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« L'art de dresser un projet ne consiste pas tant a résoudre un systéme d'équations par le calcul, que de
bien les poser apres avoir imaginé toutes les hypotheses plausibles. Si une culture mathématique sérieuse
est utile et nécessaire pour formuler les résultats de I'expérience, il ne faut jamais oublier que I'on n'a aucune
chance de retrouver a la fin d'un calcul ce que I'on aura oublié d'introduire initialement. En d'autres termes,
si le projeteur a omis un effort ou une déformation en un point donné d'une structure, le calcul ne les lui fera
pas retrouver. »

Conférence sur l'art de construire prononcée par Nicolas Esquillan
(concepteur du CNIT) lors de sa réception comme docteur honoris causa
a l'université de Stuttgart en 1965
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La modélisation numérique des ouvrages géotechniques,
notamment par la méthode des éléments finis ou des
différences finies, connait une utilisation grandissante
depuis ces quinze dernieéres années avec l'augmen-
tation toujours plus rapide de la puissance de calcul et
des capacités de mémoire des ordinateurs. Désormais,
des calculs en trois dimensions comprenant plusieurs
centaines de milliers de nceuds sont devenus courants.
lls permettent d’avoir accés au champ de déplacements,
de déformations, de contraintes a la fois dans le terrain et
dans différents éléments structuraux mais peuvent aussi
donner des informations sur le niveau de sécurité notam-
ment avec les procédures de réduction des propriétés de
cisaillement. Les couplages hydro-mécaniques se sont
aussi largement développés en procurant a I'ingénieur en
charge des calculs de nombreuses alternatives : calculs
complétement couplés, calcul de consolidation, calculs
non drainés en contraintes effectives, etc.

La modélisation numérique permet la réalisation de
calculs qui, sans aucun doute, participent a 'optimisation
des ouvrages géotechniques. Néanmoins, s’ils sont mal
réalisés, ces calculs peuvent conduire a des interpréta-
tions erronées dans le dimensionnement des ouvrages
géotechniques et il est donc plus que jamais nécessaire
de connaitre et maitriser les aspects les plus importants
d’une modélisation numérique.

Dans ce contexte, ce guide entend proposer des recom-
mandations sur [l'utilisation des modéles numériques
pour le calcul des ouvrages géotechniques. Il s’adresse
aux ingénieurs en bureau d’études. Ainsi, de nombreux
aspects de la modélisation numérique sont vulgarisés et
ceux désireux d’approfondir ces aspects pourront utile-
ment consulter les ouvrages référencés dans la bibliogra-
phie. Il est important de noter que ce guide ne traite pas
des situations ou des modélisations numériques devraient
prendre en compte des effets inertiels. En revanche, il
donne quelques indications, notamment dans la descrip-
tion des lois de comportement, sur la prise en compte des
chargements cycliques.

Ce guide est décomposé en 7 chapitres.

Les chapitres 1 a 5 sont consacrés aux enjeux scienti-
fiques liés a la construction et au fonctionnement d’'une
modélisation numérique :

» Dans le chapitre 1, on aborde la question du choix entre
des calculs en deux ou trois dimensions, en déformation
plane ou en axisymétrie, I'identification des couplages
hydrauliques et thermiques a considérer, la définition
de conditions aux limites pertinentes, etc.

* Le chapitre 2 est consacré aux lois de comportement
qui constituent un autre point essentiel de toute modé-

lisation numérique et I'ingénieur en charge des calculs
doit bien comprendre comment elles peuvent affecter
les résultats qu’il aura a analyser. Les effets des diffé-
rents paramétres peuvent étre maitrisés que si leurs
réles au cours du calcul sont précisément identifiés.

* Les méthodes de résolution sont présentées au
chapitre 3 pour donner a l'ingénieur une idée géné-
rale du fonctionnement de la méthode des éléments
finis et introduire un certain nombre d’éléments de
vocabulaire.

» Le chapitre 4 traite de I'interaction sol-structure. Deux
aspects sont a prendre en considération : I'élément
structural en tant que tel et sa modélisation sous forme
de barre, de poutre ou de coque, etc. et les éléments
d’interface qui lient ces éléments structuraux aux
éléments volumiques modélisant le terrain en place.
D’autres techniques plus récentes comme les macroé-
Iéments deviennent une alternative intéressante dans
certains cas.

» La présentation des couplages hydromécaniques
fait I'objet du chapitre 5 qui introduit différents types
de calculs : calculs drainés, calculs non drainés en
contraintes effectives ou en contraintes totales. Il s’agit
aussi de revenir sur les calculs de consolidation a la fois
pour les problémes de fondation et pour les probléemes
d’excavation.

Les chapitres 6 et 7 traitent des questions de concep-
tion liées a l'utilisation d’'une modélisation numérique
pour le dimensionnement et la justification des ouvrages
géotechniques :

* Dans le chapitre 6, la modélisation numérique est
décrite de maniére a étre vue comme un véritable outil
d’aide a la conception en géotechnique. Le choix de la
loi de comportement par rapport au probléme traité est
abordé. La nécessité de procéder a un calage d’'une
modélisation numérique par rapport a un modele de
référence est décrite. Enfin, les différentes méthodes
d’analyse des mécanismes de déformation et de
rupture sont décrites.

» Dans le chapitre 7, les liens entre les calculs numé-
riques et les procédures de justification des normes
de dimensionnement, notamment I'Eurocode 7, sont
présentés avec les procédures de réduction des
propriétés de cisaillement qui sont désormais devenues
un outil courant pour évaluer un coefficient de sécu-
rité relatif a la mobilisation de la résistance du terrain.
Il ’'en demeure pas moins que les résultats obtenus
a partir de ces procédures doivent étre analysés fine-
ment notamment dans le cas d’interaction entre des
éléments volumiques et des éléments structuraux.
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1 CONSTRUCTION DU MODELE

1.1 INTRODUCTION

Lors de la construction d’'une modélisation numérique, un
ensemble de choix et de simplifications est a réaliser, en
fonction du type de résultats visés, du niveau de détail
souhaité, des données géotechniques disponibles, de
I'ouvrage étudié et des chargements qu’il subit.

Il est donc primordial de bien cerner I'objectif du calcul
avant de mettre en place les différents éléments d’'une
modeélisation numérique. De maniére générale, les modé-
lisations numériques peuvent avoir pour but :

» de vérifier un dimensionnement vis-a-vis d’états limites
de service ou d’états limites ultimes ;

« de justifier une variante de construction ;

» de fournir des éléments pour interpréter le comporte-
ment observé d’'un ouvrage. Dans ce dernier cas, on
fait des hypothéses sur les phénoménes responsables
de ce comportement, et la modélisation vise a démon-
trer la pertinence de ces hypothéses, et a servir de
base a des solutions de confortement.

En fonction du contexte dans lequel la simulation est
réalisée, on pourra faire des choix de modélisation diffé-
rents pour un certain nombre d’aspects du probleme, que
I'on passe en revue dans ce chapitre. La question des
modeles de comportement pour les sols sera abordée au
chapitre suivant.

1.2 CHOIX DU TYPE D’ANALYSE

La modélisation numérique (par éléments finis ou en
différences finies) est une méthode générale de résolu-
tion approchée d’équations aux dérivées partielles. Elle
s’applique dans de nombreux domaines de la physique.
Pour la modélisation d’'un ouvrage géotechnique, la
premiére étape consiste a préciser le probléme que I'on
veut résoudre.

Dans de nombreuses situations, on résout un probléeme
de mécanique en condition quasi-statique et dans I'hypo-
thése des petits déplacements et des petites déforma-
tions : sous ces hypothéses, on cherche les déplace-
ments, les contraintes, les déformations (éventuellement
les déformations plastiques) dans les couches de sol, les
déformées et les efforts dans les structures, en tenant
compte du temps si les matériaux mis en jeu présentent
un comportement différé.

GUIDE CFMS MODELES NUMERIQUES — TOME 1 — JUIN 2023

La plupart des ouvrages peuvent étre étudiés dans ce
cadre, mais on peut souligner les points suivants :

» dans certains cas, les effets dynamiques jouent un réle
prépondérant, et les calculs en régime quasi-statique
sont insuffisants. La résolution numérique en dyna-
mique est plus complexe. Elle fait appel a des choix
supplémentaires, relatifs au schéma d’intégration
temporelle, a la discrétisation de l'intervalle de temps
étudié, aux paramétres des matériaux et a des réglages
du fonctionnement du logiciel ;

il est parfois nécessaire de revenir sur I'hypothése
des petits déplacements, qui revient a écrire les équa-
tions d’équilibre sur la géométrie initiale alors qu’elles
devraient étre écrites sur la configuration déformée.
C’est le cas lorsqu’on utilise des éléments de renfor-
cement qui ne reprennent que des efforts de traction :
on parle de comportement de membrane. Le fonction-
nement de ce type de renforcement ne peut pas étre
bien pris en compte si 'on néglige les changements de
géomeétrie. On est alors amené a actualiser la géomé-
trie (par exemple en modifiant les coordonnées des
noeuds du maillage au cours du calcul) ;

» en revanche, la prise en compte de grandes déforma-
tions, qui est nécessaire pour I'étude de I'extrusion de
métaux, du crash, ou de lI'évolution de bassins sédi-
mentaires, n’apporte rien pour le calcul d’ouvrages
géotechniques (et n’est de toute maniére pas dispo-
nible dans la plupart des codes usuels).

En géotechnique, on ne s’intéresse pas seulement aux
aspects mécaniques : dans certains cas, par exemple,
I'objet du calcul est de représenter le régime hydraulique
autour d’un ouvrage, et donc de déterminer les champs
de pression interstitielle et de vitesses de I'eau dans le
terrain.

Des phénoménes de natures différentes (mécanique,
hydraulique, thermique) peuvent étre couplés : selon le
contexte, on peut conduire une analyse pour laquelle ces
couplages sont négligés, ou pris en compte de maniére
plus ou moins détaillée (par exemple, on ne prend géné-
ralement pas en compte I'effet des variations saisonnieres
ou journaliéres de température sur les déformations d’'un
ouvrage).

Il faut insister sur deux points :

» d’une part, le choix du type d’analyse conduit a mettre
en ceuvre des traitements numériques différents, plus
ou moins robustes et complexes a maitriser ;

» d’autre part, il conduit aussi a introduire des parametres



physiques différents, qui peuvent étre difficiles a déter-
miner (dont certains ont un fort impact sur les résultats).

On revient plus en détail dans la suite de ces recomman-
dations sur la prise en compte de certains couplages, en
particulier du réle de I'eau, qui doit souvent faire I'objet
d’'une attention particuliere pour le calcul des ouvrages
géotechniques.

Une fois que I'on a déterminé le type d’analyse a conduire,
la modélisation proprement dite comporte plusieurs
étapes :

« la définition de la géométrie du domaine étudié ;

* la préparation des données du calcul :

> |la définition des caractéristiques des différents
matériaux ;

> |a définition de I'état initial ;
> la définition des conditions aux limites et des
« chargements » (forces volumiques, surfa-

ciques ou ponctuelles, débits imposés, condi-
tions de drainage, etc.) ;

> le cas échéant, la définition des étapes de
construction de [Il'ouvrage (opérations de
remblaiement, d’excavation, de renforcement,
pose et dépose d’appuis, etc.) et des interac-
tions entre les sols et les structures ;

» I'exécution du calcul, le contrdle et I'exploitation des
résultats.

1.3 HYPOTHESES GEOMETRIQUES

1.3.1 CALCULS 2D OU 3D

Toute analyse de comportement d’un ouvrage peut
recourir a une modélisation 3D décrivant toute la géomé-
trie et la complexité de I'ouvrage. Cependant une telle
démarche peut conduire a des modeles plus complexes
qu’il ne I'est nécessaire. Afin de rendre les méthodes
numériques utilisables en termes de temps et de puis-
sance de calcul, on recourt généralement a des simplifi-
cations de la géométrie et a des modéles 2D. Ces simpli-
fications se basent sur des considérations simples de
symétrie ou d’invariance du probléme que I'on étudie.

La plupart des méthodes classiques d’analyse des
ouvrages géotechniques se placent dans I'hypothése
des déformations planes : c’est le cadre le plus souvent
adopté pour I'étude de la stabilité des pentes, de la capa-
cité portante des fondations superficielles, du compor-
tement des écrans de souténement, des tunnels (en se

plagant dans une section transversale). Cette hypothése
consiste a supposer que I'ouvrage posséde une direction
privilégiée : la géométrie de I'ouvrage et des charge-
ments est invariante par translation parallelement a cette
direction, les déplacements dans cette direction sont nuls
et les déplacements perpendiculaires (dans le plan de
I'étude) sont invariants par translation dans cette direc-
tion. C’est une hypothése trés forte, qui n’est en général
pas représentative de la réalité et peut conduire dans
certains cas a des comportements erronés : par exemple,
une telle modélisation conduit a représenter une file de
pieux par un mur continu, induisant ainsi un effet d’écran
sur les plans mécanique et hydraulique pouvant nuire
a la pertinence du dimensionnement en présence d’'un
chargement horizontal ou d’un écoulement. La plupart
des modélisations numériques utilisent ce cadre d’hypo-
théses, parce que les calculs en condition tridimension-
nelle sont plus complexes a réaliser, sans que le béné-
fice qu’ils devraient apporter ne soit toujours justifié. Par
ailleurs, le degré d’information disponible sur le phasage
réel des travaux (dans le cas des écrans de souténe-
ment par exemple) et le niveau de précision attendu font
que le cadre des déformations planes est souvent suffi-
sant, moyennant la réalisation de plusieurs analyses, en
représentant par exemple plusieurs sections d’'un méme
ouvrage.

Le cas des tunnels illustre bien cette problématique. Bien
que le probléme ne soit clairement pas invariant dans
la direction de I'axe du tunnel, il reste trés courant de
conduire les calculs en déformation plane, en s’appuyant
sur la méthode convergence-confinement (Panet, 1995),
qui vise a rendre compte de la distance entre le plan
considéré et le front de taille, au moyen d’un parameétre
scalaire appelé taux de déconfinement. L'approche a été
développée dans un cadre d’hypothéses trés restrictives
(élasticité linéaire, état de contraintes initial uniforme,
etc.), mais elle donne des résultats acceptables bien
au-dela de son domaine de validité théorique. La difficulté
consiste a identifier les contextes dans lesquels son utili-
sation conduit a des résultats peu représentatifs, notam-
ment au regard des conditions géologiques rencontrées
(stratigraphie complexe), géotechniques (anisotropie des
matériaux), ou des dispositions constructives retenues
(utilisation de présouténement, d’excavations en sections
divisées, de tunneliers a confinement, etc.).

En conclusion, le recours a des calculs 3D reste réservé
a des problemes précis ou les aspects géométriques
jouent un rdle particuliérement sensible, pour lesquels il
est utile de procéder a une analyse tridimensionnelle du
probléme, quitte a simplifier certains autres aspects.

1"
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1.3.2 ETENDUE DU DOMAINE MAILLE

La modélisation des ouvrages géotechniques pose une
difficulté originale : les limites du domaine étudié ne
sont pas en général bien définies. Ou doit-on placer les
« bords » d’'une couche de sol ? Comment faut-il choisir
I'étendue latérale et verticale du domaine a prendre en
compte ?

Le domaine pris en compte dans le maillage doit au
moins recouvrir la zone dans laquelle les chargements
appliqués sont susceptibles de produire des déformations
significatives (voir §6.2.2.2).

Dans le cas de calcul de charges limites d’une fondation
par exemple, il faut s’assurer que le maillage est assez
grand pour contenir le mécanisme de rupture. Si le mail-
lage est trop petit, en fonction des conditions aux limites
choisies, on peut introduire une erreur importante sur la
charge limite.

