre ainsi que les conditions aux limites.

La théorie a été utilisée pour calculer les valeurs de la résistance du céne pour des conditions
qui correspondent a environ 400 essais de pénétration statique effectués dans différentes
chambres de calibrages. Les dimensions de la chambre sont comprises entre 0,76 et 1,20 m

alors que le diametre du cone est compris entre 1 et 3,57 cm.

Comme 1’état de contrainte, et plus précisément, les contraintes horizontales et la densité
relative sont souvent mal connues dans les dépbts du sable (qui sont encore hétérogénes). La
théorie de la résistance a la pénétration a été évaluée en calculant la valeur de la résistance q.
trouvée théoriquement et la comparer avec les valeurs mesurées pendant des essais effectués
en chambres de calibrages ou les échantillons ont des caractéristiques bien définies a savoir la

densité relative et 1’état de contrainte. Les détails concernant les procédures des essais a la
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chambre de calibrage sont décrits par Belloti et al. (1982), Ghionna et Jamiolkowski (1991), et
Salgado (1993).

Les différents échantillons du sable ont été préparés avec des densités et des contraintes
différentes. Les résultats obtenus théoriquement s’entendent bien avec ceux trouvés
expérimentalement (avec un coefficient de variation compris entre 8 et 28% et une différence

relative de moins de+30%).

Quand un pénétrometre est poussé dans le sol, il crée et une cavité cylindrique et par conséquent
il doit y avoir une relation entre la résistance a la pénétration et la pression requise pour créer
cette cavité dans le sol a partir d’un rayon initial égal a zéro. La figure 3.9 montre le champ de

déplacement généré autour de la base d’un pieu quant il est foncé dans le sol.

DISTANCE FROM PILE CENTER (r)
0 5 10 1S 20 25 (cm)

0 ’ - — 7 - . -
f

piles 20 cm in dimmeter

5 ’ + -

> CORE

DEPTH (¢m)

Fig. 3.9 : Champ du déplacement autour de la pointe d’un pieu (cavité cylindrique)

La figure. 3.10 montre trois zones distinctes générées par I’expansion de cavité. Ces trois zones

dépendent du niveau de déformation et peuvent étre décrites comme suit :

e Une zone élastique lingaire : les déformations sont petites et le sol se comporte comme
un matériau élastique linaire.

e Une zone non-linéaire : dont laquelle le sol se cede et se comporte comme un matériau
non linaire (relation non linaire entre contrainte et déformation), mais les contraintes

dans ce cas ne sont pas encore suffisantes pour produire la rupture.
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e Une zone plastique : ou le sol a déja atteint un niveau de contrainte assez élevée pour

provoquer la rupture.

Figure. 3.10 : Les trois zones générées par 1’expansion de cavité.

Les conditions d’équilibre, de compatibilité, de la géométrie ainsi que la continuité entre les
trois zones sont suffisantes, ce qui rend le calcul selon la théorie de 1’expansion de cavité

possible.

Quelques graphs (fig. 3.11) montrant les résultats et la bonne analogie entre cette méthode
théorique (méthode de I’expansion de cavité) et les résultats trouvés expérimentalement dans

les chambres de calibrages sont mentionnés ci-contre :
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Penctration Resistance, predicted (MPa)

Fig. 3.11. Valeurs théoriques de la résistance pénétrométrique q. en fonction des valeurs

mesurées en chambres de calibrage (la différence entre les deux valeurs est de +30%)

3.18. Modélisation de I’essai de pénétration statique a la centrifugeuse dans le sable

Les centrifugeuses ont été largement adoptées dans la modélisation des problémes

géotechniques car, dans ce type de modélisation, si les paramétres du sol sont bien connus, le
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comportement d’une fondation peut étre observé et ce sans avoir recours a un essai en vraie

grandeur qui est couteux et qui nécessite beaucoup de temps.

L’aspect le plus important de 1’essai a la centrifugeuse est la simulation du poids propre afinde
reproduire 1’état de contrainte du prototype. Les parametres du sont dépendants du niveau de

contraintes effectives.

Cependant, la détermination des parametres du sol qui correspondent au modele étudié requiert

d’effectuer un essai en place comme I’essai de pénétration statique.

A cette fin, de différents essais effectués par cinq laboratoires de rechercher en Europe dans le
cadre de «Programme Européen du Développement de la Centrifugation » a savoir le
Département d’Engineering de 1’ Université de Cambridge (CUED), UK, ’université technique
du Danemark, Danemark (DIA), I’institut de la modélisation expérimentale et de structure
(ISMEYS), Italie, le Laboratoire Centrale de Ponts et Chaussées (LCPC), France, et I’université
de Ruhr, Bochum (RUB), Allemagne. Le but recherché derriere cette étude est de rassembler,
a la fois les résultats identiques et différents, qui ont été trouves lors de la réalisation de 1’essai

dans du sable lorsgque les mémes prototypes ont été adoptés.

Il y a deux grands intéréts de la modélisation de 1’essai de pénétration statique dans la

centrifugeuse a savoir :

e La vérification de 1’uniformité ou la répétition de 1’essai par plusieurs laboratoires de
recherche ;

e L’obtention de quelques mesures absolues du profil de résistance du modele.

3.19. Interprétation des résultats obtenus a la centrifugeuse

Le type de sable qui a été utilisé dans les différents essais est le sable de FONTAINEBLEAU,
ce sable est composé de silicates uniformes avec un dg, égal a 0,22 et un coefficient
d’uniformité de 1,3 [4].

Les valeurs maximales et minimales moyennes de densité seche sont respectivement 1681et

1415 %9/ ..

La résistance du c6ne normalisée Q ainsi que la profondeur de pénétration normalisée Z sont

données par les deux équations suivantes :
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(3.8)

et:

Z = (3.9)

o, et a,, sont respectivement la contrainte totale et la contrainte effective et B est le diamétre

du cone.

La figure (3.12) montre que les parfiles trouvés par les cing centres de centrifugation sont

identiques.

Les courbes de la figure. 3.13 présentent de faibles valeurs de la résistance du cone et plus
précisément a faibles profondeurs, ce qui rend délicat I’interprétation de tels résultats. Pour y
remédier, il est beaucoup plus mieux de représenter la résistance normalisée Q en fonction de
la profondeur normalisée Z (fig. 3.13)
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Figure 3.12 : profiles trouvés par les cing centres de centrifugation
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Figure 3.13 : Résistance normalisée pour chacun des cing laboratoires

3.20. Analyse dimensionnelle de I’essai de pénétration statique

Boltonetal. ; (1993) a proposé d’utiliser 1’analyse dimensionnelle pour interpréter les résultats
de I’essai de pénétration statique obtenus a partir des essais en centrifugeuse. Comme tous les
essais ont été effectués sur le sable de FONTAINEBLEAU, les paramétres du sol sont donc
constants. On peut donc rassembler tous les facteurs qui peuvent affecter la résistance Q dans

des termes adimensionnels comme dans 1’équation suivante :

B _(ov z DS B , 310
0=— =7 0.’ B'B'B’dgy *°C (3.10)

DetS représente la geomeétrie du test (D est le diamétre du récipient, et Sest la distance du point

le plus proche de la frontiére du récipient jusqu’a la position du pénétrometre).
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3.20.1. Effetde D/B

L’effet du rapport « diametre du récipient sur diamétre du pénétrometre » D /B a été étudié en
effectuant les essais de pénétration statique dans des récipients avec des différents diametres.
Pour des essais CPT possedant un diametre de 10 mm, on a utilisé des récipients de 850 et 210
mm de diametres, par contre pour des essais CPT possedant des diametres de 12 mm et 11,3
mm, on a plutét utilisé des récipients de 530 et 100 mm de diametres, cela donne des rapports
de D/B différents allant de 85 jusqu’a 8,85. La figure. 3.14révele que pour des sables denses,

il 'y a pas d’augmentation apparente dans la résistance du cone Q pour un essai fait

avec D/B = 44 etD/B = 85. Par contre la résistance du cone @Q est clairement plus grande

pour un essai effectué dans un récipient avec D/ g =885.
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Figure 3.14 : Effet de D/B sur la résistance Q
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3.20.2. Effet de condition aux limites S/B pour _un récipient rectangulaire

Cet effet est étudié en effectuant des essais CPT dans un récipient rectangulaire de 1200 X

800mm et en se servant d’un diamétre du cone de 12mm. Les indices de densité sont pour un
sable dense et un sable moyen de I, =91% et I, = 58% respectivement. Le rapport S/B

varie de 33 a 2. Les résultats des essais sont représentés sur la figure 3.14. Pour des sables

denses [4], il y a une légére augmentation de la résistance du cone Q d’environ 30% pour un
S/ B = 2 encomparaison avec un autre essai avec S/ g = 33. Par contre cette augmentation de
la résistance Q est importante et elle est de 35% dans les sables de moyenne densité avec les

mémes valeurs du rapport S/B'
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Figure 3.15 : Effet de S / g bour un récipient rectangulaire

3.20.3. Effet de condition aux limites S/B pour un récipient circulaire

L’effet de 5/ p & été aussi étudié pour des essais CPT dans un récipient circulaire de diametre

égal a350mm. Les indices de densité sont, pour un sable dense, de I, =81% et I, =

80%.Les résultats des essais sont représentés sur la figure 3.15. Les résultats ne présentent pas

une variation importante dans la résistance du cone Q@ pour S/B =11 etS/B = 22.
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Figure 3.16 : Effet de S/B pour un récipient circulaire.

3.20.4. Effet de la granulométrie B/d<,

L’effet du rapport B / dsoa été étudié par Boltonet al. (1993) dans le sable de Leighton Buzzard.

La figure 3.16(a) donne la variation de la résistance normalisée Q en fonction de la profondeur
normalisée . Cette figure montre que les résultants trouvés dans les cing centres de recherches
sont identiques, c'est-a-dire que la granulométrie du sable n’affecte pas les résultats pour des

valeurs de B / dsocomprises entre 28 et 85 [4].

La figure 3.16(b) donne des valeurs raisonnables de la résistance pour des valeurs de

B -
/ dsocomprlses entre 48 et 25.
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Figure. 3.17 : Effet de la granulométrie (sable de Leighton Buzzard), (a) particules fines : (b)
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3.20.5. Effet de I’état de contrainte 77/ o
c

La figure 3.17 montre que 1’augmentation des contraintes provoque une chute de la résistanceQ.