Différents auteurs (par exemple, Mestat, 1993) ont
proposé des recommandations pour choisir la taille du
domaine a mailler, mais elles n’ont pas de fondements
théoriques. Il importe de rappeler que :

* linfluence de la taille du maillage est indissociable du
type de conditions que I'on applique sur ces limites. Le
maillage est généralement limité par un domaine paral-
Iélépipédique en 3D ou rectangulaire en 2D. Le choix
le plus courant, pour un calcul mécanique, consiste a
bloquer toutes les composantes du déplacement sur la
limite inférieure du maillage et la ou les composante(s)
horizontale(s) sur les plans verticaux qui limitent le
maillage ;

* linfluence de I'étendue du maillage dépend du charge-
ment imposé. Dans le cas ou on modélise I'excavation
d’une partie d’'un massif de sol (devant une paroi de
souténement ou a I'intérieur d’'un tunnel par exemple),
le systéme matériel restant aprés I'excavation subit une
force verticale dirigée vers le haut (égale au poids du
matériau excavé). Les calculs numériques tendent a
prévoir des cuvettes de tassements trop larges voire
un soulévement de la surface du massif. Ce souléve-
ment dépend directement de I'étendue du maillage
au-dessous du tunnel ou de I'excavation. Les déplace-
ments calculés dépendent donc fortement du maillage
et de la taille du domaine représenté.

Ce probleme n’est pas uniquement numérique : il a une
origine physique claire (le chargement appliqué est une
force vers le haut), mais il constitue une vraie difficulté
pour construire une modélisation numérique fiable. En
2D, pour un massif semi-infini élastique linéaire homo-
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gene, le soulévement di a une densité de force uniforme
est en fait infini. Il en est de méme pour le tassement
d’'une fondation filante sur un massif élastique semi-
infini. L'utilisation d’'un maillage de trés grande profon-
deur n"améliore donc pas systématiquement la situation.
Le recours a un modéle de comportement avancé peut
rendre le probléeme moins voyant et moins génant, mais
n’élimine pas complétement la difficulté. Le passage a
une représentation tridimensionnelle ne résout pas non
plus entierement le probléme.Une situation dans laquelle
le probléme ne se pose pas est celle ou un substratum
rigide a été reconnu a une profondeur bien identifiée.
Dans les autres cas, la solution numérique est entachée
d’une erreur difficile a évaluer. Il est intéressant de noter
que les déplacements présentent la méme dépendance
vis-a-vis de I'étendue verticale du maillage lorsqu’on
modélise une fondation filante soumise a une charge
verticale vers le bas (voir §6.2.2.2).

1.3.3 INFLUENCE DE LA DISCRETISATION

On rappelle que les résultats d’'un calcul par éléments
finis ou par différences finis dépendent de la « finesse
» du maillage, c’est-a-dire de la taille des mailles décri-
vant la géométrie du probléme. Ce n’est d’ailleurs pas
spécifique aux calculs géotechniques. L'idée générale est
qu’il est nécessaire, pour obtenir un résultat correct, de
mailler suffisamment finement les zones qui se déforment
beaucoup, ou se produisent en général des déforma-
tions plastiques dans le cas des sols. Bien que I'on ait en
général une idée préconcue de la zone dans laquelle ces
déformations apparaissent, il n'est pas toujours évident
de bien choisir a priori le maillage adapté au probléme
étudié. Il est donc presque toujours nécessaire de modi-
fier le maillage pour I'améliorer par étapes successives.

A ce sujet, on peut indiquer, d’une part, qu’il n’est pas judi-
cieux d’opter d’'emblée pour une discrétisation uniforme
trés fine. Un maillage comportant de trop nombreux
éléments conduit a des temps de calcul trés importants,
ce qui pénalise la mise au point du calcul et la réalisa-
tion d’études paramétriques ou d’études de sensibilité.
Il est nettement préférable, méme si cela peut paraitre
fastidieux ou laborieux, d’affiner les différents aspects
de la modélisation, y compris le maillage, par des essais
successifs, en vérifiant I'influence du maillage et en le
modifiant si nécessaire. On peut signaler que certains
logiciels permettent d’automatiser plus ou moins comple-
tement cette démarche.



1.3.4 INFLUENCE DU TYPE D’ELEMENTS

On rappelle que dans une démarche de modélisation par
éléments finis, le calcul consiste a donner, a un probleme
complexe aux dérivées partielles, a une réponse appro-
chée, définie par morceaux a l'aide de fonctions plus ou
moins complexes. La précision de cette réponse appro-
chée dépend du type de fonction permettant de la définir
par morceaux. La plupart des logiciels actuels propose
l'utilisation d’éléments finis avec interpolation linéaire
ou interpolation quadratique (Figure 1), mais il existe
d’autres types d’interpolation plus sophistiquées (interpo-
lation cubique, interpolation d’Hermite notamment). Par
rapport a des éléments linéaires, I'utilisation d’éléments
quadratiques (ou d’ordre supérieur) consiste a exploiter
un nombre de nceuds plus élevé pour un méme nombre
d’éléments ce qui permet une meilleure approximation
de la solution recherchée (en particulier I'estimation des
contraintes et déformations). Une qualité équivalente
nécessiterait un maillage plus fin avec des éléments
linéaires.

Eléments linéaires

Eléments quadratiques

Figure 1 - Eléments triangulaires linéaires et quadratiques

1.4 ETAT INITIAL DES CONTRAINTES

L’état initial des contraintes a une double influence sur le
résultat des modélisations :

» d’une part, le comportement des couches de terrain est
pratiquement toujours non linéaire. En conséquence, il
est nécessaire de bien caractériser I'état initial du sol,
en particulier I'état des contraintes, parce qu’il condi-
tionne I'apparition ou non de déformations plastiques
pour un chargement donné ;

» d'autre part, dans certains cas (par exemple dans la
modélisation du creusement d’un tunnel ou de I'exca-

vation du sol devant un écran de souténement), le
chargement mécanique a prendre en compte dépend
directement des contraintes initiales.

Malheureusement, il n’est pas toujours aisé d’estimer
précisément I'état des contraintes initiales et il faut donc
recourir a des hypothéses supplémentaires.

Pour un massif constitué de couches horizontales, on fait
souvent I'hypothése qu’elles sont « géostatiques » (Jaky,
1944, 1948), c'est-a-dire que les contraintes principales
sont verticales et horizontales, et varient linéairement en
fonction de la profondeur dans chaque couche. Elles sont
caractérisées par la donnée, pour chaque couche, de
son poids volumique (qui peut en général étre estimé de
maniére fiable) et du coefficient de pression des terres ou
repos K, (voir §6.2.3.1). La détermination de ce dernier
est en revanche beaucoup plus difficile et introduit une
incertitude mal maitrisée.

Si le massif n'est pas constitué de couches horizontales
(par exemple si I'on étudie la stabilité d’'une pente), on
peut faire 'hypothése que I'on peut approcher I'état de
contraintes initial en appliquant des forces de volume
égales aux poids volumiques des différentes zones du
maillage, a partir d’'un état de contraintes nul. On obtient
un des états de contraintes compatibles avec I'équilibre et
avec la résistance du sol, mais il est difficile de savoir s'il
est représentatif de I'état initial réel.

Dans le cas ou des ouvrages existants sont situés dans la
zone d’influence du projet, il est nécessaire de chercher
a simuler I'historique de leur construction de maniére a
retrouver un état de contrainte représentatif. Par ailleurs,
dans le cas de tunnels profonds ou de terrains fortement
surconsolidés, la contrainte verticale n’est pas forcément
la contrainte majeure et il convient alors de tenir compte
de I'histoire géologique du massif (Gysel, 1975).

1.5 PRISE EN COMPTE DU PHASAGE DE
CONSTRUCTION

Une autre particularité importante de la modélisation
des ouvrages géotechniques réside dans le fait que I'on
travaille avec un systéme matériel « ouvert » : la construc-
tion d’'un ouvrage comprend souvent une succession
d’étapes au cours de laquelle de la matiére est enlevée
ou apportée au systéme étudié (opérations d’excavation,
mise en place d’'une semelle de fondation en béton, de
pieux, de tirants, remblaiement derriere une paroi ou
au-dessus d’une tranchée couverte, excavation pour la
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réalisation d’'un ouvrage souterrain, etc.). Les calculs
géotechniques supposent donc de pouvoir gérer I'enchai-
nement de phases de calcul, avec des modifications de la
raideur de certaines parties du domaine étudié.

La prise en compte du phasage de construction d’un
ouvrage est indispensable dans de nombreuses situa-
tions (voir §6.2.2.1). Par exemple, on ne parvient pas a
reproduire correctement la distribution des tractions dans
les armatures d’'un mur en terre armée sans reproduire la
construction par phases alternées de remblaiement et de
mise en place des armatures.

De méme, dans le cas d'un souténement mettant en
ceuvre des appuis (butons), on ne peut pas reproduire la
redistribution des contraintes dans le massif de maniére
satisfaisante sans reproduire le phasage de construction.

Les tunnels sont également un exemple d’ouvrage pour
lequel le dimensionnement est intimement lié au phasage
de réalisation. A titre d’exemple pour un tunnel en sections
divisées, chaque partie excavée doit étre dimensionnée
en tenant compte des reports de contraintes induits par
les sections déja excavées.

Par ailleurs, pour justifier un ouvrage suivant la démarche
de I'Eurocode 7 sur la base de modélisations numé-
riques, on doit vérifier la stabilité de I'ouvrage pour toutes
les phases intermédiaires.

1.6 MODELISATION DES STRUCTURES

1.6.1 ELEMENTS « DE MASSIF »
OU ELEMENTS « DE STRUCTURE »

De nombreux ouvrages géotechniques mettent en jeu
des structures ou des éléments de renforcement qui sont
totalement ou partiellement en contact avec un massif de
sol.

Dans le cas d’une fondation comportant un petit nombre
de pieux ou d’inclusions rigides relativement peu élancés,
ou dans le cas d’'une paroi moulée massive, il est possible
de représenter la géométrie réelle de la structure.

Mais dans de nombreuses situations, il est impossible
ou tres difficile de prendre en compte la géométrie réelle.
Par exemple, dans le cas d’'un mur en terre armée, on
ne peut pas représenter de maniére précise la géomé-
trie de la section de chaque inclusion (quelques milli-
meétres d’'épaisseur et quelques dizaines de millimetres
de largeur), parce qu'elle est trop petite par rapport
aux dimensions du mur (quelques métres ou quelques
dizaines de meétres). Il en va de méme pour un systéme
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de fondations comportant des dizaines de pieux dont le
diameétre est trés petit devant I'étendue globale du massif
étudié. On peut également mentionner le cas des soute-
nements constitués par des rideaux de palplanches, dont
I'épaisseur est trop faible pour qu’on puisse les repré-
senter par des éléments finis « classiques » représentant
le volume de matiére de ces éléments de structures.

Pour surmonter la difficulté posée par la géométrie de
ces parties du systéme étudié, on peut recourir a des
éléments finis spéciaux, souvent appelés « éléments
de structure » (voir §4.1) qui présentent la particularité
d’avoir une surface nulle (en déformation plane) ou un
volume nul (en condition tridimensionnelle). Il existe une
terminologie assez variée pour ce type d’éléments finis :
en fonction des modélisations mécaniques auxquelles ils
correspondent, on parle d’éléments de poutre, de coque,
de barre, de cable, de membrane, etc.

Les massifs de sol étant, par contraste, modélisés comme
des éléments finis présentant une surface non nulle en 2D
ou un volume non nul en 3D, on peut chercher a discuter
dans quelles conditions I'association d’éléments finis de
types différents donne des résultats corrects ou non. On
peut par exemple faire observer que les contraintes de
cisaillement appliquées sur les deux faces d’un élément
de poutre classique sans épaisseur ne permettent pas en
principe d’induire un moment de flexion dans la poutre, ce
qui peut conduire a déconseiller ce type de modélisation
pour une paroi moulée par exemple.

1.6.2 INTERFACES SOL-STRUCTURE

En plus de leur particularité géométrique (épaisseur
nulle), les éléments de structure sont trés souvent asso-
ciés a des matériaux destinés a renforcer le sol, donc
beaucoup moins déformables que le massif avec lequel
ils sont en interaction. Ce contraste de déformabilité pose
la question de la fagon dont on décrit le contact entre le
sol et les structures.

Dans le cas des tunnels, le contact entre le sol et les
structures de souténement ou revétement est souvent
relativement rugueux du fait de la mise en ceuvre de
béton projeté sur un parement irrégulier (ouvrages
réalisés en méthode conventionnelle) ou de I'injection
d’'un matériau de comblement (couramment du mortier
de bourrage pour une excavation mécanisée). Mais il
convient également de tenir compte de la présence des
membranes d’étanchéité lorsque celles-ci sont position-
nées en extrados des structures. En fonction des condi-
tions de contact, un déplacement relatif entre la structure
et le terrain peut avoir lieu.



Dans le cas d’'un soutenement constitué par un mur
derriére lequel on constitue un remblai, le matériau de
remblai apporté a tendance a se tasser sous I'effet des
couches de sol apportées successivement, et a subir
des déformations verticales beaucoup plus grandes que
celles subies par le mur : il se produit un glissement du
matériau de remblai derriére le mur.

Pour prendre en compte ces déplacements relatifs dans

la modélisation numérique, il est nécessaire de mettre en

ceuvre des éléments finis spécifiques (voir §4.2.3). Il peut
s'agir :

» d’éléments finis classiques possédant une épaisseur
(en général fictive et trés inférieure a la taille de I'ou-
vrage), auxquels on donne des caractéristiques méca-
nigues réduites de maniére a localiser les déformations
de cisaillement et a contrbler les efforts transmis entre
le sol et la structure

» ou d’éléments sans épaisseur, appelés éléments d’in-
terface (ou « éléments de contact », ou « éléments de
joints », etc., selon les programmes de calcul), qui intro-
duisent explicitement une discontinuité du champ de
déplacement et des contraintes a l'interface sol-struc-
ture, qui peuvent étre gérées par un modéle mécanique
spécifique.

Avec les éléments finis classiques comme avec les
éléments d’interface, on peut associer au contact entre
les deux solides une condition de résistance. Les deux
approches les plus courantes pour modéliser la résis-
tance du contact sont :

 une condition de résistance en frottement : la contrainte
de cisaillement est limitée par une valeur qui dépend
de la contrainte normale o, et des paramétres de résis-
tance au cisaillement (c et @) :

|T| <c+o0, tan ()

* ou une condition limitant la contrainte de cisaillement a
une valeur imposée :

|| < qs

Ces conditions sont généralement complétées par un
critére de décollement interdisant toute contrainte de trac-
tion a l'interface.

Il est intéressant de noter que ce type de modélisation
est nécessaire si I'on veut décrire de maniére précise la
fagon dont les efforts sont transmis entre le terrain et la
structure, méme si le déplacement relatif de glissement
entre les deux n’est pas une grandeur a laquelle on s’inté-
resse.

1.6.3 AUTRES APPROCHES DE
LINTERACTION SOL-STRUCTURE

Pour modéliser le fonctionnement des fondations
profondes, il est trés généralement nécessaire de
décrire I'interaction entre le sol et les pieux. L'approche,
présentée au paragraphe précédent, qui consiste a
introduire des éléments finis d’interface a la surface
extérieure du fat n’est valide que si le pieu lui-méme
est modélisé par des éléments classiques de volume.
En revanche, dans certaines situations, cette approche
pose probléme :

» en condition tridimensionnelle, si on représente un
élément élancé (pieu, armature d’'un mur en terre
armée) par des éléments de poutre (éléments linéaire
1D), on ne peut pas y associé d’éléments représentant
l'interface puisque ces éléments linéaires n’ont pas de
surface;

» d’autre part, pour une fondation comportant un trés
grand nombre de pieux, lintroduction d’interfaces
autour de chaque pieu dans le maillage devient labo-
rieuse et rapidement impraticable.