Cette chute de résistance est causée par le frottement latéral [4].
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Figure 3.18 : Effet de 1’état de contrainte

3.21. Conclusion

La pénétration du cone dans le sol se manifeste par la poussée des particules de sol dans
les deux sens vertical et horizontal. Ce processus peut étre visualisé en voyant la déformée du

maillage et le champ de déplacement autour du pénétrometre.

la résistance a la pénétration peut étre obtebue en utilisant une des cing différentes approches
suivantes :

e Meéthodes expérimentales ;

e Theorie de la capacité portante ;

e Théorie de I’expansion de cavité ;

e Approche de 1’état d’équilibre stationnaire ;

e Meéthode des éléments finis.
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CHAPITRE 4

PRESENTATION DU LOGICIEL CRISP V5.3

4.1. Introduction

Le logiciel CRISP (Critical State Soil Mechanics Program) est un programme
d’¢léments finis congu spécialement pour la géotechnique et est basé sur la théorie de 1’¢état
limite critique en mécanique des sols. CRISP a vu le jour en 1975 par une équipe de chercheurs
du département de I’engineering de 1’université de Cambridge, et a ét¢ mis en circulation, pour
la premiére fois, en 1982. Le programme a été utilisé principalement par les cercles
académiques et par les ordinateurs (mainframe computers), jusqu’a 1990, date a laquelle une
nouvelle version (CRISP90) basée sur le PC opérant sur MS DOS a vu le jour. En 1995 SAGE
Engineering Ltd a adapté CRISP au Windows en introduisant les interfaces Graphiques GUI
(Graphical User Interfaces) [15]

4.2. Les capacités de SAGE CRISP

CRISP pour Windows, la version utilisée dans ce travail, est comprise en quatre volets :

e Pré-Processing
e [e programme d’analyse des éléments finis.

e Post-Processingdes La collection résultats

Le Pré-Processeur offre un environnement intuitif, interactif dans lequel les analyses peuvent

étre rapidement et aisément créées ou revues.
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Le Post-Processeur opére dans un environnement similaire avec des outils d’interprétations
interactives des données et la visualisation des résultats.

CRISP est aujourd’hui largement utilisé par les communautés scientifiques et industrielles pour
résoudre certains problemes géotechniques comme les structures de souténement, remblais,
tunnels, stabilité des pentes et fondations. Il est aussi utilisé dans : 1’étude des pieux, calcul des

fondations, géotextiles, amélioration du sol, clouage, effet d’anisotropie, stabilité des forages.

4.3. Pré-processeur

Le Pré-Processeur est utilisé pour générer les données introduites pour le programme
d’analyse. Il nous permet de créer graphiquement la grille des éléments finis, de définir les
propriétés des sols, de spécifier les conditions in situ de I’analyse, de définir les blocs
d’incrément, d’appliquer les charges et fixations, de stimuler la construction des séquences et
enfin de préparer le démarrage d’analyse.

Le Pré-Processeur nous permet aussi de visionner et de manipuler la grille des éléments finis.
Les Interfaces Graphiques du Pre-Processeur contiennent entre autres les options suivantes :

Une fenétre graphique du style CAD, facile a manipuler, qui permet de créer et de modifier
les grilles rapidement et efficacement.

Le calcul semi-automatique des contraintes in-situ.

- Affichage en temps réel des séquences de construction du model.
- Affichage graphique des charges et des appuis.

Une échelle de zoom complete.

Les couleurs fonctionnelles optimisent le control total des apparences des modeles affichés.
Le générateur de grille nous permet de créer automatiquement n’importe quel nombre
d’éléments finis a partir d’une super grille bati sur un nombre restreint de super éléments.
Comme le montre la figure 2.3, ces super éléments sont a leurs tour subdivisés en éléments

finis, nous permet ainsi, de créer, avec un effort minimal, des grilles des éléments finis de

n’importe quelles taille et complexité.

Il existe deux différents génerateurs de grille :
a- Générateur non structuré : qui est une super grille libre de super éléments dans lesquels sont

genérés les élements finis suivant un model spécifie de grades.
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b- Générateur structuré : qui est une grille de super éléments quadratiques, dans lesquels sont
genérés les éléments finis suivant le nombre et les positions des marqueurs de division le long
des bords des super éléments.

La figure 4.1, présente la super grille et les super éléments subdivisés en éléments finis.

Figure 4.1 : Representation de la super grille (super éléments subdivisés en éléments finis)
[15].

Les études paramétriques peuvent étre conduites pour prospecter la sensibilité d’une analyse
donnée aux variations des paramétres d’influence. Les paramétres suivants sont les plus

influents :

e Propriétés des matériaux ;
e Charges appliquées;
e Conditions de drainage ;

e Conditions de déplacements ;

4.3.1. Types d’analyses a envisager

Le programme permet différents types d’analyse tels que :

e [’analyse non drainée des sols ;
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e [’analyse drainée des sols ou associes avec des contraintes planes a deux dimensions
dans le cas de 1’analyse de consolidation, ou bien les sols drainés associés avec des
corps solides symétriques (charges symétriques par rapport a un axe). Le programme
peut étre étendu pour 1’analyse des trois dimensions, mais cette option est limitée par

I’absence Windows dans la présente version.des interfaces.

4.3.2. Usage interactif des Interfaces Graphiques

L’usage de CRISP est facilité par I’intégration des interfaces graphiques Windows pour
une interaction aisée avec le sujet d’analyse.
Les options POINTER/CLIQUER (Point-and-Click) et CLIQUER/TRAINER (Click-and-
Drag) rendent possible la creation, la sélection, ou le positionnement des éléments de la grille,
ajoutées a un affichage graphique des points de charges et des séquences de construction du
model. De plus, une grande échelle de zonage en plus des couleurs fonctionnelles optimisent le

contrdle total sur I’apparence du modele.

4.3.3. Les données

Les données de 1’analyse sont introduites a travers des boites de dialogue instructives et
intuitives (Dialogue-Based Data Entry) accédées a partir du menu. Les données peuvent étre
revues et éditées a n’importe quel moment, simplement, en redéployant la boite de dialogue
correspondante. Les figures 2.4, 2.5 et 2.6 indiquent comment introduire les données du
probleme. La figure 4.2 , présente la boite de dialogue dont on introduit les propriétés des

matériaux
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Figure 4.2 : Représentation de propriété des matériaux [15]

La figure 4.3, Présente la construction des étapes de modélisation, comme exemple, faire
I’excavation, installer le mur, définir la nappe d’eau et 1’introduire, appliquer les charges

extérieures en incréments etc...

Define water table

1.96097656633 | 4

Figure 4.3 : La construction des étapes de modélisation [15]
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La figure 4.4, indique le type de domaine soit dans le domaine des contraintes planes ou bien
dans le domaine des contraintes axisymétriques. Et indiquer aussi le type d’éléments, soit des
éléments cubiques (tridimensionnels), des éléments plans, ou bien des éléments

unidimensionnels.

— —
Froject Sebup

T Domain Type Element Type
= Plane Str

F i

£ Amizpmmetric = Al Other Elements

i Cubic Strain Triangles Only

 Iberation
= Mone
i Apply Out OF Balance Loads 1n Nest lncrement

i Ewaluate stiffness in ewvery iteration [Full W ewton B aphson)

— Hewlton Haphson parameters

b &= lterations Alloveed ID eg. 50
Dizplacement norm tolerance ID eq. 001
Force norm tolerance ||:| eq. 0.1, or zero for no force check

— B Bar method

T Usze B Bar method For nearly incompressible material [quad elements anly]

T Large Deformation Considerations | Insitu Gravity Lewvel |
= Mone ’7 I.| G
i Update Coordinates Only
¢ Update Lagrangian MMethod

Info I | oK I Cancel I Help I

Figure 4.4 : Représentation de Type d’¢élément et de type de domaine [15].

La figure 4.5, illustre comment appliquer les charges et comment présenter les éléments

d’interfaces.
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Figure 4.5 : Présentation des charges appliquées, en présence des éléments d’interfaces autour

du mur (exemple du radier) [15].

4.3.4. Maillage des éléments finis

Le programme permet une génération automatique de maillage (Mesh) des éléments
finis a partir de maillage supérieur (Super Mesh) en employant la technique structurée ou non

structurée du programme

Figure 4.6: Présentation du maillage en présence des appuis (Conditions aux limites)[15]



128

4.3.5.1. Modéles

Le but de crisp est de constituer les modeles de comportement des sols et des structures parmi

lesquels :

4.3.5.1.1. Les modeles linéaires élastigues

* Homogene
* Homogenes anisotropes.

 Non-homogenes isotropes dont les propriétés varient avec la profondeur.

4.3.5.1.2. Les modeles lingaires élastigues parfaitement plastiques

* Von Mises.
» Teresa.
» Mohr-Coulomb.

* Drucker Prager.

4.3.5.1.3. Les modéles basés sur I’état critique

* Cam Clay.
* I’argile Cam Clay modifiée .

* Models de Schofield.

4.3.6. Types d’éléments finis

Le programme convient a I’analyse de différents types d’éléments finis parmi lesquels
* les éléments a contraintes linéaires triangulées (Bar, Beam)

* les éléments a contraintes cubiques triangulées.

* les éléments a contraintes linéaires quadrangulaires. (éléments plans)

* les éléments a contraintes linéaires en briques (linear strain brick element) et ce
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type est destiné pour 1’analyse de 3D uniquement. La figure 4.8, présente un exemple de types

d’éléments finis.

20 quad
;) R
o i
e 4 = 3-noded bar w
20 quad
Before After

deformation Deformation

Figure 4.7 : Présentation de quelques types d’éléments finis [15]

4.3.7. Le programme des éléments finis

Le moteur de 1’analyse des ¢éléments finis est composé de deux sous programmes : le
programme de géométrie et le programme principal. Essentiellement le programme de
géométrie construit la grille des éléments finis, alors que le programme principal résout
1’équation des €léments finis. Le programme d’analyse soumet des textes de message prompts
sur le progres de ’analyse. Il n’est pas interactif, cependant, quand il est mis en marche il ne
s’arréte que lorsqu’il est interrompu ou 1’analyse est compléete.

Les résultats du programme d’analyse comprennent :
e Les déplacements (horizontales, tassements) ;
e Les contraintes (normales et tangentielles) ;
e Les moments fléchissant ;
e Les efforts (normaux et horizontaux) ;
e Les pressions des pores ;
e Les parametres specifiques du model de sol ;

e Des animations (les éléments apres déformations etc....).
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4.4, Post-Processeur

Le Post-Processeur est utilisé pour visualiser et interpréter les résultats du programme
d’analyse. Les interfaces graphiques du Post-Processor sont basées sur le méme style que celui
du Préprocesseur en empruntant, les mémes fonctions de sélection, de zoo mage, d’affichage
en temps réel.

Le Post-Processor entre autre incorpore les caractéristiques suivantes :

e Une gamme compréhensive des outils pour tracer les graphes et les courbes.

e La courbe de déplacement.

e Le schéma des pourtours (contours plots).

e Le graphe des moments fléchissant.

o Le schéma de 1’état des contraintes.

e [égende automatique pour tous les schémas etc....
La courbe de déplacement est tracée a partir données des déplacements verticaux et
horizontaux des nceuds, et peut étre tracée a n’importe quel stade de 1’analyse.
La figure 4.9, illustre comment collecter les résultats, des graphes, on peut aussi les collecter
sous forme des chiffres et la figure 4.10 représente une allure du maillage aprés déformation.

'19 SAGE CRISP Post-Processor Terzaghi_scp - [Deflection of Loaded Edge] == E
& Eile Edit Select Yiew Plots  Animation Options  ‘window Help o = ]
Frontrse =1 [0 - 5 |
Veartical displacement (Nodal value)/ Time (Nodal value)
0 —
— |
E -1
E |
e 1
_ 2,
@
E, 3!
o -
= 3N
© A
3 & -
z *
'E 5 "
@ "
5 .
-6 4 ~
o ",
5 -
@ 7 1
5 Se
® e T
.o - T o—
£ ——
2 = R S
——————— R
-0 T T T T T T T T T T 1
a 2 4 =] 2 10 12 1< 16 12 20 22

Time {(Nodal value) (sec)

Figure 4.8 : Collection des résultats sous forme de graphe [15]
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'19- SAGE CRISP Post-Processor gibson.scp - [Graphics Screen]

File Edit Select Miew Plotz  &nimation Options Window  Help

iZoom "l indow :_l lApply stip load :_! :V’

| 230uy 19981253

Figure 4.9 : Allure de la grille apres déformations [15]

Les contours peuvent étre tracés pour toute sélection d’éléments en differentes couleurs.

Il est possible de comparer les résultats de plusieurs analyses, en utilisant 1’option de 1’analyse
paramétrique, en plus, un maximum de dix graphes peuvent étre ouverts simultanément en
utilisant la dite option pour les créer.

Les graphes peuvent produit avec Iégendes, avec une variété de ligne, style de symbole et des
fontes.

4.5. Les limitations de SAGE CRISP

SAGE CRISP est destiné a traiter les problémes statiques, non dynamiques, dans des
conditions monotones de charge et de décharge. Dans sa forme actuelle, CRISP ne convient
pas aux sollicitations cycliques, de méme qu’il est incapable de traiter les sols partiellement
saturés.

L’approche de CRISP est de traiter les petits déplacements relatifs aux faibles contraintes, et
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il peut aussi traiter les grandes déformations. Dans la version 4, la disponibilité d’une option
basée sur la méthode de Lagrange lui donne la capacité de traiter uniquement les modéles
élastiques et les modeles élastiques parfaitement plastiques, loin de 1’état critique.

Enfin, il est a noter que 1’analyse des problémes axisymétriques est limitée exclusivement aux

charges symétriques excluant les charges en torsion.

4.5. Conclusion

Les méthodes numeriques, telles que la méthode des éléments finis sont souvent utilisés
pour résoudre certains problémes géotechniques comme le calcul de la capacité portante d’une

fondation ou 1’interaction entre le sol et le structure.

Le logiciel SAGE CRISP est un outil performent de modélisation des problemes geotechniques
simples a introduire les données, a construire le modéle et les étapes de chargement, a calculer
et résoudre consistant les équations des éléments finis. 1l est destiné a visualiser et a interpréter
les résultats du programme dans un environnement intuitif, interactif dans lequel les analyses
peuvent étre rapidement et aisément créées ou revues, et avec des outils d’interprétation
interactive pour visualiser les résultats.

CRISP est aujourd’hui largement utilisé par les communautés scientifiques et industrielles pour

résoudre plusieurs problémes qui relevent de la géotechnique.
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CHAPITRE 5
MODELISATION NUMERIQUE DE PESSAI DE PENETRATION

STATIQUE

5.1. Introduction :

La modélisation numérique de la pénétration du cbne était le sujet de plusieurs
recherches le long des quatre dernieres décennies. Plusieurs procédures ont été proposées afin
d’y remédier. La méthode des éléments finis était une des méthodes utilisées pour prévoir le
facteur du cone dans I’argile. Les difficultés rencontrées résident dans la complexité de la
déformation du sol, qui provient de 1’enfoncement du pénétrométre dans le sol, ainsi que du
comportement complexe de 1’interface. A présent, il n’y a pas de solutions rigoureuses pour
les problémes de la pénétration, les méthodes utilisées sont souvent basées sur des théories
simplifiées. D’autres méthodes numériques ont ét¢ employées pour modéliser la pénétration du
cone, mais ces derniéres ne fournissent malheureusement pas des corrélations satisfaisantes.
Comme la pénétration du cone fait intervenir les grandes déformations de sol a grande échelle
dans I’interface pénétrometre-sol, il est donc difficile de faire une modélisation numérique
rigoureuse et du fait des approximations sont souvent adoptées. Avant ¢a, la méthode de chemin
de déformation en vue de 1’analyse de la pénétration du cone a 1’état d’équilibre stationnaire
¢tait proposée par Baligh et Houlsby et al. Dans ce type d’analyse le mode de déformation a
¢été prescrit sans satisfaire les conditions d’équilibre. Une approche traite la pénétration du cone
a I’état d’équilibre permanent comme le probléme de la limite d’équilibre d’une fondation
circulaire, et propose des corrélations basées sur sa capacité portante. L’applicabilité¢ de ces
corrélations est limitée du fait de la négligence de la compressibilité et la déformation élastique
du sol. Un autre type de corrélation souvent utilisé en pratique est base sur la théorie de
1I’expansion de cavité. Cette approche fait intervenir des parametres liés a la déformation de sol,

et par conséquent, elle est beaucoup plus flexible.
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Afin d’obtenir des résultats qui nous seront utiles, 1’interprétation de ’essai de pénétration
statique se fait en cherchant a trouver des relations entre les propriétés de sol et la résistance de
sol a la pénétration. Beaucoup d’investigations ont ét¢ menées en vue d’établir des théories
pour résoudre le probléme, d’autres auteurs se sont basés sur des méthodes numériques qui

semblent étre applicables pour ce type de probleme.

La modélisation de la pénétration du cone dans le sol, en se focalisant sur le mécanisme de
pénétration et les parametres affectant la résistance du céne doit étre basée sur une simulation
numérique rigoureuse du processus de pénétration. A cette fin, le pénétrométre est modélisé
comme un corps rigide et le sol comme un matériau élastique parfaitement plastique obéissant
au critere de rupture de Drucker-Prager. Un élément de contact frictionnel, permettant le
glissement de sol est utilisé dans ’analyse non linéaire par €lément finis, et ce pour que le

processus de pénétration soit modélisé d’une manicre réaliste.

5.2. Mécanisme de la pénétration du cone

Lors de la pénétration du cdne dans le sol, le céne pousse les particules vers le bas, cela
veut dire que les particules se situant sur I’axe de symétrie se déplaceront horizontalement.
Ces points se déplacent avec une distance égale au rayon du cone. Les particules autour du

cone se déplacent aussi verticalement.

Le processus de pénétration est en relation directe avec la classe de déplacement ou bien ce
qu’on appelle problémes de déformation controlée a laquelle une premicre considération doit
étre donnée aux deplacements. Ce fait est contraire a la majorité des probléemes de
géotechnique qui sont, en général, des problémes a contrainte contrdlée ou la premiére
considération est de satisfaire les conditions d’équilibre tout en négligeant la compatibilité¢ des

déformations.

Les points situant sur 1’axe de symétrie se déplacent latéralement d’une distance égale au rayon
du cone, mais aucunes des méthodes numériques n’est encore parvenu a accepter ce
déplacement horizontal. Pour y remédier on prévient un petit forage afin de maintenir 1’état de
contrainte initial. Quoique 1’amplitude de la composante du déplacement horizontal imposé soit
évidente, il n’y a pas de compatibilité¢ entre le déplacement horizontal et vertical autour du

cbne.
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5.3. La résistance du cone aux états d’équilibre permanent

De nombreux facteurs peuvent influencer la résistance du cone tel que 1’état de
contrainte, le module de cisaillement, 1’angle de frottement et 1’angle de dilatance. La résistance
du cone a la rupture est obtenue en vérifiant 1’évolution de la résistance du cne calculée

numériquement.

5.4. Modélisation numérique du processus de pénétration

La modélisation de 1’essai de pénétration statique se fait en considérant une coupe
transversale dans le massif du sol en tenant en compte uniquement de la moitié de 1’ensemble
sol/cone du fait qu’il s’agit d’un probléme d’axisymétrie. La progression du calcul se déroule
en plusieurs étapes (incréments de calcul), 1’état initial des contraintes dans le massif est
supposé geostatique du type KaO.

Débuter un nouveau
modele

l

Définir le type et
les options de
I’analyse

\l/ Définir les

propriétés du sol

Générer le Iy
maillage et les différentes
J, couches
proprietés aux initiales (in-situ) conditions
éléments finis d’analyse

|

Lancer I’analyse

Figure 5.1 : Etapes requises pour lancer une analyse d’un probléme par éléments finis
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5.5. Caractéristigues mécanigues du sol

5.5.1 Argile

L’argile étudié¢e est une couche de sol fin saturée purement cohérente et non drainée,

Le tableau (5.1) représente les caractéristiques mécaniques et physiques de 1’argile étudiée.

Tableau 5.1 : valeurs des paramétres du modele Drucker-Prager pour la modélisation

numérique (Sols argileux)

E, Cy Ky Y Yw Vo | Ko| @u
(kPa) | (kPa) (kPa) (KN/m3) | (KN/m?) (degrés)
2 000 100 130718.9542
Argile | 10 000 200 | 653594.7712 20 10 0499 | 1 0
40 000 300 | 2614379.085

Ou E, est le module de Young en comportement non draing, C,, et ¢° étant la cohésion non
drainée angle de frottement du sol respectivement, y et y,, sont respectivement le poids
volumique du sol et le poids volumique d’eau, v est le coefficient de poisson du sol,

K, représente le coefficient des terres au repos et K, le module de compressibilité de 1’eau.

La valeur de K, est déterminée a partir du module de Young non drainé E, et le coefficient de
poisson non drainé v,. On peut aussi définir un module d’Young non draine E, et un coefficient

de poisson non draine v, par les formule (5.1 et 5.2) [15].