Des approches alternatives peuvent étre proposées. On
peut en particulier mentionner I'existence dans certains
programmes de calcul d’éléments de structure « incor-
porés » dans le massif environnant (voir §4.2.4), de
procédures d’homogénéisation plus ou moins complexes
du comportement du massif renforcé, ainsi que d’autres
approches moins classiques (éléments linéiques compor-
tant un degré de liberté supplémentaire pour représenter
le glissement sol-structure et gérer la transmission des
efforts).

1.7 SYNTHESE

La réalisation d’'une modélisation numérique pour I'étude
du comportement d’'un ouvrage géotechnique suppose
de bien définir les objectifs du calcul et les phénoménes
qui doivent étre pris en compte. La démarche impose de
faire des choix en premier lieu sur le type d’analyse a
conduire, puis la géométrie du modéle, I'étendue du mail-
lage, les conditions aux limites, etc. Bien que la méthode
des éléments finis soit capable de prendre en compte
une grande diversité de situations et de détails, le meil-
leur choix n’est pas forcément celui du modéle le plus
complexe. Il faut se méfier des modélisations numériques
comportant un excés de détails complexes. Celles-ci
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sont difficiles a maitriser et donnent une impression trom-
peuse de sophistication. Par ailleurs, la multiplication des
phases de calcul, et de mauvais choix des parameétres
peuvent rendre la préparation et la réalisation pratique
des calculs trés difficiles. On peut recommander, si les
outils s’y prétent, de commencer par une étude simplifiée,
avec une augmentation progressive de la complexité du
modéle. Le contrdle des résultats et de la cohérence de
la modélisation peut alors passer par la comparaison des
résultats de ces modéles simplifiés avec ceux obtenus
par d’autre méthodes de calculs (approches empiriques
ou semi empiriques, approches analytiques, calculs aux
coefficients de réactions, etc.). Dans tous les cas, une
étude attentive des résultats et une étude de la sensibi-
lité des résultats aux paramétres dont la valeur est déter-
minée avec une certaine imprécision font partie d’'une
stratégie de modélisation efficace. On se reportera pour
cela a la suite de ce document, notamment le chapitre 6.
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2 LOIS DE COMPORTEMENT

L’attention du lecteur est attirée sur le choix fait dans
ce guide de ne présenter que des lois de compor-
tement largement répandues dans la pratique de
lingénierie géotechnique. En particulier, des
lois avancées tenant compte de phénomeénes

complexes tels que le radoucissement, le fluage
ou encore le degré de saturation des sols ne sont
volontairement pas abordées ici. Certaines notions
générales développées dans ce chapitre peuvent
néanmoins s’y appliquer.

2.1 INTRODUCTION

Une loi de comportement est une relation mathématique
entre le tenseur des contraintes et le tenseur des déforma-
tions. Cette relation est définie au niveau du point matériel
et suppose qu’un volume élémentaire représentatif peut
étre défini. On se place donc a I'échelle macroscopique :
le matériau sol est vu comme un milieu continu et homo-
géne a I'échelle du point matériel'. La microstructure du
sol n'est alors pas prise en compte explicitement.

Une loi de comportement vise a simuler le comporte-
ment contraintes-déformations du matériau. Le niveau
de complexité qui doit étre choisi pour cette relation
dépend de la finesse avec laquelle le comportement doit
étre modélisé, du niveau de connaissance des caracté-
ristiques du matériau ainsi que de I'application visée. Un
méme matériau peut étre modélisé en utilisant différentes
lois de comportement selon la situation étudiée : niveau
de chargement, type de sollicitations, phase d’étude,
objectif de modélisation, etc.

En géotechnique, selon I'application, la finalité du calcul
numérique peut étre de déterminer une résistance ou un
facteur de sécurité (il faut alors caractériser la rupture du
matériau) ou alors de modéliser les déplacements au sein
du massif de sol ou de la géostructure (on s’intéresse aux

déformations, notamment irréversibles). Dans le premier
cas, I'estimation des déformations dans le sol n’est pas
nécessairement pertinente ou intéressante et il n’est pas
utile d’investir du temps dans la détermination de para-
meétres supplémentaires.

Le comportement des sols se caractérise par de fortes non-
linéarités et une irréversibilit¢ marquée. Selon le niveau
de déformation ou de sollicitation, les sols subissent des
déformations irréversibles plus ou moins importantes, que
ce soit lors de chargements unidimensionnels, isotropes
ou déviatoriques. Lorsque les sollicitations déviatoriques
sont significatives, le sol peut atteindre un niveau de solli-
citation tel qu’'une Iégére augmentation de la sollicitation
entraine des déformations significatives. On parle alors
de rupture du matériau®. Une conséquence importante de
cette particularité (non-linéarité et caractere irréversible)
du comportement des sols est que le comportement
simulé dépend de I'état initial (notamment de I'état initial
des contraintes). Le calcul numérique en géotechnique
doit donc préter une attention particuliére a la définition
de I'état initial du massif.

Lorsque les sollicitations sont faibles (i.e. les contraintes
restent proches des contraintes initiales), le niveau des
déformations induites peut étre faible et celles-ci sont
alors considérées comme réversibles. On se place alors
dans un formalisme élastique, éventuellement non-
linéaire. Au-dela d’'un certain niveau de perturbation
de I'état initial (il conviendra de définir un critére), des
déformations irréversibles vont apparaitre et dominer la
réponse du sol, bien avant que la rupture ne soit atteinte.
Le formalisme mécanique (mathématique) utilisé dans ce
cas s’inscrit dans la théorie de la plasticité. On utilise des
modéles dits élastoplastiques ; ce sont les modéles les
plus couramment utilisés en géotechnique pour les modé-
lisations numériques (Darve, 2001, Hicher et Shao, 2002a
et 2002b).

Il est a noter que les modéles élastoplastiques regroupent
de nombreuses sous-catégories. Ce chapitre se limite
a une sélection de modéles utilisés en pratique. Des
modeles élastoplastiques avancés ont été développés
pour rendre compte du comportement des sols sous solli-
citations cycliques (Prévost, 1977, Zienkiewicz, et al.,

' Dans le cadre de la méthode des éléments finis, c'est le niveau ou la loi de comportement est intégrée, cette échelle est celle du point

de Gauss.

2 Cette rupture correspond a une perte de contrdle du chargement lors d’un essai de laboratoire, si le pilotage est réalisé en effort. D’'un
point de vue numérique, la situation correspond a une non-convergence du calcul, lorsque I'état de contrainte visé n’est plus compatible

avec la résistance du matériau.
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1985). Les phénomenes de fluage ou, plus généralement,
la viscosité des sols peuvent également étre modélisés
dans un cadre élastoplastique (Adachi and Oka, 1982,
Borja and Kavazanjian, 1985, Liingaard, Augustesen and
Lade, 2004, Leroueil, 2006).

L’élastoplasticité n’est pas le seul cadre possible pour
rendre compte du comportement non-linéaire des
géomatériaux. Dans le cas des roches (et des bétons),
la dégradation mécanique des modules élastiques est
modélisée par le biais de modéles d’endommagement
(Cordebois and Sidoroff, 1982; Dragon and Halm, 1996).
Ces modéles ne prévoient pas, par définition, de défor-
mations irréversibles mais seulement une réduction des
modules mécaniques. Ces aspects ne sont pas abordés
dans ce document. On ne traite pas non plus de la modé-
lisation des massifs discontinus.

Dans la suite, nous rappelons les notions utiles a la défi-
nition des lois de comportement puis nous présentons
les principaux ingrédients définissant ces modéles. Ce
document se termine finalement par la présentation de
quelques modéles classiques.

2.2 NOTIONS DE BASE

2.2.1 CONTRAINTES ET DEFORMATIONS

Une loi de comportement a vocation a étre implémentée
dans un code de calcul numérique (aux éléments finis
ou aux différences finies). Afin que leur formulation ne
dépende pas du repére de I'espace utilisé, les modéles
de comportement sont généralement définis en utilisant
les invariants des tenseurs des contraintes et des défor-
mations.

Dans ce document, la convention de signe correspond
a la convention usuelle en mécanique des sols. Les
contraintes sont comptées positivement en compression
et les déformations en contraction.

Les tenseurs des contraintes® et des déformations sont
décrits dans un repére cartésien orthonormé (Oxyz), par
les relations suivantes :

O-XX 0-/\9/ O-XZ EXX gX_y gXZ
g = ny ny Gyz &= Exy Eyy Syz
UXZ GyZ OZZ gXZ SyZ SZZ

Dans le repere principal, ces tenseurs s’écrivent :

op 0 0 g 0 0
o= 0 (] 0 E=0 &7 0
0 0 03 0 O 83

On rappelle que l'interaction mécanique du sol avec I'eau
interstitielle est gérée usuellement par l'intermédiaire du
tenseur des contraintes effective o' défini comme* :

c=0-u,.6
ou u, est la pression interstitielle et o le tenseur des
contraintes totales. Dans la suite du document, la nota-

tion avec « ' » correspond a cette contrainte effective
lorsque la distinction est jugée nécessaire.

2.2.2 INVARIANTS, GENERAUX ET
TRIAXIAUX

Les invariants du tenseur des contraintes sont :

I, = tr(0) I,= % tr(a?) I,= % tr(a?)

Ecrits en fonction des contraintes principales®, ils s’expri-
ment :

11=01+02+03 12= 1(012+022+032)
2

I;=L(o}+o3+0})
3

Il est utile d’introduire le tenseur déviateur des contraintes :

tr(o)

S$=0- 3

ainsi que ses invariants :

h=trls) = () Jy= (s = dee(s)

Par construction, J; = 0. En fonction des contraintes princi-
pales, le deuxiéme invariant du déviateur des contraintes

s’écrit :

Jo= < (01- 02" + (0205 + (01- 0)?)

% Le tenseur des contraintes est symétrique et ne compte que six composantes indépendantes. On utilise parfois, par commodité,

la notation de Voigt : 0 = (G, Oy, 075 Oxyy Oxy Oyy)'

1.0 0
“ Ici on note &, le tenseur unité ou tenseur d'identité : <0 1 0>
00 1

5 01 est supposée étre la contrainte principale majeure et 05 la contrainte principale mineure i.e. 01> 0, > 03.
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Le troisieme invariant du tenseur s est relié a 'angle dit
de Lode O selon :

sin(30) = ?’zﬁ ]]233/2

Tout état de contrainte peut étre défini a I'aide des trois
invariants (et de la connaissance des directions princi-
pales). Etant donné que la partie déviatorique joue un réle
important dans le comportement général des sols, il est
d’usage d'utiliser les invariants I, ], et Js.

Pour des états de contrainte classiques au laboratoire,

ces invariants se simplifient grandement. Par exemple,
lorsque la contrainte est isotrope :

p 0 O
=0 p O
0 0 »p

L=3p J,=0 J3=0

Lorsque I'état de contrainte est uniaxial :

(1 0 0
0 0 0
1 2 2 3
=04 /2=§01 ]3=2—701

Lorsque I'état de contrainte est triaxial (de révolution) :

(] 0 0
=10 o0, 0
0 0 03

1 2
Iy =0,+203 L= 3(01‘0’3)2 J3= 2_7(01‘03)3

On peut remarquer, si on introduit les invariants
« triaxiaux » p et g, qu’ils sont bien fonction des invariants
généraux :

I
p= (01+203)=§1 q=(0,-03)=V3J,

W |~

Une démarche similaire peut étre entreprise pour les
déformations. Dans I'espace triaxial, en considérant un
état de déformation triaxial de révolution, les invariants
des déformations sont donnés par :

g 0 O
&= 0 &) 0
0 0 &

2
&=&+12¢ €s=§(51'€3)

On peut montrer, d’'un point de vue thermodynamique,
que les contraintes et les déformations élastiques
sont des variables associées (Maugin, 1992). Dans
le cas des sols, c’est en fait la contrainte effective de
Terzaghi qui est associée® aux déformations élastiques.
Cette caractéristique entraine des implications intéres-
santes : une variation de contrainte effective ne peut avoir
lieu que si les déformations élastiques évoluent égale-
ment’. Dans des conditions triaxiales, les variables asso-
ciées sont ainsi €7 et p', d’'une part, et & et q, d’autre part.
Lorsque I'on réalise un essai triaxial consolidé non-drainé
sur un matériau isotrope, la condition de non-drainage
impose que les déformations volumiques soient nulles
(en supposant que I'eau interstitielle et le squelette solide
sont incompressibles). On a donc &; = 0 et donc dp' = 0.
En conséquence, dans le domaine élastique, le chemin
des contraintes effectives est nécessairement vertical
dans 'espace (p’, q).

2.2.3 RUPTURE, CRITERE DE RUPTURE

On peut définir la rupture dans les sols comme le phéno-
meéne correspondant a lapparition de déformations
(ou déplacements) « non-contrélées » induites par une
augmentation de la sollicitation. La rupture concerne le
comportement en cisaillement. L'augmentation de la solli-
citation menant a la rupture ne correspond pas néces-
sairement a une augmentation de contrainte moyenne.
Par exemple, dans le cas d’'une excavation, c’est bien
le déchargement qui induit la rupture, par le biais d’'une
augmentation du déviateur des contraintes. On peut noter
qu'’il n’est pas pertinent, pour les applications courantes,
de considérer la rupture d’'un sol sous sollicitations
isotropes de compression.

6 Cela peut étre démontré rigoureusement, sous I'hypothése de l'incompressibilité de la phase solide.

” Dans le contexte de la loi élastique linéaire qui porte son nom, Hooke a énoncé, en 1678, « Ut tensio sic vis », i.e. « telle extension,

telle force », ce qui est équivalent a « pas de chargement sans déformation [élastique] ».
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L'étude et I'analyse des conditions de la rupture d’'un
terrain constituent un enjeu majeur en géotechnique.
Dans cet objectif, des criteres ont été définis permet-
tant de caractériser si un état du sol donné pourrait ou
non donner lieu a une rupture. Un critére de rupture est
défini en termes de contraintes. Il délimite, dans I'espace
des contraintes, deux zones : une zone dans laquelle
les contraintes subies par I'élément de sol sont admis-
sibles et une zone dans laquelle les états de contrainte
ne peuvent pas étre appliqués au sol sans qu’il ne rompe.
Le critére correspond a la définition de la frontiére entre
ces deux domaines : une surface dans I'espace tridimen-
sionnel des contraintes, une courbe ou une ligne en deux
dimensions dans le plan (p, q) par exemple.

Le critére de rupture le plus utilisé pour les sols est le
critére de Mohr Coulomb. Il décrit, a I'aide de seulement
deux paramétres a déterminer, la résistance au cisaille-
ment d’un sol.

2.2.4 PLASTICITE

De fagon générale, un sol peut se comporter de maniére
réversible ou irréversible selon le niveau de sollicita-
tion qu’il subit, sans que la rupture ne soit atteinte. Par
définition, lorsque le comportement est réversible, on
parle d’élasticité. Dans le cas contraire, le formalisme le
plus courant pour décrire le comportement irréversible
correspond a la théorie de la plasticité. Formellement, on
définit dans I'espace des contraintes un domaine élas-
tique au sein duquel tout changement de contrainte ne
produira que des déformations élastiques (réversibles).
Ce domaine, frontiére incluse, contient nécessairement
I'état initial des contraintes. La frontiere de ce domaine
permet de définir un critere de plasticité, au sens ou
lorsque le point représentatif de I'état de contrainte atteint
la frontiere et que le chargement « augmente » des
déformations plastiques se développent. Dans le cadre
de I'élastoplasticité classique, le point représentatif de la
contrainte ne peut en aucun cas franchir cette frontiére.