Ky '
1+3W(1—2V)

Ky , '

E,=E (5.1)
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! KV’V 4 !
v +n—E(1+v)(1—2v)

Yy

= v (5.2)
1+22 %1 +v)(1—2v)

Ou E’ et v’ désignent les caractéristiques ¢élastiques du sol en condition drainées. On notera

. Ly 3E’
que, pour un sol compressible vis-a-vis de 1’eau (Kw>>E”), Eutend vers — €tv, vers 0,5

Le logiciel CRISP propose une valeur de Kw égale a 100K’, K’ étant le module de
compressibilité volumique du sol en comportement drainé. On peut d’ailleurs évaluer le module

K’ par la formule (5.3) :
EI

K =30 =2

(5.3)

Connaissant E’ et v', on évalue K, ensuite Kwselon les équations (5.1) et (5.2) ou par la valeur

qui a été proposée par CRISP.
K
K,=K'+—etG,=G=pu (5.4)
5.5.2. Sable

Le sable étudie est une couche de sol pulvérulent, Le tableau (5.2) représente les

caractéristiques mécaniques et physiques du sable étudié.

Tableau 5.2 : Valeurs des parametres du modele Drucker-Prager pour la modélisation

numérique (Sols sableux)

E’' (MPa) | ¢ (degrés) | y(kW/m?) Y (KN/m®) v C (kPa)
6 30 14

Sable 10 35 16 10 0,33 0
50 40 18




138

5.5.3. Modélisation du massif de sol et des fondations

Le critere de rupture étant celui de Drucker-Prager avec une loi de comportement élasto-

plastique parfait. La nappe phréatique est supposée a la surface du sol pour le cas des argiles.

5.6. Les éléments d’interface

5.6.1. Définition

L’interaction de deux solides en contact avec des caractéristiques de déformabilité tres
différentes est souvent accompagnée a la rupture de la formation, a I’interface, dans le solide
le plus déformable, d’une zone de faible épaisseur orientée dans la direction de la surface de
contact. Cette zone, appelée interface sol-structure, siége d’une importante localisation de la
déformation, joue le rdéle d’une discontinuité cinématique caractérisée par des gradients de
déformations trés élevés [20]. Plusieurs types de structures de génie civil sont en contact avec
les sols. C’est le cas, par exemple, de 1’interaction sol-pieux ou micropieux, sol-tirants
d’ancrages. Le pénétrometre statique de sa part en fait partie, la rupture est observée au niveau
de cette méme zone, lieu de transmission des contraintes et de la déformation. La description
du comportement, en termes de résistance en pointe et de frottement latéral mobilisés par le
pénétrometre dans le sol, doit nécessairement passer par la modélisation de cette région
fortement sollicitée.

Notre intérét a été orienté vers 1’étude de comportement des fondations superficielles et, plus
particuliérement, sur la caractérisation du contact entre un sol (qu’il soit cohérent ou bien

pulvérulent) et le pénétrometre.

5.6.2. Comportement des éléments d’interface

Beaucoup d’études expérimentales sur le comportement des éléments d’interface ont
mis en évidence 1’importance des phénomenes de déformation qui se développent dans cette
zone et ’effet qu’ils peuvent avoir sur la mobilisation du frottement. La définition des
mécanismes de base qui caractérisent I’interface, notamment sa cinématique, a fourni des

éléments indispensables pour une modélisation correcte de son comportement a savoir le
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frottement, la contrainte de cisaillement = et la contrainte normale o qui se mobilisent a

I’interface.

5.6.3. Comportement élastique

L’¢élément d’interface est caractérisé par des contraintes normales et tangentielles, les
contraintes normales o et les contraintes tangenteilles 7 sont reliées avec les déformations

normales et tangentielles par une loi de comportement pouvant étre définie comme suit :

()= 1(yy) 53

Dans le cas des déformations planes [D] prend la forme suivante :
_[K. O
o1=[% g (56)

La matrice [D] est constituée par les rigidités élastiques de I’interface dans les directions de
I’interface normale (K,,) et tangentielle( K;). Le comportement élastique ne considere pas un
couplage entre les phénomeénes normaux et tangentiels a 1’interface. Afin d’exprimer
I’évolution des deux rigidités en fonction de la contrainte normale et de 1’état de densité du

matériau, on définit
K, = k,o); K, = ko) (5.7)
k, etk sont les deux parametres du modele

oy est la contrainte normale initiale.

5.7. Analyse du comportement mécanique du pénétrometre en phase d’enfoncement

a. Analyse en axisymétrie

La modélisation de 1’essai de pénétration statique se fait en axisymétrie, en considérant
seulement un demi-plan vertical représentant la moitié du pénétrometre comme schématisé sur
les figures (5.2) a (5.4). La pénétration du cone est simulée par un déplacement en pointe
conique. On présente ici des simulations réalisées en considérant le comportement du massif

de sol élastoplastique avec un critére de rupture de Drucker-Prager.
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Figure 5.2 : Vue générale d’un maillage bidimensionnel considéré dans un massif de sol pour

un pénétrometre enfoncé a 0.5 m
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Pénétroméetre

Zone raffinée

Figure 5.3 : Vue générale d’un maillage bidimensionnel considéré dans un massif de sol pour

un pénétrometre enfoncé a 1,5m
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Figure 5.4 : Vue générale d’un maillage bidimensionnel considéré dans un massif de sol pour

un pénétrometre enfoncé a2 m

b. Analyse en grandes déformations

Comme nous 1’avons déja mentionné dans la recherche bibliographique, le probléme de
pénétration du cone est un probléme de grandes déformation. L’analyse en petites déformations
est incapable de générer le champ des contraintes résiduelles autour de cbne et par conséquent
il fallait entamer une analyse en grandes déformation afin d’atteindre la résistance
pénétrométrique ultime appropriée. En vue de simuler le déplacement suffisant, un modéle en
grande déformation est donc essentiel. La méthode Lagrangienne est capable de coupler les
¢léments des nceuds appartenant au cone avec les éléments du sol et une nouvelle configuration

du maillage est adopté chaque incrément.

Les parametres de calcul sont injectés sur une fenétre de calcul avant de lancer ’analyse.
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Figure 5.5: Vue générale d’un maillage bidimensionnel montrant les ¢léments d’interface

CPT/sol et analyse en grande déformation pour un pénétrometre enfoncé a 2 m

5.8. Conclusion

Apres avoir envisagé plusieurs modeles pénétrometre/sol on pedut tirer les conclusions
Suivantes :

Le probléme de pénétration conique est un probléme trés complexe et il ne peut en aucun cas
étre simulé sans avoir recours aux ¢léments d’interface qui permettent de modéliser d’une
maniere réaliste le glissement entre le cne et le sol.

Le probléme de pénétration du cone est un phénomene quasi statique et il se manifeste d’une
facon instantanée de telle sorte qu’il ne laisse pas le temps pour la génération de la pression
interstitielle, d’autant plus qu’il est un probléme de grandes déformations et par conséquent la
théorie de faibles déformations est incapable d’y remédier. Au biais du CRISP on a recours a

un outil trés puissant a savoir la méthode lagrangienne qui en tient compte.
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CHAPITRE 6

PRESENTATION DES RESULTATS ET DETERMINATION DE LA
RESISTANCE EN POINTE ET DU FACTEUR DE CONE

6.1. Introduction

Les méthodes de calcul de la capacité portante a partir de 1’essai de pénétration statique sont
essentiellement empiriques. Cela est di de la complexit¢ de 1’interprétation théorique du

probléme de pénétration d’un cone dans un massif de sol.

On note que le calcul a partir de 1’essai pénétrométrique correspond a un comportement non
drainé pour les sols fins tels que I’argile et le limon [5]. Les sols pulvérulents manifestent un
comportement drainé instantané. Or, 1’expérience montre que dans le probléeme de capacité
portante des fondations superficielles, le comportement a court terme correspond a un
minimum de la capacité portante. Le dimensionnement se fait se fait donc a court terme, et une
verification des dimensions de la fondation est a faire pour un comportement a long terme. Le

calcul pénétrométrique ne permet pas d’effectuer cette vérification.

Dans ce volet de thése, on présente les résultats d’une modélisation numérique par éléments
finis obtenus sous I’effet de 1’enfoncement d’une tige finissant par une pointe conique. En
s’appuyant sur la réaction qu’oppose le sol a la pénétration, on détermine la résistance en pointe

pénétrometrique et ce pour de différents types de sol.

6.2. Calcul de la résistance pénétrométrique

La résistance pénétrométrique g, pour un déplacement imposé a la pointe est la somme des
réactions dans les neeuds divisée par la surface du céne. De fagcon simple cette pression verticale

est calculée comme suit :
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dm = —3 (6.1)

avec q,, la pression verticale moyenne, r, est le rayon du cdne et Q est la force résultante sur
le périmétre de la pointe conique. La force nodale est répartie tel que F(r).2mr est la force

résultante sur le périmetre et sa valeur est donnée par la formule suivante :

Q =f F(r).2ndr (6.2)
0

tel que F(r) sont les forces nodales donnée par le calcul par éléments finis sur un demi-plan

sur un périmetre de rayon r (r < ry)

La force verticale résultante peut étre exprimée d’une facon explicite, selon les résultats d’un

calcul par éléments finis, par la formule :

i=N
QZZT[Z 1Fi'ri (63)
=

tel que N est le nombre de nceuds sur le demi-plan de la pointe conique.

6.3. Présentation et interprétation des résultats

Comme on 1’a déja mentionné précédemment, 1’analyse conventionnelle en petites
déformations présente des difficultés et est incapable de générer la résistance en pointe
nécessaire pour une pénétration profonde.

Dans cette partie de travail, on déterminera la résistance en pointe g, pour les différents cas
de figures étudiés. La variation de la résistance en pointe en fonction de la profondeur de
pénétration est représentée sur les figures (6.1 a 6. 8). On a constaté une augmentation
réguliere de cette derniere en fonction de la profondeur au début de la pénétration, puis la
courbe a tendance a se stabiliser (convergence vers une asymptote), ce qui correspond bien a
la rupture par glissement a 1’interface entre le cone et le sol. On a constaté qu’a partir d’une
pénétration de 0.1 m et jusqu’a 0.2 m (ce qui correspond a un intervalle entre 5 roet 10 rp) la
résistance en pointe est pratiquement constante pour chaque catégorie de sol (notion de la
profondeur critique).

Dans ce qui suit (figure 6.1 ; 6.8), on présentera les valeurs de la résistance en pointe qcsous

formes de courbes.
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Figure 6.1 : Evolution de la résistance en pointe avec la profondeur de pénétration.
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Figure 6.2 : Evolution de la résistance en pointe avec la profondeur de pénétration.
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Figure 6.3 : Evolution de la résistance en pointe avec la profondeur de pénétration.
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Figure 6.4 : Evolution de la résistance en pointe avec la profondeur de pénétration.
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Tableau 6.1 : valeurs de la résistance en pointe gc et notion de la profondeur critique.

D’aprés ce tableau 6.1, on pourra adopter les valeurs moyennes de la résistance en pointe qc

suivantes :

e Argile molle: g, = 1.26 MPa

(Cas des argiles)

Déplacement | Argile Argile Argile
vertical molle | moyennement | raide
consistante
Uy gc(MPa) gc(MPa) gc(MPa)
0,100 1,254 3,47 7,050
0,104 1,254 3,512 7,060
0,108 1,252 3,6 7,080
0,112 1,257 3,541 7,020
0,116 1,268 3,5417 7,100
0,120 1,279 3,562 7,120
0,124 1,276 3,58 6,900
0,128 1,259 3,547 7,100
0,132 1,247 3,654 6,850
0,136 1,258 3,657 7,200
0,140 1,264 3,614 7,150
0,144 1,231 3,517 7,140
0,148 1,225 3,7 7,200
0,152 1,234 3,698 6,890
0,156 1,262 3,684 6,990
0,160 1,247 3,654 6,990
0,164 1,228 3,682 7,119
0,168 1,232 3,75 7,070
0,172 1,261 3,68 7,110
0,176 1,254 3,62 6,880
0,180 1,275 3,65 6,900
0,184 1,281 3,62 7,150
0,188 1,297 3,6 7,070
0,192 1,288 3,62 6,890
0,196 1,278 3,58 6,980
0,200 1,289 3,52 6,850

e Argile de moyenne consistance : q, = 3.61 MPa

e Argile raide : q. =7.033 MPa
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Figure 6.5 :

Figure 6.6 : Evolution de la résistance en pointe avec la profondeur de pénétration.
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Figure 6.7 : Evolution de la résistance en pointe avec la profondeur de la pénétration.
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Figure 6.8 : Evolution de la résistance en pointe avec la profondeur de pénétration.
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Tableau 6.2 : valeurs de la résistance en pointe qgc et notion de la profondeur critique (Cas des
sables)



Déplacement | Sable Sable Sable

vertical lache | Moyennement | Tres

dense dense
Uy gc(MPa) gc(MPa) gc(MPa)
0,1 3,570 8,913 22,411
0,104 3,658 8,950 22,753
0,108 3,715 8,922 22,441
0,112 3,789 8,696 22,144
0,116 3,758 8,913 22,780
0,12 3,687 8,950 22,776
0,124 3,789 8,922 23,526
0,128 3,825 8,696 23,570
0,132 3,785 8,913 23,547
0,136 3,892 8,950 23,570
0,14 3,715 8,922 23,768
0,144 3,699 8,696 22,411
0,148 3,782 8,913 22,753
0,152 3,873 8,696 22,441
0,156 3,871 8,913 22,753
0,16 3,921 8,950 23,526
0,164 3,900 8,962 23,570
0,168 3,784 8,596 22,753
0,172 3,787 9,121 22,441
0,176 3,777 8,696 23,570
0,18 3,770 8,913 23,526
0,184 3,990 8,950 22,753
0,188 3,879 8,913 22,441
0,192 3,847 8,950 23,526
0,196 3,854 8,922 23,480
0,2 3,827 8,960 23,490
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D’aprés ce tableau 6.2, on pourra adopter des valeurs moyennes de la résistance en pointe qc pour les

trois types de sables modélisés comme suit :

e Sable lache : q. = 3.80 MPa

e Sable moyennement dense: q. = 8.81 MPa

e Sable tres dense : q, = 23.03 MPa

6.4. Analyse dimensionnelle - Théoréme des =

Le but de 1’analyse dimensionnelle-théoréme des m est de cerner tous les parametres clefs du

probléme étudié, telles que les propriétés physiques et géométriques du pénétrométre, et les



151

caractéerisations géotechniques du sol. Elle permet aussi de réduire leur nombre de paramétres
en créant de nouvelles fonctions appelées ’termes’. Donc le résultat est beaucoup plus général
quel que soit la valeur que puisse prendre un parametre.

Quand le nombre de grandeurs ou de variables physiques vaut quatre ou plus, le théoreme en
pi de Buckingham fournit un excellent outil pour rassembler ces grandeurs en groupement
significatifs sans dimensions, dont le nombre est minimum, a partir desquels on peut établir
une équation. On appelle les groupements sans dimensions des termes en Pi. Ecrit sous formes

mathématiques, s’il'y an quantités physiques q (telle que la vitesse, la densité, la viscosité et

1’air) et k grandeurs fondamentales (telle que la force, la longueur, et le temps, ou la masse et
le temps), alors mathématiquement :

f(Q1,92,Q3 v en e e e Q) (6.4)

Cette expression peut étre remplacée par 1’équation

DT, Ty, T3 e e vee ce e wee e Ty ) (6.5)
Ou n’importe quel terme en 7 ne dépend pas de plus de (k + 1) quantités physiques q et ou

chacun des termes en  sont des mondmes de quantités g indépendants et sans dimensions.

Les termes en & sont déterminés, dans notre cas, par le théoreme de Vashy- Buckingham et ils

sont comme Ssuit

6.4.1. Résistance pénétrométrigue

f(qu C, Y, H' rO) =0 (66)

La relation adimensionnelle est donc de la forme :

DT, Ty, T3 e e ve cvvvee e e Tp_) = 0 (6.7)
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n est le nombre de quantités physique, soitn =7 et k est le nombre de grandeurs
fondamentales (M,T, L), soit K=3, ou M désigne la masse, T le temps et L la longueur.

Les termes en x sont donc sans dimension, comme sulit :

m; = q./c, : La résistance en pointe normalisée (cas des sols cohérents)

T, = q./ 0,0 : La résistance en pointe normalisée (cas des sols pulvérulents)

m, = (4. — 0y0)/ ¢y : Le facteur du cone désigné par N, ou encore N,

3 = Z/r : Taux de I’enfoncement (la distance relative entre la profondeur de pénétration et

le rayon du pénétrométre).

6.4.2. Présentation et interprétation des résultats

Dans cette partie, on présentera les résultats numériques issus de la modélisation par
CRISP, ensuite on cherchera a analyser 1’influence des paramétres étudiés sur la résistance en
pointe q. etla capacité portante q;, notamment 1’effet de la cohésion, de 1’angle de
frottement, du facteur du cone N, et de la profondeur relative Z /.

On commence par la présentation de I’effet des parametres, qui ont été définis précédemment,

sur la capacité portante d’une semelle (continue ou circulaire) a de différentes fiches D.

6.4.2.1. Influence de la profondeur de pénétration (Z/r,) sur la capacité portante

La variation de la résistance en pointe (normalisée dans le cas des argiles par la cohésion non drainée C,,
et par o, dans le cas des sables) en fonction de la profondeur de pénétration (Z/r) est représentée sur
les figures (6.9 a 6. 10). On constate une augmentation de la résistance en pointe en fonction de la
profondeur au début de la pénétration, puis la courbe se stabilise (convergence vers une asymptote)

aprés avoir atteint 5 fois le rayon du céne ry.
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Figure.6.10 : Variation de la résistance en pointe en fonction de la profondeur de pénétration
(Cas des sables)
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6.4.2.2. Etude de facteur de cbne
6.4.2.2.1. Sols argileux

Le facteur de cOne est défini en fonction de la résistance en pointe comme suit :

N, =% (6.8)

Les figures 6.11 presente la variation du facteur de cone en fonction de la profondeur de
pénétration pou un sol argileux, on a constaté, de méme pour q., une augmentation réguliéere

du facteur de cone jusqu’a une certaine profondeur critique (Z/r0=>5) .
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Figure.6.11 : Variation du facteur de céne en fonction de la profondeur de pénétration
(Cas des sols argileux)

Le tableau 6.3 présente les valeurs du facteur de céne avec la résistance pénétrométrique q.

correspondante.
Tableau 6.3 : Valeurs du facteur de cbne en fonction de la résistance pénétrométrique g

(Cas des argiles)

Argile molle | Argile de Argile raide
Sol moyenne
consistance
Zlro Jc Nk Jc Nk (o Ny
0.2 0.102 | 0.620 | 0.245 | 0.820 | 0.521 | 1.373
0.4 0.110 | 0.714 | 0.321 | 1.124 | 0.800 | 2.171

0.6 0.140 | 1.015 | 0512 | 1.888 | 1.200 | 3.314
0.8 0.180 | 1.482 | 0.780 | 2.960 | 1.500 | 4.171
1.0 0.200 | 1.681 | 0.924 | 3.536 | 2.220 | 6.229
1.2 0.250 | 2.137 | 1.215 | 4.640 | 2.700 | 7.600
14 0.350 | 3.184 | 1.460 | 5.680 | 2.900 | 8.171
1.6 0.450 | 4.147 | 1.849 | 7.236 | 3.200 | 9.029
1.8 0.550 | 5.100 | 2.241 | 8.804 | 3.500 | 9.886
2.0 0.620 | 5.847 | 2.514 | 9.896 | 4.050 | 11.457
2.2 0.680 | 6.417 | 2.548 | 10.032 | 4.600 | 13.029