Deux cas sont alors a distinguer. Le premier correspond
a une frontiére fixe : le domaine élastique ne varie pas
quelle que soit I'évolution des sollicitations. On parle de
plasticité parfaite et la génération de déformations plas-
tiques va plutdt correspondre a la rupture du matériau (le
critére de plasticité est équivalent au critére de rupture).
Le second cas correspond a un matériau pour lequel
cette frontiere élastique évolue au cours du chargement.
La génération de déformations plastiques permet alors
de déplacer la limite d’élasticité. On parle d’'un matériau
écrouissable. Lorsque le domaine élastique s’agrandit
au cours d’'un chargement plastique, on parle d’écrouis-

sage positif. Lorsqu’au contraire la taille de ce domaine
diminue, on parle d’écrouissage négatif (radoucisse-
ment).

Il est important de distinguer I'apparition de déformations
plastiques de la rupture. Pour bien s’en convaincre, il
suffit de constater que lors du chargement d’un échan-
tillon a 'cedomeétre, il y a apparition de déformations plas-
tiques (irréversibles) sans pour autant qu’il y ait rupture
du matériau.

2.2.5 PARAMETRES

Une loi de comportement introduit un certain nombre
de parametres. Le « prix » a payer pour une loi raffinée
ou sophistiquée est le nombre croissant de paramétres
a déterminer, par le biais d’essais de laboratoire ou de
corrélations a partir de données de terrain voire par essai-
erreur.

2.3 DESCRIPTION D’UNE LOI
DE COMPORTEMENT
ELASTOPLASTIQUE

En mécanique des sols, les comportements sont quasi
systématiquement non-linéaires. En conséquence, les
lois de comportement sont définies de maniére incré-
mentale : elles relient les incréments de déformation aux
incréments de contrainte (effective).

Tous les modeles élastoplastiques présentés ici consi-
deérent des petites déformations et par conséquent que le
tenseur des déformations peut se décomposer comme la
somme d’une partie élastique et d’'une partie plastique :

e=¢g+¢&P

soit, de fagon incrémentale :

de = de? + deP

2.3.1 ELASTICITE

Une propriété importante de I'élasticité est que les défor-
mations subies par le matériau ne dépendent que des
états initial et final des sollicitations qui lui sont appliquées.
Deux chemins de sollicitations différents dont les états de
contraintes initial et final sont identiques conduisent au
méme état final de déformations.

Un comportement élastique traduit un comportement
réversible. Mais attention, élasticité ne signifie pas néces-
sairement linéarité.
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La loi élastique la plus simple considére un matériau
isotrope avec un comportement linéaire. Dans ces condi-
tions, la loi correspond a la loi de Hooke. Elle néces-
site deux parametres pour étre définie : un module de
Young E et un coefficient de Poisson v, ou un module de
compressibilité K et un module de cisaillement G.

Un comportement élastique non-linéaire se traduit par
une dépendance des modules élastiques vis-a-vis de
I'état de contrainte ou de déformation. De nombreuses

fonctions ont été proposées et sont présentées dans la
littérature pour décrire ces dépendances des modules.
Des exemples sont donnés dans la suite de ce chapitre
(voir §2.4). Il est intéressant de souligner le cas de la
dégradation des modules élastiques (Atkinson and Sall-
fors, 1991). Il s’agit de représenter le fait que la valeur du
module apparent dépend du niveau de déformation induit
par I'ouvrage a construire (Figure 2).

Figure 2 - Variation du module de déformation avec la déformation induite par I'ouvrage
a construire ou celle mesurée par les essais mécaniques

2.3.2 SURFACE DE CHARGE -
CRITERE DE PLASTICITE

Cette surface délimite le domaine élastique. Comme
indiqué plus haut, les déformations plastiques appa-
raissent lorsque le point représentatif de [I'état de
contrainte atteint cette frontiére. Cette surface est définie
de telle sorte qu’elle introduit un critére qui permet de
déterminer si des déformations plastiques se développent
pour I'incrément de charge en cours d’analyse. Formelle-
ment, ce critére est décrit comme une fonction mathéma-
tique f(o,X) du tenseur des contraintes (et, éventuelle-
ment, d’autres variables X caractérisant I'état du matériau
comme les déformations plastiques accumulées, etc.).
Une telle fonction est aussi appelée fonction de charge.
Trois cas se présentent alors (avec o. I'état de contrainte
prévu en fin d'incrément, obtenu typiquement via une
prédiction élastique) :

* f(0.,X)<0 : I'état de contrainte est dans le domaine
élastique et I'incrément de déformation sera purement
élastique ;
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* f(0.,X)=0 : I'état de contrainte se situe sur la fron-
tiere du domaine élastique et lors d’'un « chargement »
(incrément dirigé vers I'extérieur du domaine élastique)
incrément de déformation comporte une composante
plastique. On note que lors d’'un « déchargement »
l'incrément de déformation sera uniquement élastique ;

* f(0.,X)>0 : I'état de contrainte n’est pas admissible.

Lorsque le critere de plasticité indique que des déforma-
tions plastiques apparaissent, il convient de déterminer
I'orientation ainsi que I'amplitude de I'incrément de défor-
mation plastique.

L'amplitude (norme du tenseur ou du vecteur) se déter-
mine en appliquant la condition dite de consistance, qui
impose que le point représentatif de I'état de contrainte ne
sorte jamais du domaine élastique (et ce, que le modéle
considere une plasticité parfaite ou un écrouissage).

L'orientation de l'incrément peut étre vue comme la direc-
tion du vecteur représentant l'incrément des déforma-



tions plastiques. Dans I'espace triaxial (p,q), cela revient
a déterminer le rapport entre les parties déviatoriques
et volumiques des déformations. Pour caractériser cette
orientation, on définit généralement « la régle d’écoule-
ment plastique ».

2.3.3 POTENTIEL PLASTIQUE —
REGLE D’ECOULEMENT PLASTIQUE
(DONT DILATANCE)

Cette regle introduit un potentiel plastique généralement
décrit a l'aide d’'une fonction de charge g(a,X) (on
construit alors une famille de surfaces dans I'espace
des contraintes tels que g(o,X)=cste). Elle stipule
que le taux d’écoulement plastique dérive de ce poten-
tiel (lincrément des déformations plastiques est orienté
dans la direction de la normale a la surface passant par
le point représentant I'état de contrainte, qui se trouve,
par construction, sur la surface de charge également).
Le potentiel plastique le plus simple est f=g (incrément
plastique normal a la surface de charge). On parle alors
de modele de comportement associé ou de regle d'écou-

lement normale. Cependant, pour les sols, une regle
d’écoulement normale décrit généralement mal les défor-
mations volumiques lors d’'un chargement plastique. Il est
alors nécessaire de définir un potentiel plastique g distinct
de la surface de charge f. Les déformations plastiques
sont alors définies par la relation suivante :

deP = dA 99
do

Le terme dA est alors défini comme le multiplicateur
donnant 'amplitude de l'incrément de déformation plas-
tique. On note alors que le potentiel plastique est défini a
une constante pres, et qu’il est évalué au niveau du point
représentatif de I'état de contrainte par I'intermédiaire de
son gradient uniquement.

La Figure 3 illustre I'effet d’'une régle d’écoulement en
plasticité non associé : l'incrément de déformation plas-
tique deP, calculé au point actuel de contrainte situé sur
la surface de charge f(a,X)=0, est normal au potentiel
plastique g (o,X) = cste.

Figure 3 - lllustration de la régle d’écoulement
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2.3.4 LOID’ECROUISSAGE

En dehors du cadre de la plasticité parfaite, il convient
de décrire comment le domaine élastique évolue avec
le chargement (on parle d’écrouissage). Des variables
internes, décrivant I'état du matériau, sont alors définies.
Il est usuel de considérer que ces variables internes
dépendent des déformations plastiques. On distingue
(Figure 4) un écrouissage isotrope (lorsque la taille du

domaine élastique s’agrandit ou rétrécit avec I'accumula-
tion des déformations plastiques) et un écrouissage ciné-
matique (lorsque la taille du domaine reste fixe mais que
le domaine se déplace dans I'espace des contraintes).
L'écrouissage cinématique est notamment bien adapté
pour les chargements cycliques. L'écrouissage isotrope
est le plus couramment utilisé dans les modeles élasto-
plastiques. Certains modéles complexes combinent ces
deux types d’écrouissage.

Figure 4 - lllustration de I'effet d’'un écrouissage isotrope (gauche)
et cinématique (droite) dans le plan déviatorique.

Un exemple d'écrouissage couramment rencontré
correspond a une compression oedométrique (Figure
5). En effet, la contrainte de préconsolidation correspond
a la variable d’écrouissage et elle augmente au méme
rythme que la charge verticale appliquée lorsque cette

derniere atteint cette contrainte de préconsolidation.
Cette augmentation s’accompagne de déformations plas-
tiques, que I'on observe en appliquant un cycle décharge-
ment-rechargement.

Figure 5 - Essai oedométrique idéalisé
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2.3.5 RESOLUTION

En termes de résolution au niveau du point matériel,
la variable d’entrée est lincrément de déformation
« totale » (somme des parts élastique et plastique). On
fait d’abord une prédiction élastique de I'incrément des
contraintes. Si le critére de plasticité n’est pas atteint
(fonction de charge négative), l'incrément est accepté.
Si le critére est dépassé (fonction de charge positive),
lincrément n’est pas acceptable et il faut corriger les
contraintes pour tenir compte de la plastification du sol.
Il faut alors déterminer l'incrément des déformations
plastiques. Cela est réalisé en utilisant la condition de
consistance (cette condition va permettre de déterminer
I'amplitude de la déformation plastique en tenant compte
de la loi d’écrouissage) ainsi que la régle d’écoulement

plastique (qui donne la direction de I'incrément de défor-
mation plastique). On peut ensuite calculer la correction
de contrainte a appliquer.

On note ¢'. le point correspondant a la prédiction élas-
tique de l'incrément. Si ce point ne vérifie pas le critére
de plasticité (f >0), il doit étre ramené sur la surface
de charge (en tenant compte de son écrouissage le
cas échéant). La correction de la contrainte 6¢" corres-
pond alors a I'incrément de déformations plastiques (elle
respecte donc la régle d’écoulement). La Figure 6 illustre
le principe de processus.

Le calcul des déformations plastique est réalisé ainsi de
facon itérative jusqu’a atteindre un état global accep-
table (f inférieur ou égal a 0 en tout point). La descrip-
tion de ces processus de résolution est abordée dans le
chapitre 3.

Figure 6 - lllustration de la correction plastique entre deux incréments n et n+1
pour une surface de charge f avec écrouissage.

2.4 QUELQUES MODELES USUELS

2.41 MODELE LINEAIRE ELASTIQUE

Il s’agit du modéle de base. Le sol est assimilé a un
matériau élastique caractérisé par un module de Young
et un coefficient de Poisson. L’hypothése d’'un compor-
tement élastique peut étre 1égitime pour certains types
de problémes géotechniques comme il est expliqué
en §6.3.1.

Ce modéle nécessite donc 2 paramétres :
* Module de Young E

» Coefficient de Poisson v

Elasticité

Elasticité

Le Tableau 1 présente les principaux éléments constitu-
tifs de ce modeéle.

Tableau 1 - Constitution d’un modéle linéaire élastique

dp’ E
d e— L K=
&=k 3(1-2v)
Elasticité d
deé= 94 - _E
3G 2(1+v)

25




242 MODELE ELASTOPLASTIQUE PARFAIT
AVEC CRITERE DE MOHR COULOMB

Ce modeéle est un modéle a surface d’états limites non
fermée sans écrouissage. En I'absence d’écrouissage, la
rupture est atteinte dés que I'état de contraintes se trouve
sur la surface d’états limites. Dans sa version la plus
simple, I'élasticité est linéaire. Une fois la rupture atteinte,

I'écoulement plastique est dicté par I'angle de dilatance.
Lorsque la cohésion n’est pas nulle, le modéle peut
prévoir une résistance a la traction pour le sol. Certaines
versions de ce modéle implémentées dans les codes de
calcul tiennent compte d’un critére de rupture en traction,
souvent donné par une valeur forfaitaire de traction a ne
pas dépasser.

La Figure 7 illustre le principe de ce modele.

Figure 7 - lllustration d’un modele élastoplastique parfait avec critere de Mohr Coulomb

Ce modéle nécessite 5 parametres :

* Module de Young E Elasticité

+ Coefficient de Poisson v Elasticité

» Angle de frottement 10} Plasticité (états limites)

» Cohésion c Plasticité (états limites)

* Angle de dilatance Y Plasticité (écoulement plastique)

Le Tableau 2 présente les principaux éléments constitutifs de ce modéle.
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Tableau 2 - Constitution d’un modéle élastoplastique parfait avec critére de Mohr Coulomb

dp’ E
del= — K=
o &=k 3(1-2v)
Elasticité d
dei = e o —
3G 2(1+v)

En fonction des contraintes principales (01 = 0, = 03):
flo) = (01-03) - (014 03) sing - 2c cosp =0

En fonction de I'angle de Lode 6 :

___ 6sing N 6 cos@
1 3 -sin30 sing 3 - 5in30 sing

Surface d’états limites . o
Compression triaxiale :

_6 Slr'l(p N 6 co?s‘go c
3 -sing 3 -sing

Extension triaxiale :

6 sin ¢ 6 cos @
q= . p ; c
3+sing 3+ sin @

Paramétre écrouissage Néant

Loi d’écrouissage Néant

Reégle d’écoulement :
de?

1eP = -siny (pour un mécanisme actif)
sS

Ecoulement plastique
Potentiel plastique :

g(0) = (01 - 03)-(01 + 03) siny
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2.4.3 MODELE DE CAM-CLAY MODIFIE

Ce modéle (Roscoe, Schofield and Wroth, 1958; Roscoe,
Schofield and Thurairajah, 1963; Schofield and Wroth,
1968) est un modéle a surface d’états limites fermée
avec écrouissage. Les surfaces d’états limites conservent
leur forme elliptique au cours de I'écrouissage. La loi
d’écrouissage relie I'extrémité p, de I'ellipse a la déforma-
tion volumique plastique. L'écoulement plastique dérive

d'un potentiel dont I'équation est identique a celle des
surfaces d’états limites (écoulement plastique associé).
L’élasticité est non linéaire et la rupture est atteinte au
point de I'ellipse pour lequel le vecteur d’écoulement plas-
tique est vertical (sommet de I'ellipse).

La Figure 8 illustre le principe de ce modele.

Figure 8 - lllustration du modéle de Cam-Clay modifié

Ce modéle nécessite 4 parametres :

» Coefficient de recompression K* Elasticité
» Coefficient de Poisson Vur Elasticité
- Coefficient de compressibilité A*

» Forme ellipse M

Plasticité (écrouissage)

Plasticité (états limites, écoulement plastique)

Le Tableau 3 présente les principaux éléments constitutifs de ce modéle.
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Tableau 3 - Constitution du modéele Cam-Clay modifié

K*
de = —dp
Elasticité P
dst = ﬂ G = 3(1'2Vur) p
* 3G 2(1+v,) K*
2. M2 ) =
Surface d’états limites q°-Mp(po-p) =0
Paramétre écrouissage dsf
Loi d'é i dpy = Po p
oi d’'écrouissage bo = T ds,
p -
Ecoulement plastique dey ZMZM
deP 2q
La mise en ceuvre de ce modéle appelle les commen- + le paramétre k* est le pendant de I'indice de décom-
taires suivants : pression — recompression C; / (1+e,) pour un essai de
+ du paramétre M dépendent le coefficient de pression compression isotrope. Il n'existe pas de relation géné-

des terres au repos en consolidation normale Kg° et
le critere de rupture représenté par la pente M. Il n’est
généralement pas possible d’obtenir le paramétre Ko*
mesuré en fixant le paramétre M a partir de la rupture ;

le parameétre p, définit 'abscisse de I'extrémité de
I'ellipse ;

le paramétre A* est le pendant de l'indice de compres-
sion C,/ (1+e,) pour un essai de compression isotrope.
En remarquant que le ratio oy, /o, reste constant dans
un essai cedométrique, il peut étre démontré que :

C.
TP R
(1+ey)Ln10

rale entre k* et C; / (1+e,) car le ratio 0y, / 0, n’est pas
constant en rechargement déchargement ;

« attention a ne pas confondre K,"¢ qui est une donnée
intrinséque au sol et K, qui caractérise I'état des
contraintes initiales. K, peut étre différent selon I'état
de consolidation de I'échantillon.