24 0.720 | 6.862 | 2.758 | 10.872| 4.900 | 13.886
2.6 0.780 | 7.412 | 2.814 | 11.096 | 5.000 | 14.171
2.8 0.870 | 8.314 | 2914 | 11.496| 5.200 | 14.743
3.0 0.981 | 9.410 | 3.154 | 12.456 | 5.500 | 15.600
3.2 1.000 | 9.671 | 3.249 | 12.800| 5.750 | 16.314
3.4 1.098 | 10.580 | 3.341 | 13.204 | 5.700 | 16.171
3.6 1.147 | 11.070 | 3.451 | 13.644 | 5.800 | 16.457
3.8 1.184 | 11.440 | 3.514 | 13.896 | 6.000 | 17.029
4.0 1.240 | 12.251 | 3.547 | 14.028 | 6.200 | 17.600
4.2 1.248 | 12.069 | 3.654 | 14.456 | 6.500 | 18.457
4.4 1.248 | 12.080 | 3.511 | 13.880 | 6.800 | 19.314
4.6 1.250 | 12.100 | 3.544 | 14.000 | 6.900 | 19.600
4.8 1.265 | 12.250 | 3.451 | 13.640 | 6.950 | 19.743
5.0 1.254 | 12.140 | 3.479 | 13.720| 7.050 | 20.029
5.2 1.254 | 12.140 | 3.512 | 13.888 | 7.060 | 20.057
5.4 1.240 | 12.000 | 3.615 | 14.240| 7.080 | 20.114
5.6 1.247 | 12.070 | 3.541 | 14.004 | 7.020 | 19.943
5.8 1.268 | 12.280 | 3.541 | 14.007 | 7.100 | 20.171
6.0 1.280 | 12.400 | 3.562 | 14.088 | 7.120 | 20.229
6.2 1.289 | 12.418 | 3.582 | 14.160 | 6.900 | 19.600
6.4 1.259 | 12.190 | 3.547 | 14.028 | 7.100 | 20.171
6.6 1.247 | 12.070 | 3.654 | 14.456 | 6.850 | 19.457
6.8 1.287 | 12.470 | 3.657 | 14.468 | 7.200 | 20.457
7.0 1.264 | 12.240 | 3.614 | 14.296 | 7.150 | 20.314
7.2 1.231 | 11.910 | 3.517 | 13.908 | 7.140 | 20.286
7.4 1.241 | 12.010 | 3.714 | 14.640 | 7.200 | 20.457
7.6 1.258 | 12.180 | 3.698 | 14.632 | 6.890 | 19.571
7.8 1.257 | 12.170 | 3.684 | 14.576 | 6.990 | 19.857
8.0 1.247 | 12.097 | 3.654 | 14.456 | 6.990 | 19.857
8.2 1.184 | 11.440 | 3.682 | 14.568 | 7.119 | 20.226
8.4 1.200 | 11.600 | 3.753 | 14.840 | 7.070 | 20.086
8.6 1.240 | 12.123 | 3.687 | 14.560 | 7.110 | 20.200
8.8 1.254 | 12,140 | 3.628 | 14.320 | 6.880 | 19.543
9.0 1.240 | 12.000 | 3.654 | 14.440| 6.900 | 19.600
9.2 1.280 | 12.400 | 3.625 | 14.320| 7.150 | 20.314
9.4 1.297 | 12570 | 3.612 | 14.240| 7.070 | 20.086
9.6 1.240 | 12.257 | 3.628 | 14.320 | 6.890 | 19.571
9.8 1.278 | 12.380 | 3.581 | 14.160 | 6.980 | 19.829
10.0 1.289 | 12.490 | 3.549 | 13.920 | 6.850 | 19.457
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D’aprés ce tableau 6.3, on pourra adopter des valeurs moyennes du facteur de cone N, pour les trois

types d’argiles modélisés.



e Argile molle : N, = 12.2
e Argile de moyenne consistance : N;, = 14.3

e Argile raide : N, =20

6.4.2.2.2. Sols sableux

Dans le cas des sables, le facteur du cone peut étre déduit analytiqguement comme suit :

qc — Oyo
Su

Nk =
S, = Ty - Résistance au cisaillement undrainée.
Ty = Gy +atge

Sol sableux : C,, = 0; il vient :

qc — Oyo

N, = e w0
T 0,0 X tge
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(6.9)

(6.10)

Les figures 6.11 présente la variation du facteur de cone en fonction de la profondeur de

pénétration pou un sol sableux, on a constaté, de méme pour q., une augmentation réguliére

du facteur de cone jusqu’a une certaine profondeur critique (Z/ro=>5) .

Cependant, pour le cas des sables, des valeurs trop élevées du facteur de cone ont été

trouvées.
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Figure.6.12 : Variation du facteur de cone en fonction de la profondeur de pénétration

(Cas des sols sableux)
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Tableau 6.4 : Valeurs du facteur de cone Nk en fonction de la résistance pénétrométrique qc

(Cas des sables)

Sol Sable lache Sable de moyenne Sable dense
densité
Oc N Qc Nk Qc Nk

Z/I’o

0.2 0.158 8.042 | 0.745 31.810 | 0.867 27.524
0.4 0.287 16.021 | 1.254 54557 | 1.610 52.099
0.6 0.358 20.413| 1.771 77.600 | 2.354 76.720
0.8 0.415 23.939 | 2.140 94.065 | 3.085 | 100.933
1.0 0.458 26.606 | 2.968 131.040 | 4.849 | 159.328
1.2 0.466 27.082 | 3.188 140.861 | 5.410 | 177.886
1.4 0.581 | 34.233| 4.357 193.036 | 6.996 230.420
1.6 0.570 | 33515| 4.679 207.393 | 8.052 265.364
1.8 0.657 | 38.909| 5.171 229.344 | 10.700 | 353.022
2.0 0.785 46.815 | 5.414 240.180 | 12.574 | 415.068
2.2 0.987 59.323 | 5.749 255.168 | 13.519 446.332
2.4 1.250 | 75592 | 6.126 271.985 | 14.883 | 491.499
2.6 1.640 | 99.717 | 6.558 291.254 | 15.557 | 513.800
2.8 1.840 | 112.088 | 6.774 300.893 | 16.771 553.988
3.0 1.924 | 117285 | 7.070 314.094 | 17.579 | 580.739
3.2 2.140 | 130.646 | 7.214 320.544 | 18.207 | 601.529
3.4 2.260 | 138.069 | 7.480 332.390 | 19.861 656.285
3.6 2.499 | 152.854 | 7.839 348.416 | 20.654 | 682.540
3.8 2.658 | 162.689 | 8.007 355.918 | 20.001 | 660.934
4.0 2.758 | 168.875| 7.997 355.460 | 20.555 | 679.256
4.2 2.896 | 177.393 | 8.441 375.277 | 21.362 | 705.971
4.4 3.215 | 197.126 | 8.581 381.560 | 21.029 | 694.953
4.6 3.258 | 199.805 | 8.596 382.226 | 21.778 719.746
4.8 3.458 | 212.176 | 8.694 386.588 | 21.536 | 711.749
5.0 3.570 | 219.092 | 8.913 396.370 | 22.411 | 740.705
52 3.658 | 224548 | 8.950 308.025 | 22.753 | 752.019
5.4 3.715 | 228.074 | 8.922 396.777 | 22.441 | 741.705
5.6 3.789 | 232.652 | 8.696 386.655 | 22.144 | 731.860
5.8 3.758 | 230.722 | 8.913 396.370 | 22.780 | 752.923
6.0 3.687 | 226.342 | 8.950 398.025 | 22.776 | 752.775
6.2 3.789 | 232.652 | 8.922 396.777 | 23.526 | 777.617
6.4 3.825 | 234.860 | 8.696 386.655 | 23.570 | 779.075
6.6 3.785 | 232.429 | 8.913 396.370 | 23.547 | 778.314
6.8 3.892 | 239.023 | 8.950 398.025 | 23.570 | 779.075
7.0 3.715 | 228.056 | 8.922 396.777 | 23.768 785.630
7.2 3.699 | 227.084 | 8.696 386.655 | 22.411 | 740.705
7.4 3.782 | 232.219 | 8.913 396.370 | 22.753 | 752.019
7.6 3.873 | 237.829 | 8.696 386.655 | 22.441 741.705
7.8 3.871 | 237.749 | 8.913 396.370 | 22.753 | 752.019
8.0 3.921 | 240.842 | 8.950 398.025 | 23.526 | 777.617
8.2 3.900 | 239.518 | 8.962 398.535 | 23.570 | 779.075
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8.4 3.784 | 232.342 | 8.596 382.226 | 22.753 | 752.019
8.6 3.787 | 232528 | 9.121 405.643 | 22.441 | 741.705
8.8 3.777 | 231.909 | 8.696 386.655 | 23.570 | 779.075
9.0 3.770 | 231.476 | 8.913 396.370 | 23.526 | 777.617
9.2 3.990 | 245.085| 8.950 398.025 | 22.753 | 752.019
9.4 3.879 | 238.219 | 8.913 396.370 | 22.441 | 741.705
9.6 3.847 | 236.264 | 8.950 308.025 | 23.526 | 777.617
9.8 3.854 | 236.672 | 8.922 396.777 | 23.480 | 776.096
10.0 3.827 | 235.027 | 8.960 398.458 | 23.490 | 776.427

D’aprés ce tableau 6.4, on pourra adopter des valeurs moyennes du facteur de cone pour les trois

types de sables.

e Sable lache : Ny, = 235

e Sable moyennement dense: N, =380

e Sable trés dense : N;, =740

6.5. Effet de Pindice de rigidité ( I,.) sur le facteur de cone

Dans la littérature, le matériau sol est caractérisé par un indice de rigidité I, tel que

I = G
’ Tult

Tuie = Cy + Oyo. tgQ

Pour le cas d’un sol argileux (¢ = 0)I’indice de rigidité devient :

I—G
T'_Cu

Pour le cas d’un sol sableux (¢ = 0) I’indice de rigidité¢ devient :

L

G

 0u0-tg®

(6.11)

(6.12)

(6.13)

(6.14)
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6.5.1. Sols argileux

On constate une augmentation linéaire du facteur de céne en fonction de I’indice de rigidité,
cette linéarité est beaucoup plus claire dans le cas d’un sol sableux.

24 -

|
22 //
20 //
= 18 //
|
16 //
14 4 —T
1 T T T T
100 200 300 400 500

Figure : 6.13 : Evolution de I’indice de rigidité en fonction du facteur de cone
(Cas des argiles)

6.5.2. Sol sableux

On constate aussi une augmentation linéaire du facteur de cone en fonction de I’indice de
rigidité.

900 4

600 /

300 /

0 300 600

Ir

Figure : 6.14 : Evolution de I’indice de rigidité en fonction du facteur de cone
(Cas des sables)
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6.6. Conclusion

A la fin de ce chapitre on peut mettre le point sur les deux conclusions suivantes

a. Notion de la profondeur critique :

On a constaté a 1’issue de ce travail qu’a partir d’une profondeur donnée qu’on a plus tard
nommé Z: la résistance pénétrométrique est constante et la courbe de chargement demeure
constante. C’est d’ailleurs a partir de cette méme profondeur qu’on a pu déterminé la résistance
en pointe pénétrométrique qc.

b. Valeurs moyennes de gc, Ni: Cette modélisation numérique nous a permis de fixer des

valeurs moyennes de la résistance en pointe et de facteur de cone pour les six types de
sol etudiés.

c. Augmentation de Nk en fonction de I,

On a constaté une augmentation linéaire du facteur de cone en fonction de I’indice de rig
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CHAPITRE 7

ANALYSE DES FONDATIONS SUPERFICIELLES PAR L’ESSAI CPT
ET DETERMINATION DU FACTEUR DE PORTANCE
PENETROMETRIQUE

7.1. Introduction

Le mode de travail d’une fondation et son interaction avec le sol conduisent a introduire
la notion de profondeur critique que I’on peut définir en premiére approximation comme le
niveau au-dessous duquel, en sol homogene, la résistance sous la base de la fondation
n‘augmente plus. Les fondations superficielles ont leur base située au-dessus de cette
profondeur critique : ce sont les semelles, radiers, etc. Les fondations profondes ont leur base
située au-dessous de cette profondeur critique. Les fondations superficielles travaillent
essentiellement grace a la résistance du sol sous la base. Pour les fondations profondes (pieux,
puits, barrettes, etc.), il y a également lieu de considérer la résistance du sol le long du fiit, ¢’ est-

a-dire le frottement latéral.

Dans un premier temps, 1’ingénieur géotechnicien cherchera a fonder son ouvrage
superficiellement, pour des raisons de codt évidentes (si des conditions particuliéres liées au
projet, au site ou au sol ne le lui interdisent pas, évidemment). Il devra alors se préoccuper en
tout premier lieu de la capacité portante de sa fondation, c¢’est-a-dire vérifier que les couches
de sol superficielles peuvent effectivement supporter la charge transmise. Si le résultat des
calculs est concluant, notamment s’il n’aboutit pas a une aire de la fondation prohibitive, il doit
alors s’assurer que son tassement sous les charges de fonctionnement prévues (courantes ou
exceptionnelles) est dans des limites admissibles. Capacité portante et tassement sont ainsi
les deux éléments fondamentaux qu’il y a lieu de considérer systématiquement lors du calcul

des fondations superficielles.
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La connaissance du fonctionnement des ouvrages de géotechnique et le développement de
nouvelles méthodes de dimensionnement passent a la fois par 1’expérimentation in-situ, les
essais en laboratoire et la modélisation numérique pour la validation de lois de comportement

de sol.

Le probleme de pénétration du cbne est en effet compliqgué a cause des phénoménes
d’interaction entre le cone et le sol. Selon le mécanisme de pénétration et la nature de sol, la
réponse charge-déplacement peut étre trés différente. En revanche, les occasions de recourir a
la modélisation sont assez rares car, outre les résultats expérimentaux des essais de pénétration
statique, il faut une reconnaissance des terrains et des essais de laboratoire pour déterminer les

parametres nécessaires a la modélisation numérique [9]

7.2. Capacité portante des fondations superficielles

Un certain nombre de regles de 1’art doivent étre respectées lorsque 1’on construit une fondation
superficielle, mais, contrairement aux autres fondations (pieux, caissons, etc.), la méthode
précise de construction ou d’installation n’est pas un parametre qui influe sur sa portance ou
son tassement. Le seul parametre qui influe sur les contraintes d’interaction avec le sol est sa
rigidité et, notamment pour le calcul du tassement, on doit distinguer entre fondation souple et
fondation rigide.

Deux types de methodes de calcul de la capacité portante sont développées dans ce qui suit :
les méthodes a partir des résultats des essais de laboratoire, c’est-a-dire a partir de la cohésion
et de I’angle de frottement (méthodes classiques, dites méthodes « ¢ — ¢ ») et les méthodes a

partir des résultats des essais in situ.

7.3. Modélisation des fondations superficielles

Une modélisation numérique des fondations superficielles a été faite par M. Hamidi [10] a
I’aide du logiciel CRISP et a permis de déterminer la pression limite q; pour de différentes
fiches d’ancrages D. En se servant de ses résultats. On pourra déterminer le facteur de portance

pénétrometrique K. par une approche numérique.
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7.3.7. Méthode de détermination de la pression verticale
7.3.7.1. Semelle filante

La pression verticale est la somme des réactions dans les nceuds divisé par la largeur
de la semelle, elle est donnée par la relation suivante.

n
P:ZZ
i=1

" (7.1)

|

P : est la pression verticale ;
B : lalargeur de lasemelle ;

Fi: sont les réactions verticales dans les nocuds.

7.3.7.2. Semelle circulaire

Pour une semelle circulaire, le méme principe avec le cone s’applique (voir la formule

proposée en chapitre 6 : 6.2. calcul de la résistance pénétrométrique).

7.4. Détermination du facteur de portance pénétrométrique (K,)

7.4.1. Approche analytigue

7.4.1.1. Méthode directe

La méthode directe consiste a déterminer le facteur de portance pénétrométrique K. pour
chaque catégorie de sol (argile ou sable) et chaque type de fondation (continue, carrée ou
circulaire) pour enfin arriver a calculer la pression limite q; utile pour évaluer la capacité

portante des fondations superficielles.

7.4.1.1.1. Semelle continue dans un Sol argileux

A partir de 1’essai de pénétration statique, la capacité portante s’écrit :
@ = K Xqze+qo (7.2)

A partir des essais en laboratoire, 1’expression de la contrainte de calcul pour un sol purement

cohérent est :

1
q, = E)/ZBN], +yDN, + C,N, (7.3)
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Sachant que, pour un sol argileux : N, = 0,N, = 1 et N. = 5.14, L’expression de la capacité
portante (7.3) devient :

q =YD+ N..Cy,

(7.4)
La cohésion non drainée peut étre exprimée en fonction du facteur du cbne comme suit :
qc — Oyo
C,=——>— 7.5
Il vient :
N,
@ =YD + 3~ x (qc = Owo) (7.6)
k

Faisons 1’égalité par analogie entre (7.2) et (7.6), on trouve pour une semelle continue

N o
kO = —C(1 — l") 7.7
Nk qdc ( )

Admettons que g, est largement inférieure & q. (g,0 < q.): larelation (7.7) devient

Nc

0 P A—
ke~ (7.8)

Cette expression simplifiée donne, pour une semelle continue, les valeurs suivantes :

- Argile molle k% =0.42
- Argile de moyenne consistance k2 =0.36
- Argile raide k? =0.26

7.4.1.1.2. Semelle carrée dan un sol argileux

A partir des essais en laboratoire, I’expression de la contrainte limite d’une fondation carrée

reposant sur un sol purement cohérent pour un sol purement cohérent est :

1
q = EYZBNyfy + VDquq + CyN.fc (7.9)
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Le sol est cohérent d’ou N, = 0

fy.fqet fc des facteurs de forme qui vont :
f, =06

fq=l+tang , (tang = 0) donc f;=1

fo=1+ =, (N, = 5,14) donc £,=1.2

L’équation (7.8) devient :

q,=yD +6.168 C, (7.10)
A partir de 1’essai de pénétration statique, la capacité portante s’écrit :

@ = K¢ Xqce +qo (7.11)

Faisons 1’égalité par analogie entre (7.10) et (7.11), on arrive, pour une semelle carrée, a la

relation suivante :

kg:NCXf;:
Ny

(7.12)

Cette expression donne, pour une semelle carrée, les valeurs suivantes :

- Argile molle k! =0.51
- Argile de moyenne consistance k! =0.43
- Argile raide kl =0.31

7.4.1.1.2. Sols sableux

7.4.1.1.2.1. Semelle continue dan un sol sableux

A partir de I’essai de pénétration statique, la capacité portante s’écrit :
Q= K2Xqie+qgeen i (7.13)

A partir des essais de laboratoire, I’expression de la contrainte de calcul pour un sol purement

cohérent est :
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1
Q1= 5Y2BNy +yDN, (7.14)
tel que : go = yD = 0,,(D)
0 * 1
K X qce + GvO(D) = EVZBN]/ + Uvo(D)Nq (715)
0 * 1
K x qi, = EyzBNy + (Ny — 1)0,0(D) (7.16)

pour un sol homogene, on admet que : g = q., On obtient :

0.5y,BN. N, —1)o,,(D
qc dc

Le facteur de cone pénétrométrique N, pour un sol sableux peut étre exprimé par la relation

déja démontrée au chapitre précédent comme suit :

qc — Oyo

=— 7.18
Oyo X tgq) ( )

Ny

En substituant la valeur du facteur de céne en (¢) tel que a,,¢ < q., On trouve :

KO = 1 lNy Xt 4 (N, — 1) (7.19)
N, X tgp|2 (2)

B

En simplifiant cette derniére égalité, il découle :

1 [N,B

0 — _r- —
K¢ N x g0 |2 D+(Nq 1)] (7.20)

Le tableau 7.1 récapitule les valeurs de K. extraites de la formule précédente pour différents

types de sables pour une semelle continue en fonction de 1’¢lancement de la fondation



168

Le tableau 7.1 : Valeurs de K. pour différents types de sables en fonction de 1’¢lancement de

la fondation (semelle continue)

Valeurs de K

D/B Sable lache Sable moyennement dense Sable dense
0.1 0.876 0.982 1.142
0.5 0.271 0.286 0.32

1 0.19 0.20 0.217
15 0.171 0.173 0.183
2 0.158 0.158 0.166
2.5 0.153 0.151 0.135
3 0.151 0.145 0.128
3.5 0.148 0.141 0.123
4 0.145 0.138 0.121
Sable lache
12 —e— Sable moyennement dense

o o:s 1

1.1

—A— Sable dense

i
o]
\

0.8

0.7 - I\

0.5 I
1 |

0.4
o i\
0.2

0.1

0.0

Figure 7.1 : variation du facteur de portance en fonction de 1’élancement de la fondation.

(Cas des sables — semelle continue)



7.4.1.1.2.2. Semelle carrée dans un sol sableux

A partir de 1’essai de pénétration statique, la capacité portante s’écrit :

q = K! X qk +qo
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(7.21)

A partir des essais de laboratoire, 1’expression de la contrainte de calcul d’une fondation carrée

reposant sur un sol pulvérulent est :

@1 = 5 VaBN,fy + DNy fy + CNS.
tel que : go = yD = 0,4(D)
fy.fqet fc des facteurs de forme qui vont :
f, =06
fq=1l+tan @
fe=1+(1/N,)
K} X qe + 0,0(D) = 0,3y,BN, + yDN,(1 + tgp)

K} X qie = 0,3y,BN, + (N, (1 + tgp) — 1)oy

pour un sol homogene, on admet que : g = q., On obtient :

. 03y:BN,  (Ng(1 +1tgp) — 1)as(D)
K} = +
qc E

Faisons intervenir le facteur de cone, nous obtiendrons :

1 1
KC = I\IRX—W 0,3 Ny XT+ (Nq(]. + tg(p)— 1)

B
En simplifiant cette derniére égalité, nous trouvons : :

1

B

(7.9)’

(7.22)

(7.23)

(7.24)

(7.25)

(7.26)



Le tableau 7.2 récapitule les valeurs de K. extraites de la formule précédente pour différents

types de sables pour une fondation carrée en fonction de 1’élancement de la fondation

Tableau 7.2 : Valeurs de K. pour differents types de sables pour une fondation carrée.