Le modele Cam-Clay modifié constitue un modéle trés
intéressant d’un point de vue pédagogique (pour décrire
le comportement de sols argileux reconstitués au labora-
toire) mais son utilisation en pratique (avec une loi d’écou-
lement plastique associée) se révele peu pertinente du
fait de prévisions non fiables en cisaillement, notamment
pour les sols surconsolidés.
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2.44 MODELE SOFT-SOIL

Ce modeéle est un modele a surface de charge fermée.
Celle-ci est la composition de deux surfaces distinctes :
la premiére surface est une portion d’ellipse et comprend
un mécanisme d’'écrouissage. La seconde correspond au
critere de Mohr Coulomb sans écrouissage.

Les surfaces de charge de la premiére famille conservent
leur forme elliptique au cours de I'écrouissage. La loi
d’écrouissage relie I'extrémité p, de I'ellipse a la déforma-

tion volumique plastique. L’écoulement plastique dérive
d’'un potentiel dont I'équation est identique a celle des
surfaces d’états limites (écoulement associé).

En I'absence d’écrouissage, la rupture est atteinte dés
que I'état de contraintes se trouve sur la surface d’états
limites de la seconde famille. Une fois la rupture atteinte,
I'écoulement plastique est dicté par I'angle de dilatance.

L’élasticité est non linéaire. La Figure 9 illustre le principe
de ce modéle.

Figure 9 - lllustration du modéle Soft-Soil

Ce modéle nécessite 7 parametres :

» Coefficient déchargement K* Elasticité
» Coefficient de Poisson Vur Elasticité
Coefficient chargement A*
« Coefficient de pression des Ki¢
terres au repos en consolidation
normale
* Angle de frottement @
* Cohésion c
» Angle de dilatance Y

Plasticité (famille 1, écrouissage)

Plasticité (famille 1, forme surface états limites, écoulement plastique)

Plasticité (famille 2, états limites)
Plasticité (famille 2, états limites)

Plasticité (famille 2, écoulement plastique)

Le Tableau 4 présente les principaux éléments constitutifs de ce modéle.
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Tableau 4 - Constitution du modeéle Soft-Soil

*

K
de = —dp
Elasticité p
. dq 3(1-2v,,) p
dSS = — =
3G 2(1+v,) k*

Famille 1 q%- M%(py-p)(p +ccotp)=0
6 sin ¢ 6 COS @

q= : + :
3-sing 3-sm ¢

Surface d’états limites
Famille 2

Famille 1 dg’

Parameétre écrouissage . A
9 Famille 2 Néant

Famille 1 dpo= —— del
Loi d’écrouissage A*-

Famille 2 Néant

de? =M22p-p0+ccotq0

Famille 1 5
Ecoulement plastique des 2q
. del .
Famille 2 =-siny
de?

La mise en ceuvre de ce modéle appelle les commentaires suivants :

» les modeles n’utilisent pas en interne la donnée Ko lls utilisent le paramétre M gérant la forme de I'ellipse et duquel
dépend la pression des terres au repos en consolidation normale. Il peut étre démontré que :

_ \/< 1- Konc >2 (A*/ K* - 1)(1 - I(Onc)(1 - zvur)
- 1+ 2KOnC 7(*/ K* (1 + ZKOHC)(]- - 2Vur) - (1 - Konc)(1+vur)

* le paramétre p, définit 'abscisse de I'extrémité de I'ellipse.

* le paramétre A* est le pendant de lindice de compression C. / (1+e;) pour un essai de compression isotrope.
En remarquant que le ratio 0}, / 0, reste constant dans un essai cedométrique, il peut étre démontré que :

— CC

" (14+€,)Ln10

*

* le paramétre k* est le pendant de I'indice de décompression — recompression C,/ (1+e,) pour un essai de compression
isotrope. Il n’existe pas de relation simple entre k* et C;/ (1+e0) car le ratio g, / 0, n’est pas constant en rechargement
déchargement.

« attention a ne pas confondre KO"Cqui est une donnée intrinséque au sol et K, qui caractérise I'état des contraintes
initiales. K| peut étre différent selon I'état de consolidation de I'échantillon.
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2.4.5 MODELE HARDENING SOIL

Ce modéle est un modéle a surface d'états limites
fermée. Il est composé de deux surfaces distinctes avec
écrouissage : la premiére famille est la surface dite de
cisaillement, alors que la seconde famille est la surface
dite de compression. Il est important de noter que ces
deux surfaces se comportent indépendamment : si 'une
est activée, l'autre ne change pas, sauf dans le cas parti-
culier ou les deux surfaces sont activées ensemble. Dans
ce dernier cas, les déformations plastiques issues des
deux surfaces sont ajoutées.

Les surfaces d’états limites de la premiére famille changent
de taille mais également de forme lors de I'écrouissage.
La loi d’écrouissage relie la forme et la taille de la surface
a la distorsion plastique de fagon qu’un essai triaxial

reproduise une loi hyperbolique. L'écoulement plastique
dérive d’'un potentiel dont I'équation est différente de
celle des surfaces d’états limites (écoulement plastique
non associé). On peut noter que I'expression du potentiel
plastique différe selon que le sol est dilatant ou contrac-
tant. La rupture est obtenue lorsque I'état de contraintes
est tel que la surface ne peut plus étre écrouie.

Les surfaces d'états limites de la seconde famille
conservent leur forme elliptique au cours de I'écrouis-
sage. La loi d’écrouissage relie I'extrémité p, de I'ellipse
a la déformation volumique plastique. L'écoulement plas-
tique dérive d’un potentiel dont I'équation est identique a
celle des surfaces d’états limites (écoulement associé).

L’élasticité est non linéaire. La figure 10 illustre le principe
de ce modele.

Figure 10 - lllustration du modéle Hardening-Soil
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Les Figures 11 et 12 illustrent la distinction entre un comportement dilatant et un comportement contractant.

Figure 11 - Modéle Hardening-Soil — cas d’un comportement dilatant

Figure 12 - Modele Hardening-Soil — cas d’un comportement contractant
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La mise en ceuvre de ce modéle nécessite de définir 11 parametres :

* Module de Young en rechargement
» Coefficient de Poisson
* Module de Young a 50% de la rupture

» Ratio déviateur rupture sur déviateur
asymptotique

* Angle de frottement
+ Cohésion

* Angle de dilatance

* Module cedométrique

» Coefficient de pression des terres
au repos en consolidation normale

* Puissance liant les raideurs
aux contraintes

» Pression de référence pour laquelle
sont définis les modules

E, Elasticité

Vur Elasticité

Eso Plasticité (famille 1, écrouissage)
Ry Plasticité (famille 1, états limites)
@ Plasticité (famille 1, états limites)
c Plasticité (famille 1, états limites)
Y Plasticité (famille 1, écoulement plastique)

E.q Plasticité (famille 2, écrouissage)

Ko° Plasticité (famille 2, états limites)
m Elasticité, plasticité familles 1 et 2

pr‘-’f Elasticité, plasticité familles 1 et 2

Le Tableau 5 présente les éléments constitutifs de ce modeéle.

Tableau 5 - Constitution du modéle Hardening-Soil

dp E,
dé‘f = Kur = S 4 -
K. 3(1 - Zvur)
Elasticité
dq E,
def= b G= s
3Gy, 2(1+vy)
Famile1 2R a  2q _ v
Surface d'états limites Eso 1-q/q.  Eu
Famile2  g?+ a?(p+ccot®)? - a?(py+ ccot )2 =0
o . Famille 1 yP
Parameétre écrouissage Famille 2 gf
Famille 1  voir surfaces d'états limites
Loi d’écrouissage ' Pt [ po \" »
Famille 2 dpg = ? AT de,
. del) .
Famille 1 , =-sin Ym
Ecoulement plastique de;
dsP
Famile 2 % _ o? ptccotey
deP q
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L'utilisation pratique de ce modele appelle les commen-
taires suivants :

* les « modules » intervenant dans ce modéle peuvent
varier avec |'état de contraintes selon les lois suivantes :
ol 03T C cotp\™m
Eso =Eg\ o
50 50 pref +ccoto

o3+ ccotp\™
E, =EJ[ - BTCO®
pe +ccoto
E _ Eref 03 /Konc+ c cot () m
oed T\ pr + ccot @

ou EZif EXY et E'; sont des modules de référence a
ref

05 Py pour EL ot X7, et & 5= Ky pour EL%
» I'expression de la surface d’états limites fait intervenir le
déviateur asymptotique :

1 6sing

Qo = Ef 3 sing (p+ ccoto)

* le paramétre p, définit I'abscisse de I'extrémité de
I'ellipse ;

* les paramétres a et § sont des parametres internes
que l'utilisateur ne peut rentrer directement. A la place,
I'utilisateur est invité a rentrer le module cedométrique
et le coefficient de pression des terres au repos en
consolidation normale. a et § sont alors déterminés en
simulant un essai cedométrique qui respecte le module
cedomeétrique donné et qui est tel que sous un charge-
ment 3= Kgcalla déformation mineure est nulle ;

* la loi d’écoulement plastique sur la surface de cisail-
lement introduit la notion de dilatance mobilisée (y,,)
qui elle-méme requiert la notion de frottement mobi-
lisé (¢n,). Connaissant le cercle de Mohr de I'état de
contraintes, il est possible de déterminer la pente de la
droite de Mohr Coulomb qui tangente le cercle de Mohr.
Ainsi, on peut démontrer que :

. 01-03
sinp,, = ————
" o1+ o3+ccot o

L'angle de dilatance mobilisé se déduit alors de I'angle
de frottement mobilisé et de I'angle de frottement critique

(¢cy) par:

Casou <0 Casoup>0
Cas ou sin ¢, < 3/4 sin @ PYn,=0 Yn=0
sin @, - sin @,
- > . _ . _ Jm T e
Cas oU sin @, 3/4 sin ¢ Y=y sin ¥, = max \1_ o @ SiN @ * 0

avec sin @, =

sing@-siny

1-singsiny

* ce modéle peut ne pas étre adapté a des sols argileux soumis a un chemin de chargement isotrope puisqu’il ne prédit
aucun écrouissage de la surface de cisaillement en cas d’écrouissage isotrope ;

« attention a ne pas confondre Ky* qui est une donnée intrinséque au sol et K, qui caractérise I'état des contraintes
initiales. K, peut étre différent selon I'état de consolidation de I'échantillon.
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2.46 CALAGE DES PARAMETRES

Le calage des paramétres de toutes ces lois de compor-
tement devrait se baser idéalement sur des essais en
laboratoire couvrant différents chemins de chargement
élémentaires que le terrain est susceptible de subir sous
I'effet de I'ouvrage étudié. Ces essais ne sont toutefois
pas disponibles pour certains types de sols (sols indurés
notamment) ou de projets (ouvrages courants). D’autre
part, ces essais requiérent une attention particuliére pour
éviter tout remaniement des échantillons, qui rendrait
les observations au laboratoire non-représentatives de
la réponse en place du sol. L'ingénieur est alors conduit
dans la pratique a faire un choix des paramétres en
complétant les résultats des essais laboratoire par les
enseignements tirés de I'expérience acquise sur le suivi
de comportements d’ouvrages en vraie grandeur ou, a
défaut, par des régles empiriques basées sur les résultats
de certains essais in situ (voir §6.3).
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3 METHODES DE RESOLUTION

3.1 RESOLUTION GLOBALE

Le résultat d’'un calcul numérique est le fruit d’un
enchainement de tdches complexes (Mestat, 1993,
Zienkiewicz et al., 2005). Le calcul est décomposé en
différents incréments a la fin desquels le systéme étudié
est en équilibre : les « forces internes » associées aux
contraintes dans le massif de sol doivent étre équilibrées
par les forces extérieures appliquées au massif, qu'il
s’agisse de forces ponctuelles, réparties ou volumiques.

Si le probleme étudié est non linéaire (ce qui est prati-
quement toujours le cas en géotechnique), au cours de
chaque incrément, des itérations sont réalisées pour
atteindre cet équilibre. Selon le code utilisé, la taille
des incréments peut étre constante ou variable (pilotée
par une procédure d’incrémentation automatique des
charges). Des tolérances permettant de contréler la
précision des calculs a la fin de chaque incrément sont en
général prédéfinies. Ces tolérances sont relatives a des
contrbles sur la différence entre les forces extérieures et
les forces internes, les déplacements calculés au cours
de chaque itération ou le travail des forces extérieures et
des forces intérieures.

La procédure de résolution itérative des problemes
non linéaires consiste a se ramener a la résolution de
plusieurs systémes matriciels de type K.u = F¢ avec K
la matrice de rigidité du systéme étudié comprenant les
propriétés élastiques des différents terrains et matériaux
considérés, F¢ le vecteur comprenant I'ensemble des
chargements considérés et u le vecteur de déplacement
recherché.

La résolution du systéme matriciel peut mettre en ceuvre
des techniques variées. On distingue ainsi (Figure 13):

* la méthode des contraintes initiales (méthode de
Newton-Raphson modifiée), dans laquelle la matrice
de rigidité K est la méme pour toutes les itérations,
et les non linéarités apportées par la plasticité sont
traitées comme des corrections apportées au second
membre F¢ ;

» la méthode de rigidité tangente (méthode de Newton-
Raphson) : la matrice de rigidité K est assemblée et
inversée a chaque itération en intégrant les effets de
la plasticité. Cette technique peut s’avérer complexe et
colteuse en temps ;

* la méthode de rigidité sécante : la matrice de rigidité K
est assemblée et inversée a chaque itération en gérant
pour partie les effets de la plasticité. Cette méthode
peut présenter des avantages pour certains comporte-
ments complexes.

Figure 13 - Différentes méthodes de résolution d’un calcul par la méthode des éléments finis

Ces différentes procédures ont chacune leurs avantages :

* la méthode des contraintes initiales présente I'avan-
tage de ne procéder qu’'une fois par incrément a I'as-
semblage et l'inversion de la matrice de rigidité K mais
génére un grand nombre d’itérations ;

» la méthode de rigidité tangente oblige a assembler et
inverser la matrice de rigidité a chaque itération ce qui
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peut étre trés colteux en temps pour des systémes de
grande taille mais génére un faible nombre d'itérations.
La construction des différents termes de la matrice de
rigidité tangente peut s’avérer trés complexe et oblige
en général a quelques simplifications ;

» la méthode de rigidité sécante combine les avantages
mais aussi les inconvénients des deux précédentes.



3.2 RESOLUTION LOCALE

Sans entrer dans le détail du formalisme de I'élasto-
plasticité, (présenté au chapitre 2), on peut signaler
que l'intégration locale des lois de comportement est
aussi une tache complexe qui peut mettre en ceuvre des
techniques variées. |l s’agit de contréler que I'état de
contraintes vérifie le critére de plasticité f (o) < 0 (c’est-
a-dire qu’il reste a l'intérieur ou sur la frontiére de la
surface de charge).

La méthode la plus utilisée (Figure 14), parfois appelée
méthode du retour radial (Simo and Hughes, 1998), est
la suivante : en partant d’'un état n initial de contrainte
o, et d’écrouissage «a, (a peut étre une variable
scalaire ou tensorielle), un état de contrainte supposé
o', est calculé a partir de la résolution de I'équation du
systéme matriciel. Si cet état de contrainte ne vérifie par
le critére de plasticité alors il est corrigé pour obtenir
un état de contrainte et d’écrouissage o,,; et a,,;
vérifiant le critére. Le calcul de la correction de contrainte
a apporter 86 = 6,,; - 6, fait appel a la notion de multi-
plicateur plastique d/ et a la normale du potentiel plas-
tique g/ o (voir §2.3.5). Les propriétés élastiques
du sol considéré sont prises en compte dans le tenseur
d’élasticité C.

Figure 14 - Représentation schématique
de l'intégration de la loi de comportement a
I'échelle locale

Figure 15 -

Représentation des états

de contraintes successifs

lors d’une procédure de réduction
des propriétés de cisaillement

La résolution numérique de probléemes non linéaires
par éléments finis combine donc plusieurs types d’algo-
rithmes, qui peuvent étre plus ou moins précis et robustes.
Il est important de noter qu'il n’existe pas encore d’outils
généraux pour mesurer la qualité d’un calcul : des travaux
de recherche visent a fournir des estimateurs d’'erreur a
posteriori mais leur utilisation en géotechnique reste rare.
Il est donc nécessaire de regarder en détail les résul-
tats du calcul en analysant les chemins de contraintes
suivis dans les diagrammes de Lambe ou de Cambridge.
A l'aide de ce type de représentations, certaines incohé-
rences sont parfois faciles a détecter. En cas de doute, il
est utile de faire contrbler ses résultats par un ceil exté-
rieur. En tout état de cause, il est vivement indiqué de
réaliser des études paramétriques pour se faire une idée
de l'influence de certains facteurs, en particulier des para-
meétres de sol, si I'on n’est pas certain que leur influence
sur les résultats est modérée et qu'on a pu déterminer
leur valeur avec une précision acceptable.

3.3 METHODE « C-PHI REDUCTION »

La méthode « c-phi reduction » consiste a réduire les
propriétés de résistance au cisaillement d’'un élément de
volume et de vérifier si le calcul converge (Potts et Zdra-
vkovic, 2012, Tschuchnigg et al., 2015, etc.). Le facteur
appliqué pour réduire les propriétés de résistance au
cisaillement peut étre considéré comme un facteur partiel
dont l'interprétation et I'utilisation sont discutées au §7.3.

Ici, il s’agit d’expliquer brievement les enjeux numériques
liés a cette méthode (Figure 15). A partir d’'un état 1 pour
lequel I'état de contraintes est élastique (il est situé sous
le critére de rupture représenté par la droite continue noire
dans le plan (p,q), des états de contraintes 2 puis 3 sont
calculés a mesure que les propriétés de résistance au
cisaillement sont réduites. Les différences de contraintes
entre les états 1, 2 et 3 sont reportées dans le vecteur de
force extérieure, ce qui induit des déplacements et des
déformations dans le maillage.
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Les procédures de réduction des propriétés de résis-
tance au cisaillement ne sont pas toutes identiques et leur
présentation n’est pas en général extrémement détaillée
dans les codes de calcul disponibles sur le marché. Le
facteur appliqué sur les valeurs des propriétés de résis-
tance au cisaillement peut étre augmenté progressive-
ment jusqu’a la divergence du calcul. Le facteur déclen-
chant la divergence du modele peut étre recherché par
dichotomie. Le critére de rupture considéré s’apparente
toujours a un critere de Mohr Coulomb méme si une loi de
comportement mettant en ceuvre un critere plus complexe
a été utilisée auparavant. Les résultats obtenus sont
fiables méme si des travaux de recherche sont encore
consacrés notamment au role de la régle d’écoulement.

3.4 REDUCTION DES MODULES
DE DEFORMATION

La réduction des modules de déformations est une procé-
dure pratique utilisée en ingénierie géotechnique pour
simuler, de fagon simplifiée, le « fluage » de certains

matériaux, particulierement ceux constituant les éléments
structuraux. Le but est d’estimer les déformations et la
redistribution des charges qui résultent de la réduction
des propriétés élastiques d’un élément du modele.

Alors que la réduction des propriétés de résistance est
assez aisée et peut se faire par une simple actualisa-
tion des valeurs des propriétés de résistance, la prise
en compte de I'évolution des propriétés élastiques est
plus complexe. Il convient en effet de souligner que les
formulations « incrémentales » de nombreux logiciels de
calcul ne permettent pas de simuler de fagon directe une
réduction de la rigidité de certains éléments. Deux taches
distinctes sont a réaliser : d’'une part, il est nécessaire
d’actualiser la matrice de rigidité et, d’autre part, il faut
prendre dans le chargement extérieur une contribution
supplémentaire due a la diminution des propriétés élas-
tiques des éléments de sol ou de structure. Pour une loi de
comportement présentant une partie élastique isotrope,
pour passer d'un état 1 a 2 en réduisant les modules
(E; < E,), on doit ajouter un incrément de contrainte
do dans les forces nodales constituant le chargement
extérieur :

Uz 1 1 Uy U,
do =(1-— | o' +| Al — - — |+ (32,4 2u) |— - — || tr(a") . 6
Ha 20, 2w E E,

avec Ay, Ay, W1, Uy, E, E,, U1 et v, les propriétés élastiques dans les états 1 et 2.

De maniére plus générale, la réduction des modules
de déformation d’éléments de volume ou d’éléments
de structure est assez voisine des techniques utilisées
pour générer des déformations différées, c’est-a-dire des
déformations de fluage.
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4 ELEMENTS D’INTERACTION
SOL-STRUCTURE

4.1 LES ELEMENTS DE STRUCTURE

411 GENERALITES

Certains solides ont une géométrie qui incite a les
modéliser comme des milieux curvilignes ou comme
des surfaces. Cette simplification de la géométrie réelle
conduit a construire une modélisation mécanique dans
laquelle la cinématique fait I'objet d’'une description
particuliére et les efforts intérieurs ne sont pas décrits
par des contraintes mais par des efforts généralisés
(effort normal, effort tranchant, moment fléchissant). Des
éléments finis spécifiques, qu'on appelle ici éléments

finis de structure, ont été développés pour ce type de
modélisation mécanique.

Pour les applications géotechniques, ces éléments sont
utilisés pour représenter le comportement des fondations
superficielles étendues (radiers ou dallages), celui des
parois de soutenement et des éléments d’ancrage. D’'un
point de vue « géométrique », on peut distinguer deux
catégories d’éléments de structure (Figure 16) :

» Eléments « linéaires » ou « unidimensionnels », permet-
tant de représenter des solides dont deux dimensions
sont « petites » devant la troisieme. Ce sont des
éléments de poutre ou de barre (selon que I'on prend
en compte ou non la rigidité en flexion du solide) ;

» Eléments « surfaciques », pour représenter des solides
dont une dimension est « petite » devant les deux
autres. Ce sont les éléments de membrane, de plaque
et de coque.

Figure 16 - Solides relevant d’'une modélisation par des éléments de structure

Pour une catégorie géométrique donnée, les éléments de
structure sont usuellement classés selon leur comporte-
ment mécanique. Ainsi on désigne par :

* poutres et plaques, les éléments droits capables de
travailler en traction/compression, en cisaillement et en
flexion ;

 arcs et coques, les éléments « courbes » capables par
exemple de développer des effets de « volte » ;

« fils et membranes, les éléments dépourvus de raideur
en cisaillement/flexion, travaillant exclusivement en
traction.

41.2 ELEMENTS DE POUTRES

Ces éléments sont destinés a représenter le comporte-
ment d’'une structure capable de travailler en « flexion
composée », par exemple un pieu, ou un écran de soute-
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nement dans un calcul en déformation plane. On peut
distinguer dans la pratique deux catégories d’éléments
de poutre ou de plaque selon les hypothéses prises en
compte pour leur comportement :

* les éléments de poutre « mince » : obéissant au modéle
de Navier-Bernoulli qui néglige les déformations de
cisaillement (seules sont prises en compte les déforma-
tions de compression et de flexion). Le comportement
mécanique de ces éléments peut étre entiérement
décrit a I'aide de deux paramétres : la rigidité axiale ES
et le produit d’inertie EI (rigidité en flexion).

* les éléments de poutre « épaisse » : obéissant au
modéle de Timoshenko qui tient compte de la contri-
bution des déformations de cisaillement. Le comporte-
ment mécanique de ces éléments peut étre entiérement
décrit a I'aide de trois paramétres : la rigidité axiale ES,
le produit d’inertie EI et la rigidité au cisaillement GS’.



Le tableau 6 rappelle I'expression de S (aire de la section),
I (inertie) et S (section réduite) pour quelques sections
courantes (homogeénes, isotropes).

Tableau 6 - Aire, inertie de flexion et section réduite
pour des sections courantes

En calcul de structures, l'utilisation des éléments de
poutre mince est admise pour un élancement L/h
(rapport entre la longueur de la poutre L et son épais-
seur h) supérieur ou égal a 20. Pour des applications
« géotechniques », cette valeur peut étre ramenée a 10
(voire moins) car les structures sont en contact direct
avec le sol. Le caractére continu de I'appui apporté par
le massif de sol limite alors la contribution des déforma-
tions de cisaillement par rapport au cas d’'une structure
sur appuis ponctuels.

41.3 ELEMENTS DE PLAQUE / COQUE

Les éléments de plaque permettent de représenter, dans
un calcul tridimensionnel, des structures dont I'épaisseur
est faible par rapport a la taille de I'ouvrage : paroi de
souténement, plancher, radier etc.

Leur comportement peut étre isotrope (cas d’un radier
en béton d’épaisseur uniforme) ou anisotrope (cas d’un
rideau de palplanches par exemple).

De la méme maniere que pour les éléments poutre,
on peut distinguer les éléments de plaque « mince » igno-
rant les déformations de cisaillement de ceux de plaque
« épaisse » ou ces déformations sont prises en compte.
Les limites de validité sont similaires a celles évoquées
pour les éléments de poutre.

Le comportement d’'un élément de plaque peut étre entie-
rement décrit a I'aide des parametres suivants :

* la rigidité axiale ES (par métre linéaire), dans chaque
direction ;

* le produit d’inertie EI (par meétre linéaire), dans chaque
direction ;

* la rigidité au cisaillement GS’ (par metre linéaire), dans
chaque direction, quand un modéle de plaque épaisse
est utilisé ;

* le coefficient de Poisson v qui contréle le couplage entre
les courbures et les déformations axiales dans les deux
directions. Par exemple, pour un radier en béton armé,
le coefficient de Poisson se situe entre 0 et 0,2 selon
le degré de fissuration. Pour un rideau de palplanches
métallique, le coefficient de Poisson apparent est voisin
de 0 (le coefficient de Poisson « intrinséque » de 'acier
étant de I'ordre de 0,3).

41.4 ELEMENTS DE MEMBRANE

Ces éléments sont destinés a représenter le compor-
tement des structures travaillant en traction pure (par
exemple, des géogrilles) et ne présentant aucune raideur
en cisaillement ou en flexion (V et M nuls). Leur compor-
tement peut étre entierement décrit par une rigidité axiale
ES, dont la valeur peut étre différenciée entre les deux
directions, et par un coefficient de Poisson pour un calcul
en trois dimensions.

En I'absence de déformée transversale, ces éléments ne
peuvent reprendre, par construction, qu’un chargement
exclusivement axial. Ce comportement particulier impose
ainsi, pour des éléments « plans » chargés transversale-
ment, la prise en compte d’effets du 2™ ordre traduisant
le couplage entre les déplacements axial et transversal.
Dans le cas d’'un modeéle bidimensionnel, ce couplage est
régi par la loi de comportement suivante :

du+i<dw>_N
dx 2 \dx ES

ou u le déplacement axial, w le déplacement transversal,
N l'effort axial et ES la rigidité axiale de I'élément.

Dans les codes de calculs utilisés en ingénierie, la modé-
lisation de ces effets de 2™ ordre exige d’actualiser les
coordonnées des nceuds du maillage en prenant en
compte les incréments de déformation induits par chaque
incrément de charge.
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4.1.5 MAILLAGE

L'utilisation des éléments de structure présentés précé-
demment dans le calcul d’un ouvrage géotechnique
nécessite de définir une procédure pour décrire I'interac-
tion entre la structure et le massif de sol.

Dans le cas des poutres et plaques, chaque « nceud »

posséde généralement en plus des degrés de liberté
classiques en déplacement, un ou plusieurs degrés de

liberté en rotation. La Figure 17 présente un exemple
d’éléments usuels, dits de Kirchhoff, pour les poutres et
plagues minces :

* un élément a deux noeuds et 3 degrés de liberté (DDL)
par nceud pour une poutre mince travaillant en plan
(2 translations et 1 rotation par nceud) ;

* un élément a quatre nceuds et 6 degrés de liberté
(DDL) par nceud pour une plague mince isotrope
(3 translations et 3 rotations par noeud) ;

Figure 17 - Degrés de liberté de translation et de rotation pour les nceuds des éléments de structure

4.2 COUPLAGE SOL/STRUCTURE

4.2.1 PRINCIPE GENERAL

Le comportement d'un élément de structure en interaction
avec le sol peut étre entierement décrit par un systeme
matriciel de type :

Ke - ue=F*-R,

Avec :

» K° Matrice de rigidité de I'élément (fonction de ES,
EL,GS..));

° u¢ Vecteur des degrés de liberté de I'ensemble
des noeuds ;

« F®*  Vecteur chargement extérieur (charges directes
sur I'élément) ;

* R Vecteur des forces d’interaction sol-structure
émanant du massif de sol.

Le vecteur des forces d’interaction sol-structure dépend
de la fagon dont I'élément de structure est relié aux
éléments représentatifs du massif de sol. D’'une maniére
générale, il peut étre exprimé suivant la relation :

R=T- (u¢-Aw)
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Avec :
T Matrice d’interaction ;

o us Vecteur déplacement du sol en contact avec
la structure ;

« A Matrice de transfert (correspondance cinéma-
tique entre les degrés de liberté de la structure
et du sol).

La construction de la matrice d’interaction dépend du
mode de couplage entre les éléments de sol et de struc-
ture. Trois possibilités sont proposées dans les logiciels
de modélisation usuels : couplage direct, utilisation d’élé-
ments d’interface ou couplage indirect.

4.2.2 COUPLAGE DIRECT
(OU CONTACT RIGIDE)

Dans le cas du couplage direct (ou contact « rigide »),
les nceuds des éléments sol et structure partagent les
mémes degrés de liberté de translation, comme ['illustre
la Figure 18.



Figure 18 - Couplage direct entre éléments de structure et éléments de massif

La matrice d’interaction est alors infiniment « rigide »,
etona:

u¢=A-u°

Cette option est simple a mettre en ceuvre, mais ne
permet pas de contréler la condition de contact ou simuler
les effets de non-linéarités éventuelles. Cela peut néan-
moins étre simulé « manuellement » en intercalant entre
le sol et la structure, une couche de faible épaisseur dont
les caractéristiques peuvent étre ajustées en cohérence
avec la condition de contact (voir §4.2.3).

4.2.3 UTILISATION D’ELEMENTS
D’INTERFACE

Le recours a des éléments d’interface permet dans la
pratique :

» de contrbler la condition de contact avec des caracté-
ristiques différentes de celle du massif de sol ;

» de simuler les effets de non linéarité au contact sol-
structure comme le décollement ou le glissement.

Différents modéles ont été développés pour les éléments
d’interface. On peut citer notamment :

» des éléments d'interface de type « ressorts » comme
lillustre la Figure 19(a) : les noeuds « structure » et
« sol » sont alors reliés par des ressorts élastoplas-
tiques avec un palier plastique en compression, trac-
tion et cisaillement. Les ressorts étant par construction
« découplés », la matrice d’interaction T est diagonale.

» des éléments d'interface de type « matelas » comme
lillustre la Figure 19(b) : ce sont des éléments volu-

miques d’épaisseur nulle ou trés faible, incorporés
entre la structure et le massif de sol. Ces éléments
introduisent des nceuds supplémentaires afin de gérer
correctement le décollement et le glissement. La
matrice d’interaction T est alors obtenue par assem-
blage des matrices de rigidité des éléments représen-
tatifs de l'interface.