Valeurs de K}

D/B Sable lache Sable moyennement dense Sable dense
0.1 0.680 0.750 0.729
0.5 0.302 0.317 0.295
1 0.254 0.263 0.241
1.5 0.239 0.245 0.223
2 0.230 0.236 0.214
2.5 0.225 0.230 0.209
3 0.222 0.227 0.205
3.5 0.220 0.224 0.202
4 0.218 0.222 0.200

sable lache
e cabledme
07 ‘\
0,6 \\
0,5 \
pond
0,3
0,2 —X 22—
0,1
" 0 2 3
D/B

Figure 7.2: variation du facteur de portance en fonction de 1’élancement de la fondation.

(Cas des sables — semelle carrée)
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7.1.1.2. Méthode indirecte

Cette méthode proposée ici se veut pour déterminer la pression limite d’une fondation
superficielle en se basant sur un raisonnement indirecte, a partir du CPT on détermine la
résistance pointe et le facteur de cone qui sont déja connu dans notre cas. On détermine ensuite

la cohésion non drainée pour un sol argileux et I’angle de frottement pour un sol frottant.

7.1.1.2.1. Sol argileux

A partir de :
_qc— 0Oy
C, = N,
On détermine
q, =YD+ N..Cy, Pour une semelle continue
q=vD.fqg+N.Cy fe Pour une semelle circulaire
Tel que :
fo=ltg @ =1
— 1 —
fe=1+ o =1.2
7.1.1.2.2. Sol sableux
A partir de
qc — Oyo
N, = —— 7.27
“T Opo-tg (727)
On détermine ’angle de frottement comme suit :
qc — Owo
t == 7.28
9= "N o5 (7.28)

Connaissant 1’angle de frottement, on tire les facteurs de portances N, et N , et on remplace

directement dans la formule de la pression de calcul q;.

7.5. Approche numérigue
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Le facteur de partance pénétrométrique peut étre défini explicitement a partir de I’expression
7.1 en fonction de la pression limite de la fondation superficielle, de la contrainte verticale et
de la résistance en pointe.

41— qp
dc

(7.30)

tel que

q, : Pression limite de la fondation superficielle tirée des résultats trouvés par HAMIDI [10]
qo - La contrainte verticale

q. . La résistance en pointe pénétrométrique

Il faut dire ici que 1’expression courante de K¢ est a 1’origine issue d’une interpolation entre

Klet KL

B

= 1 - K}l(semelle carrée)
B :
T~ K. (semelle rectangulaire)

B
=0~ K?(semelle continue)

tel que
K% facteur de portance d’une fondation continue ;
Kc! : facteur de portance d’une fondation carrée.

7.5.1. Sol argileux

On présente dans ce qui suit sous forme de courbes les valeurs des deux facteurs de portance

pour les deux matériaux étudiés.
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Argile molle
—e— Argile moyennement consistante
—a— Argile raide

0.36

] /AL
0.34 A
0.32 9

- —
0.30 - /
J /Al/
., 028
o ]
¥ 026 /
0.24 f/

0.20

0.22

0.18 T T T T
0.0 0.5 1.0 1.5 2.0

D/B

Figure 7.3 : Variation du facteur de portance en fonction de 1’¢élancement

(Semelle continue- cas des argile)

Argile molle

0.46 —e— Argile moyennement consistante
S —aA— Argile Raide

0.44

0.42 - e —
0.40 - ®
0.38 4 /o/
0.36 -
0.34 -
© 0.324 //
X 0.30]

0.28 4
0.26

0.24
0.22 -'J/

0.20 4—

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0
B/D

Figure 7.4 : Variation du facteur de portance en fonction de 1’¢lancement

(Semelle carrée ou circulaire- cas des argiles)
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Figure 7.5 : Variation du facteur de portance en fonction de 1’¢élancement

Figure 7.6 : Variation du facteur de portance en fonction de 1’¢lancement

+K

—e— K

I

NN

0.0

0.5

1.0
D/B

1.5

(Cas d’une argile raide)

2.0

1

—a—K

0,42 - e K’
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0,34 /
0,32 //'
0,30
0,28
0,26 / )"/
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(Cas d’une argile moyennement consistante)
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KC

_._KO

0.45 I
0.40 /’/
0.35 /
<L/

/'

wl )
_.//

0.20

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0
D/B

Figure 7.7 : Variation du facteur de portance en fonction de 1’élancement

(Cas d’une argile molle)

7.5.2. Sol sableux

La méme procédure suivie précédemment a été envisagée afin de déterminer le facteur de
portance pour le cas des sols sableux. Les résultats sont représentés sur les figures 7.12 et 7.13

Sable dense
—e— Sable moyennement dense
—4a—Sable lache

0.24 -

0.22

0.20

0.18

0.16

0.14 S

[&]
S 012 =

0.10
L

0.08

N e

0.06

=

0.04

0.02

0.0 0.5 1.0 1.5 2.0
D/B

Figure 7.8 : Variation du facteur de portance en fonction de 1’¢élancement

(Semelle continue - cas des sables)



0,28

0,26

Sable dense

—e— Sable moyennement dense
—4A— Sable lache

0,24

0,22

0,20

0,18

0,16

— 0,14

0,12

0,10

0,08 -

0,06 -

0,04
0,02

| o

0,0

0,5

1,0

D/B

1,5

2,0

Figure 7.9 : Variation du facteur de portance en fonction de 1’¢lancement
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7.6. Etude comparative du facteur de portance

Afin de valider les résultats trouvés, une étude comparative a été menée en comparant

les valeurs de facteur de portance trouvées dans ce travail avec celles issues du DTU-13.12 et

calculées selon les formules 7.9 et 7.10.

7.6.1. Argiles et limons

7.6.2. Sables

K, = 0,32. [1 +0,35. (0,6 + 0,4.%) 2 7.31
K. =014.[1+035.(0,6+04.2).% 7.32.

Le tableau suivant regroupe quelques-unes :

Tableau 7.3 : Comparaison entre les valeurs de K¢ issues du DTU-13.12 et celles trouvées

numériquement.

Semelle continue (B/L=0) Semelle carrée ( B/L=1)
K K;

Sol argileux Sol sableux Sol argileux Sol sableux

DTU- Ce DTU- Ce DTU- Ce DTU- Ce
D/B 1312 travail | 13.12 travail | 4341o | travail | 4345 | travail
0.1 0.25 0.24 0.12 0.05 0.28 0.23 0.14 0.051
0.5 0.31 0.29 0.17 0.12 0.38 0.38 0.18 0.18
1 0.33 0.31 0.19 0.24 0.43 0.428 0.23 0.22
1.5 0.34 0.34 0.20 0.22 0.44 0.43 0.25 0.24
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7.7. Conclusion

A I’aide de différentes approches, on a pu déterminer les valeurs de facteur de portance.

En comparant les résultats trouvés par les différentes approches avec celles issues de DTU-

13.12, on constate que ces résultats sont en bon accord avec le document technique.

Les valeurs de facteur de portance K} (semelle carrée ou circulaire) sont toujours supérieure

a K2 (semelle continue).

On remarque que quel que soit la densité du sol, le facteur de portance K. est la méme dans les

sols sableux.

On constate que le facteur de portance se stabilise dans une marge de D/B égal a 1 m pour les

fondations superficielles.

Pour des raisons de sécurité, on propose la valeur du palier (voir fig. 7.8) comme valeur
caracteristique du facteur de portance pour les sables quel que soit la densité K.=0.2
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CONCLUSION

L’analyse théorique de 1’essai de pénétration statique a 1’aide des méthodes numériques
et, notamment, des éléments finis, a permis de réaliser des progrés importants dans la

compréhension du fonctionnement des fondations superficielles.

Toutefois, il reste encore des efforts a faire pour parvenir a des prévisions réalistes. Ces efforts
ne seront véritablement efficaces et la modélisation par éléments finis ne fournira une aide

fiable a I’ingénieur que si de réels progres sont réalisés conjointement :

— dans la caractérisation du comportement des sols saturés et non saturés (rhéologie,
essais de laboratoire) ;
— dans la détermination des paramétres des lois de comportement ;

— dans ’instrumentation et dans la réalisation de 1’essai CPT.

Une étude numérique de 1’essai de pénétration statique par la méthode des ¢léments
finis a ét¢ menée en vue de I’analyse de I’analyse du comportement des fondations

superficielles continues ou circulaires. On peut présenter les résultats obtenus comme suit :

Notion de la profondeur critigue :

On a constaté a I’issue de ce travail qu’a partir d’une profondeur donnée qu’on a plus tard
nommé Z la résistance pénétrométrique est constante et la courbe de chargement demeure
constante. C’est d’ailleurs a partie de cette méme profondeur qu’on a pu déterminé la résistance

en pointe pénétrométrique qc.

Le facteur de cbne statique N :

On a pu attribuer a chaque type de sol un facteur de cone dépendant de la cohésion non drainée,
de la contrainte verticale initiale et de la résistance pénétrométrique pour la cas des sols argileux
d’une part et de I’angle de frottement, de la contrainte verticale initiale et de la résistance
pénétrométrique pour un sol sableux. Pour les argiles ce facteur vaut :

12 : pour une argile molle

14 : pour une argile moyennement consistante

19.5 : pour une argile raide.

Pour les sables ce facteur vaut :
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235 : pour un sable lache
400 : pour un sable de moyenne densité

750 : pour un sable dense

Le facteur de portance K. :

Par la suite, et en se servant de plusieurs approches, on a pu calculer les facteurs de portance
pénétrométrique Ko et Kci utile a la détermination de la capacité portante des fondations
superficielles.

L’approche numérique effectuée e au chapitre 7 a donné des courbes qui viennent en appui

avec les résultats trouvées par ’expérimentation a 1’issue d’une étude comparative. Ces

résultats sont en bon accord avec ceux du reglement en vigueur.

Des recherches se poursuivent activement dans ces domaines (modélisation des essais in-situ)
et il est raisonnable de penser qu’il sera bientot possible de modéliser de manicre satisfaisante
de tels problémes. Cependant, il subsistera toujours des problémes simples que 1’ingénieur ne
saura sans doute jamais réellement traiter, comme la mise en place de structures dans un sol, la
prise en compte de 1’histoire compléte des sollicitations subies par le sol ou, d’une maniére plus

générale, laréalité du chantier.

Par ailleurs, méme si un calcul simule d’une maniére globalement satisfaisante le
comportement d’un ouvrage, il existe touyjours des endroits dans le massif de sol ou le
comportement est mieux modélisé et d’autres ou il I’est moins bien. En particulier, il est souvent
difficile de bien reproduire a la fois les déplacements verticaux et horizontaux dans le massif
de sol aux endroits caractéristiques du fonctionnement des fondations. Une méthode de calcul
générale comme les éléments finis ne peut étre encore considérée comme une méthode de

dimensionnement courante.
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