Figure 19 - Couplage par éléments d’interface :
(a) ressorts ou (b) matelas
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424 COUPLAGE INDIRECT : LES ELEMENTS
DE STRUCTURE « INCORPORES »

Le couplage direct ou I'utilisation d’éléments d’interface
nécessitent généralement un raffinement du maillage a
proximité des éléments de structure.

Pour des modeles tridimensionnels destinés a étudier le
comportement d’une structure géotechnique complexe,
comprenant par exemple un grand nombre d’inclusions
ou d’ancrages, cela conduit & des modéles comportant
beaucoup de nceuds, ce qui peut s’avérer pénalisant
(en termes de temps nécessaire pour la préparation du
maillage et pour I'exécution des calculs). Une solution

alternative consiste alors a s’affranchir de la correspon-
dance entre le maillage du massif de sol et celui des
éléments de structure (Sadek, 2003, Sadek and Shah-
rour, 2004). On parle alors d’éléments de structure
« incorporés » dans les éléments de sol (Figure 20).
Linteraction sol/structure est alors gérée moyennant des
raideurs d’interaction locales (ressorts élastoplastiques)
reliant, les réactions frontales et axiales agissant le long
de I'élément de structure, au déplacement relatif entre
I'élément de structure et I'élément de sol qui I'entoure
(en un point donné). La construction de la matrice d’inte-
raction T se fait alors directement par intégration de ces
raideurs d’interaction.

Figure 20 - Eléments de structure « incorporés »

L'utilisation pratique de ces éléments appelle deux

remarques :

« sur le plan géotechnique, ces raideurs d’interaction ne
doivent pas étre confondues avec celles des courbes
de transfert t-z et p-y. Il s’agit de deux concepts bien
distincts ;
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* sur le plan du traitement numérique, cette approche
est voisine des modeles d’homogénéisation ou des
modeles « multiphasiques » proposés dans certains
logiciels.



4.3 LES MODELES HYBRIDES

En parallele a la méthode des éléments finis (ou des
différences finies), des méthodes ont été développées,
qualifiées d’hybrides en ce sens qu’elles couplent des
solutions préétablies pour les sols supports et des solu-
tions numériques pour les fondations et éventuellement
la structure portée. Les temps de calcul de ces méthodes
sont réduits, ce qui facilite la réalisation d’études para-
métriques. Les méthodes hybrides permettent en effet
de modéliser l'interaction entre des éléments structuraux
(semelles, radiers, batiments représentés par des poutres
et des coques, etc.) et un volume de sol traité comme
un milieu continu. Les solutions préétablies peuvent étre
mises en ceuvre par |'utilisation de matrices de souplesse,
de macroéléments, d’équations aux frontieres, etc.

L'exemple de la Figure 21 illustre le cas de deux fonda-
tions étendues et déformables en interaction avec
un sol multicouche. Les fondations sont discrétisées
en éléments finis de plaque. Linteraction avec le sol
(supposé de comportement linéaire élastique) est traitée
a 'aide d’une matrice de souplesse dont les coefficients
(« coefficients d’'influence ») sont déterminés par intégra-
tion des solutions de Boussinesq (Cuira et Simon, 2008).

Figure 21 - Exemple de deux fondations étendues reposant
sur un sol multicouche

L'exemple de la Figure 22 montre le cas de fondations
rigides représentées par des macroéléments qui modé-
lisent, dans le domaine dynamique, le sol support ainsi
que les non-linéarités induites par l'interaction sol-fonda-
tion. Cette technique permet, notamment pour le dimen-
sionnement sous charge sismique, de réduire les temps
de calcul tout en conservant une précision trés satis-
faisante. A noter que dans le cas présent, les solutions
préétablies contenues dans le macroélément tiennent

compte des effets dynamiques liées a la propagation des
ondes sismiques (Abboud, 2017).

Figure 22 - Exemple d’utilisation de macroéléments
dans le domaine dynamique

4.4 LE CAS PARTICULIER DES TUNNELS

Les tunnels peuvent étre considérés comme un cas parti-
culier de structure du fait de la diversité de méthodes
constructives (méthodes mécanisées ou convention-
nelles, avec dans certains cas des pré-souténements mis
en ceuvre a l'avant du front pour renforcer les terrains
encaissants) ainsi que de la dépendance forte de la
réponse du terrain aux phasages de chantier et aux
moyens mis en ceuvre par les entreprises. L'excavation
d'un tunnel présente par ailleurs toujours un caractére
tridimensionnel, du fait de la présence du front de taille,
associée a des effets de voute longitudinaux s’accom-
pagnant de pré-convergences et d’extrusions. Le creu-
sement peut étre traduit en deux dimensions dans des
modélisations en déformations planes a I'aide d’un taux
de déconfinement, éventuellement combiné a I'appli-
cation d’une pression traduisant I'effet des différentes
actions des tunneliers. Dans un premier temps, il peut étre
rappelé que les tunnels sont réalisés au sein de terrains
de type « sols » ou « roches ». Les modélisations numé-
riques utilisant des lois de comportement élastoplastiques
sont bien appropriées pour les tunnels excavés dans
des sols. Dans les milieux discontinus (terrains rocheux,
terrains fracturés), I'utilisation de lois de comportement
élastoplastiques n’est plus adaptée et des vérifications
spécifiques sont a mener en fonction de la fracturation
des massifs (stabilité des diedres, par exemple).
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4.41 ELEMENTS STRUCTURAUX

Les souténements et revétements mis en ceuvre dans les
tunnels sont généralement des structures mixtes (cintres
+ béton projeté) et des structures en béton. Elles sont
couramment modélisées soit en éléments volumiques
soit en éléments de plaque.

Pour un calcul en déformations planes (selon une coupe
perpendiculaire a I'axe du tunnel), les structures mixtes
représentatives du souténement provisoire ou du revéte-
ment peuvent étre modélisées par un matériau équivalent
dont les caractéristiques sont déterminées sur la base
des formules suivantes :

S et Euglog = Enl, + E. fe

Eoq Seq = EnSy + Ec = )

avec :

» E, le module équivalent, le module du béton ou le
module du cintre ;

» S, la section équivalente, la section du béton ou la
section du cintre ;

« I, l'inertie équivalente, l'inertie du béton ou l'inertie du
cintre ;

* e, 'espacement entre cintres.

Pour un calcul 3D, il convient de distinguer le compor-
tement du matériau équivalent entre les deux directions
(parallele et perpendiculaire a I'axe du tunnel). Pour la
direction paralléle a I'axe du tunnel, la rigidité des cintres
ne doit pas intervenir dans le calcul des rigidités équiva-
lentes.

Par ailleurs, les structures des tunnels réalisés en méthode
mécanisée présentent la spécificité d’étre constitués d’'une
succession d’anneaux juxtaposés, chaque anneau étant
découpé en voussoirs. Les joints permettent de garantir
l'interface entre chaque élément et peuvent nécessiter une
modélisation adaptée (Figure 23).

Figure 23 - Représentation des joints entre anneaux et entre
voussoirs (source CETU)
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Pour les joints entre voussoirs d'un méme anneau,
plusieurs approches sont couramment utilisées :

* aucune prise en compte des joints (anneau continu)
pour une approche conservative ;

* une réduction éventuelle de linertie sur I'ensemble
de l'anneau : formulation de Muir-Wood (1975) qui
suppose l'alignement des joints de voussoirs pour une
approche en déformation ;

* une modélisation explicite des joints au moyen de
jonctions rotulées définies par une raideur en rotation :
formulation de Janssen (1983), par exemple.

Chaque approche retenue doit étre maitrisée par l'utilisa-
teur et adaptée aux spécificités du projet et aux types de
vérifications a mener.

Pour les joints entre anneaux dans une modélisation 3D,
des éléments d’interface peuvent également étre modé-
lisés pour représenter le comportement discontinu des
différents anneaux.

4.42 ELEMENTS D’INTERFACE

Comme indiqué au §1.6.2, le contact entre le sol et les
structures de souténement ou de revétement est souvent
relativement rugueux du fait de la mise en ceuvre de béton
projeté sur un parement irrégulier (ouvrages réalisés en
méthode conventionnelle) ou de linjection d’'un maté-
riau de comblement (couramment du mortier de bour-
rage pour une excavation mécanisée). Dans ce cas, un
contact quasi-rigide est a envisager.

Des membranes d’étanchéité peuvent étre positionnées
en extrados des structures définitives pour les ouvrages
réalisés en méthodes conventionnelles et sont en contact
direct avec les éléments constituant le souténement
(béton projeté, cintres, etc.). Un déplacement relatif entre
la structure et le sol ou entre les deux structures (soute-
nement-revétement) peut avoir lieu et doit donc étre pris
en compte.

4.4.3 RENFORCEMENTS DE TERRAIN
(PRE-SOUTENEMENTS ET
SOUTENEMENTS)

Plusieurs types de structures sont mises en ceuvre en
tunnel afin de renforcer les terrains encaissants. Par
exemple, les voltes parapluie, le boulonnage de front,
I'enfilage de barres, le boulonnage radial. Les effets de
ces renforcements sont bien connus et éprouvés sur
chantier mais restent encore difficlement quantifiables
dans les modélisations aux éléments finis.



Plusieurs méthodes de modélisation peuvent étre rete-
nues selon les objectifs du calcul.

L'apport de ces renforcements peut étre approché par
une augmentation de la résistance mécanique du terrain,
se traduisant par une augmentation de ses caractéris-
tiques géomécaniques (Greuell, 1993) pour le boulon-
nage radial par exemple) ou par I'application d’'une pres-
sion équivalente (Peila, 1994). |l conviendra de définir ces
paramétres de facon réaliste et modérée afin de ne pas
surestimer l'effet de ces renforcements et de conserver
un regard critique sur les résultats obtenus. A titre
d’exemple, le boulonnage radial induit une amélioration
selon une direction uniquement.

Des éléments de structure peuvent aussi étre utilisés, tels
que les éléments de poutre associés avec des éléments
d’interface ou les éléments de structure incorporés. Une
attention particuliére sera a porter sur la condition de
liaison avec les autres éléments structuraux.

Le choix de modélisation et les paramétres a retenir sont
a définir par des utilisateurs avertis qui ont connaissance
des aspects théoriques de ces modéles et des retours
d’expérience disponibles.
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5 COUPLAGE HYDROMECANIQUE

5.1 INTRODUCTION

Une des particularités des probléemes géotechniques est
la présence d’eau dans les sols. Ce sont en général des
matériaux poreux, et I'espace constitué par les pores
peut étre occupé, partiellement ou entiérement, par de
'eau qui peut s’écouler a travers le squelette du sol. La
pression qui régne dans I'eau et la vitesse a laquelle elle
s’écoule ont une influence sur les contraintes dans le sol
et donc sur ses déformations et sa résistance.

Ce chapitre présente la modélisation des écoulements
dans un massif de sol, puis celle des interactions entre
le sol et 'eau. On présente ensuite des éléments visant
a orienter la prise en compte pratique des effets de I'eau
dans les sols.

5.2 ECOULEMENT DANS LES SOLS

5.2.1 GRADIENT HYDRAULIQUE ET
PERMEABILITE

Dans une couche de sol saturée, la pression de I'eau u,,
est hydrostatique, c’est-a-dire qu’elle vérifie I'équation :

gradu,=-p,.g.e,

ou p,, désigne la masse volumique de I'eau, g I'accélé-
ration de la pesanteur et e, le vecteur unitaire vertical
orienté vers le haut.

Il est usuel de définir la « charge hydraulique » (ou poten-
tiel hydraulique) h par :

h=z+ 20

Pw-g

ou z est l'altitude du point considéré. La charge hydrau-
lique est homogéne a une hauteur et s’exprime en
metres. On appelle « gradient hydraulique » le gradient
de la charge hydraulique, noté i.

Il résulte des deux équations précédentes que si la pres-
sion est hydrostatique, la charge hydraulique est uniforme
et le gradient hydraulique est nul. Si le gradient hydrau-
lique n’est pas nul, I'eau se met en mouvement.

La loi de Darcy relie sa vitesse v au gradient de la charge
hydraulique suivant I'équation :

v=-k.gradh=-k.i

ol le paramétre k, qui est en général tensoriel, est la
perméabilité (a 'eau) du matériau®. Elle a la méme dimen-
sion que la vitesse v.

On présente ci-aprés quelques ordres de grandeur de
perméabilité a I'eau pour différents types de sol :

+ Gravier 102 m/s

+ Sable 10° m/s @ 102 m/s

+ Craie 107 m/sa10® m/s
+ Limon 10® m/sa 10® m/s
* Argile 10™ m/sa10® m/s

La perméabilité varie donc sur presque 11 ordres de gran-
deur pour des matériaux couramment rencontrés dans la
pratique. C’est une échelle beaucoup plus large que celle
des modules de déformation des matériaux courants.
D’autre part, c’est une grandeur difficile a déterminer.
Méme pour un matériau homogeéne, la détermination
expérimentale de la perméabilité d’'une couche de sol en
place est délicate, et on peut considérer que la perméa-
bilité est connue a un facteur 10 prés. Par ailleurs, des
fissures locales, ou des réseaux de fractures, peuvent
constituer des voies d’écoulement préférentiel, qui sont
difficiles a introduire dans une modélisation de type milieu
continu.

On rappelle aussi que les sols présentent en général une
anisotropie de perméabilité : un rapport de I'ordre 5 a 10
entre perméabilité horizontale et verticale est couram-
ment observé, notamment pour les sols alluvionnaires
qui ont été constitués par dépdts horizontaux successifs.

5.2.2 CONDITIONS AUX LIMITES

Pour déterminer les champs de pression et de vitesse (par
exemple pour évaluer le débit hydraulique a évacuer dans
une fouille qu’on veut maintenir hors d’eau), il faut définir
les conditions aux limites du probléme hydraulique : elles
portent sur la charge ou sur le flux d’eau sur le bord du
domaine étudié, défini comme le produit scalaire de la
vitesse v et de la normale sortante au domaine. Elles
peuvent étre également internes au domaine étudié, par
exemple en présence de drains ou de puits : il est alors
nécessaire de s’assurer que les valeurs imposées numé-
riquement correspondent bien a la capacité physique de
I'objet représenté, en particulier que les résultats obtenus
sont compatibles avec la notion de débit critique (Recom-
mandations 2022 du CFMS sur les rabattements tempo-
raires des nappes).

8 Par abus de langage, le coefficient k est appelé « perméabilité », on devrait parler de conductivité hydraulique. La perméabilité intrin-
séque du milieu poreux K (qui s’exprime en mz) ainsi que les paramétres propres de I'eau (masse volumique p et viscosité ) contribuent

alavaleurde kpark=pgK/u
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Comme souligné dans le chapitre 1 (voir §1.3.2), dans
les probléemes de géotechnique, on ne sait pas précisé-
ment définir les limites du domaine étudié (notamment
les frontieéres latérales). Si pour les conditions aux limites
mécaniques, une certaine habitude permet de faire des
propositions générales sur la taille du domaine a étudier,
il est plus difficile de le faire en ce qui concerne les condi-
tions aux limites hydrauliques. Or, cela a un impact direct
sur I'évaluation des vitesses et des débits d’eau. A titre
d’exemple, on considére un probleme d’écoulement plan
vers une tranchée (probleme de la décharge de Dupuit-
Forchheimer) : Le domaine étudié est de longueur L et
de hauteur H. En x = L on suppose que la charge est
imposée par la présence d’une nappe réalimentée en
permanence et vaut h = H. En x = 0, on impose une
condition de drainage (surface de suintement ou surface
a pression nulle). En faisant I'approximation de Dupuit
(qui considére que la vitesse de I'écoulement est prati-
quement horizontale) et en exploitant la conservation de
la masse d’eau, on montre que le débit Q pompé par la
tranchée est donné par:
H
)

Tous les autres parameétres étant fixés, le débit varie
comme l'inverse de la longueur L du domaine pris en
compte. On peut interpréter cette longueur comme la
distance sur laquelle I'effet du pompage se fait sentir. La
difficulté provient du fait que ce parametre géométrique a
une forte influence sur le résultat mais est difficile a déter-
miner a priori. En revanche sa valeur découle assez natu-
rellement de I'analyse d’essais de pompage sur site (et
de l'analyse du contexte hydrogéologique). Il existe par
ailleurs des solutions empiriques permettant d’apprécier
la valeur de L (cf. Recommandations 2022 du CFMS sur
le rabattement des nappes).

5.2.3 EQUATIONS D’ECOULEMENT EN
REGIME PERMANENT

Pour déterminer la charge hydraulique et la vitesse de
I'eau, il faut ajouter a la définition de la charge hydrau-
lique et a la loi de Darcy I'équation de continuité, c’est-
a-dire I'équation qui traduit la conservation de la masse
d’eau. En négligeant la compressibilité de I'eau et la
déformabilité du squelette supposé constitué de grains
solides incompressibles, on peut alors écrire en régime
permanent :

divv=0 (1)

En combinant I'équation de continuité et la loi de Darcy,
on obtient :

div(k - grad h) =0

Si la perméabilité est la méme en tout point, la charge
hydraulique h est alors solution de I'équation de Laplace :

Ah=0
Cette équation est complétée par un choix approprié des
conditions aux limites.

5.2.4 ECOULEMENT EN REGIME
TRANSITOIRE

En régime transitoire, la charge hydraulique obéit a
I'équation suivante :

div(k-grad h) =S oh

at

ou S est le coefficient d’emmagasinement (spécifique),
homogeéne & linverse d’'une longueur. Cette équation®
représente la conservation de la masse de 'eau.

Le coefficient S rend compte du fait que I'on peut injecter
de l'eau dans le sol. Cela peut se faire de différentes
maniéres : en augmentant la masse volumique de I'eau,
en comprimant les grains solides ou en augmentant
le volume total du sol. Sans en donner une justifica-
tion détaillée, Suski (2005), Boucher (2007) ou Ababou
(2007) proposent des expressions voisines que I'on peut
ramener a :

a
S= wt B+ —
pwd g Bu+ B ¢)

ou ¢ désigne la porosité, 3,, le coefficient de compressibi-
lité de I'eau, S, et a deux coefficients relatifs a la compres-
sibilité des grains et du squelette solide. Selon de Marsily
(1994) le terme f3; est de I'ordre de f3,,/ 25 et peut donc en
général étre négligé.

La valeur de B,, dépend par ailleurs de la présence ou non
d’air dissous dans 'eau et sa détermination précise n’est
donc pas facile. Pour le coefficient a, on peut supposer
qu’il est de I'ordre de l'inverse du module de compression
du sol (sec ou en condition drainée) noté K;"°. La valeur
exacte de la porosité ¢ du sol en place n’est pas forcé-
ment bien connue non plus. La détermination précise
de S est donc délicate, mais I'erreur que 'on commet
en I'évaluant n’est pas nécessairement beaucoup plus
grande que celle liée a l'incertitude sur la perméabilité.

2

® Dans le cas d'un probléme 1D, cette équation devient : k

0z

' Dans le cas d’un sol peu induré, a est beaucoup plus grand que f3,, et ;. Le coefficient d’'emmagasinement devient : § =

h=5_

dh

at
Pwg

Kq
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D’autre part, du fait du terme dh / dt, le probléme est
maintenant un probléme d’évolution : le champ de charge
hydraulique (ou de pression) dépend du temps. La réso-
lution suppose, en plus des conditions aux limites, la
donnée de sa valeur initiale.

5.2.5 CAS PARTICULIER DES SOLS NON
SATURES

L'analyse d'un probléme géotechnique peut nécessiter
de prendre en compte I'état hydrique initial des sols ainsi
que son évolution au cours des phases de construction
ou de la vie de l'ouvrage. Il est possible que cet état
hydrique corresponde a une situation dans laquelle le sol
n'est plus saturé (ou pouvant étre considéré comme tel
si le degré de saturation est trés proche de 100%). On
peut mentionner comme exemple I'analyse de stabilité de
pentes naturelles ou de talus, digues et barrages.

Il est alors nécessaire d’avoir recours a des modeéles qui
introduisent la notion de succion définie comme la diffé-
rence entre pression de l'air et pression de I'eau inters-
titielle (u, - u,,) pour représenter I'impact du caractére
non saturé sur les contraintes et sur les caractéristiques
mécaniques des sols (déformabilité et résistance). Les
modeles de sol en régime non saturé sont des modéles
sophistiqués, et fortement non linéaires ; on peut aussi
signaler que I'hypothése de Terzaghi (qui stipule que
les déformations du squelette du sol sont reliées aux
contraintes effectives définies par ' = o - u,, . ) n'est
plus valable dans ce cas précis.

De nombreux logiciels donnent aujourd’hui la possibi-
lit¢ de prendre en compte le comportement non saturé
des sols. Cependant les approches et hypothéses sous-
jacentes peuvent étre tres variées et de complexités trés
différentes. Le traitement numérique peut relever d’un
vrai couplage hydro-mécanique ou d’une prise en compte
d’'un champ de succion dans le calcul des contraintes
effectives.

De tels calculs nécessitent une pleine maitrise des
aspects théoriques fondamentaux de la mécanique des
sols non saturés. A I'heure actuelle, ces calculs sont
essentiellement réalisés dans le cadre d’analyse en
retour d’'observations.

Les ingrédients essentiels sont :

* la prise en compte du degré de saturation S, ;

« ['utilisation d’une relation entre degré de saturation (ou
teneur en eau) et succion, appelée courbe de rétention,
par exemple loi de Van Genuchten (1980) qui peut étre
différente suivant les chemins d’humidification ou de
séchage ;

« la définition d’'une contrainte effective ' combinant la
contrainte totale @, la succion (u, - u,,) et la pression de
I'air u, (comme par exemple la relation proposée par
Bishopo'=0+ (-u, +x (u,-uy,)). 6

On renvoie ici le lecteur intéressé vers la bibliographie
existante sur le sujet, en particulier : Delage et Cui (2000),
Alonso, Gens et Josa (1990), Bishop et Blight (1963),
Khalili, Geiser et Blight (2004) ou encore la série de webi-
naires donnés par Fredlund (2019). En tout état de cause,
une lecture approfondie de la partie du manuel du logiciel
utilisé dédiée a la prise en compte du comportement non
saturé des sols est nécessaire (cette recommandation
n’est par ailleurs pas propre aux sols non saturés).

5.3 COUPLAGE HYDROMECANIQUE

5.3.1 PRESENTATION DU PROBLEME

Dans ce qui précéde (voir §5.2.4), la déformabilité du
squelette de sol est prise en compte dans le coefficient
d’emmagasinement S. On présente ici une formulation
plus détaillée qui permet de mieux cerner le couplage
entre la déformation du sol et I'écoulement de I'eau (Biot,
1941, Coussy, 1991). On se place dans le cas ou le sol
est entierement saturé.

Le principe des contraintes effectives de Terzaghi stipule
que les déformations du sol € sont reliées aux contraintes
effectives ¢’ définies par o' = o - u,, §, ol o désigne le
tenseur des contraintes totales, u,, la pression intersti-
tielle et & le tenseur identité, soit :

c'=X.¢
Par ailleurs, on écrit I'équation d’équilibre statique en
contraintes totales :
div(o)-ye,=0 (2)
ou y désigne le poids volumique du sol saturé. On peut

formuler cette équation en termes de contraintes effec-
tives et de charge hydraulique :

div(a’) + grad (u,, ) - ye, = div(a’) + p, g grad(h)-y'e, (3)
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ou y'est le poids volumique déjaugé du sol, défini comme
la différence entre le poids saturé et le poids de I'eau :

Y =v-pw g

La présence du gradient de la charge hydraulique dans
I'équation (3) fait que l'on ne peut pas résoudre de
maniére générale le probléme mécanique constitué par
la loi de comportement et I'équation d’équilibre indépen-
damment du probléme hydraulique, sauf dans deux cas
particuliers :

* celui du probléme a long terme en régime permanent ;
* celui du probleme a court terme ou non drainé.

Le cas du couplage complet hydro-mécanique est abordé
dans un dernier temps.

5.3.2 PROBLEME A LONG TERME

Dans certains cas, les chargements appliqués et les
conditions aux limites permettent de parvenir a un régime
permanent ou les champs de charge hydraulique et de
déformation ne varient plus dans le temps. Le probléme
hydraulique se raméne a I'équation du régime permanent
(équation de Laplace du §5.2.3). On peut alors calculer
d’abord la charge hydraulique, puis la reporter dans
I'équation d’équilibre (3), ou elle apparait comme un terme
analogue a une force volumique, et résoudre le probléme
mécanique dans un deuxiéme temps. On parvient donc
a « découpler » le probléme : la charge est calculée en
résolvant un probléme indépendant puis reportée dans
le probléeme mécanique. On n’est pas assuré de décrire
correctement I'évolution du massif de sol : il est possible
que la situation a long terme ne soit pas la plus défavo-
rable en termes de stabilité. D’autre part, cette analyse
simplifiée ne permet pas de savoir au bout de combien
de temps on parvient au régime permanent (une évalua-
tion peut étre obtenue a I'aide d’un calcul hydraulique en
régime transitoire comme au §5.2.4).

5.3.3 PROBLEME A COURT TERME

On peut également s’intéresser a la situation a court
terme, aprés un chargement mécanique suffisamment
rapide pour que I'eau n’ait pas eu le temps d’entrer ou
de sortir de chaque volume élémentaire de sol : on parle
d’évolution « non drainée ». En imposant en chaque point
du modele qu’il n’y ait pas d’apport ou de retrait d’eau, on
peut exprimer la variation de la pression interstitielle (et
donc la charge) en fonction de la déformation du sque-

lette, immédiatement aprés I'application du chargement :
(uy, - uy) = K tr(e) (4)

Ou u$, est la pression interstitielle initiale et K est un coef-
ficient qu’'on peut prendre égal a K = K,,/ ¢p. On parvient
ainsi a formuler un probléme mécanique « a court terme »
a partir de I'équation d’équilibre en contraintes totales (2)
et avec une loi de comportement formulée en contraintes
totales a court terme™":

o=0'+u,8§=X.c+(uy, +Ktr(c)) &

Une fois ce probléme mécanique résolu, I'équation (4)
permet de calculer la pression interstitielle et la charge
hydraulique a court terme.

Le champ de pression interstitielle induit a court terme
par le chargement mécanique n’est en général pas en
équilibre vis-a-vis du phénoméne hydraulique. Il y a une
évolution du champ de pression, qui entraine des défor-
mations différées du sol : dans le cas de la consolida-
tion d’une couche de sol, les surpressions se dissipent
progressivement. La durée de I'évolution du champ de
pression dépend de la perméabilité du sol, de la raideur
du terrain et des conditions de drainage.

5.3.4 PROBLEME COUPLE EN REGIME
TRANSITOIRE

Pour représenter le probléme hydraulique, on adopte ici la
démarche proposée par Biot (1941). L'idée est de suivre
un volume élémentaire de sol dans son mouvement : le
bilan de I'eau qui y entre et en sort tient compte de la
différence entre les vitesses de I'eau et du squelette. Biot
a introduit le courant de masse de I'eau w, qui permet de
représenter le flux de masse d’eau a travers une surface
attachée au squelette.

On introduit d’autre part I'apport de masse de I'eau m,
défini comme la différence entre la masse d’eau contenue
actuellement dans un volume élémentaire de sol dV et
la masse qu’il contenait initialement, rapportée a son
volume initial dV° :

Pw ¢ av- pwo ¢0 ave

m= qv° =pw ¢ (1-tr(€)-p,° ¢

Les différents termes intervenant dans I'expression de m
traduisent le fait que I'on peut faire entrer de I'eau dans
un volume de sol en augmentant la masse volumique de
'eau p,,, en augmentant la porosité ¢ ou en augmentant
le volume total.

0
" Dans le cas d’un probléme 1D (et en négligeant le coefficient de Poisson), cette équation devient : 0, = U,, + (E + K, / ¢) &,z
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Avec ces notations, la conservation de la masse d’eau
s'ecrit : dm .
— +div(w)=0

dt

et la loi de Darcy relie le courant de masse de I'eau w au
gradient hydraulique :

W = _k-grad (h)

Pw

A ce stade, I'équation d’équilibre, la conservation de la
masse d’eau, la loi de comportement et la loi de Darcy ne
définissent pas un probléme bien posé : il manque une
équation. Biot a proposé la relation suivante :
0
Mty pe)  (5)
pw M

ou ud, désigne la valeur initiale de la pression de I'eau
au point considéré, M et b sont deux caractéristiques
scalaires du matériau appelées respectivement le module
de Biot (homogéne a une pression) et le coefficient de
Biot (sans dimension). La relation (5) traduit le fait que
si I'on injecte de I'eau (m>0) en maintenant le volume
constant (tr(€) = 0), la pression de I'eau augmente ; de
méme, si le volume du sol diminue (tr(€) = 0) mais qu’on
empéche I'eau de s’en échapper (m = 0), la pression de
I'eau augmente.

Pour les sols, on peut admettre que le coefficient de Biot
b est proche de 1, et que le module de Biot M est lié¢ au
module de compression de I'eau K,, et a celui des grains
solides K; :
1 _¢0, (-9 _ ¢
M K, K; K,

En négligeant les variations de la masse volumique de
l'eau p,,, on parvient a :

div(k.gradh)=_diV1=M
Puw Pw
1 du,
=——+ —(tr(e
o e o (e
soit™ :
i pwg$p Oh 0
div (k - grad h) = 227 20 L 9 (tre
(c-gradh) K, ot at( ()

On reconnait la somme de trois termes liés a la compres-
sion de I'eau, des grains et du squelette.

Dans certains cas particuliers, comme le probleme de
la consolidation unidimensionnelle, on peut exprimer la
déformation volumique du squelette tr(€) en fonction de
la variation de la charge hydraulique, et retrouver la struc-
ture du coefficient d'emmagasinement introduit au para-
graphe 5.2.3.

Dans le cas général, il n’est pas possible d’éliminer la
déformation volumique au profit de la charge hydraulique
pour établir une relation du type de (2) : il n’est donc pas
possible de résoudre le probléme hydraulique indépen-
damment du probleme mécanique. L'équation d’'équi-
libre, I'équation de continuité, la loi de comportement
du squelette, la loi de Darcy et la relation (5) constituent
le probleme couplé complet a résoudre, moyennant le
choix de conditions aux limites et de conditions initiales
appropriées pour le probléeme mécanique et le probleme
hydraulique.

Ce probléme a une structure mathématique complexe de
type point-selle, qui demande des algorithmes de résolu-
tion numérique spécifiques : la résolution numérique du
probléme complétement couplé est nettement plus déli-
cate que celle du probléme mécanique ou du probléme
hydraulique considérés séparément.

Il faut souligner que, si une variation de la pression de
'eau induit une variation des contraintes effectives et
donc une déformation du squelette, l'inverse est vrai
également : une déformation du squelette a une influence
sur le champ de pression. En particulier, si 'on impose
un chargement mécanique assez rapide pour que I'eau
n’'ait pas le temps de s’écouler, I'équation (5) pour m=0,
montre qu’une déformation du squelette (due a un char-
gement mécanique), induit une variation de pression,
donc un changement du régime hydraulique.

5.4 SYNTHESE

La prise en compte de I'eau dans les modélisations
numériques peut avoir pour but d’estimer des débits d’ex-
haure pour dimensionner un systeme de pompage, ou
des pressions interstitielles pour déterminer le champ de
contraintes effectives pour justifier un ouvrage géotech-
nique. Une difficulté importante est d’avoir une estimation
réaliste des perméabilités du massif en place. Pour ce qui
concerne l'influence de 'eau sur le comportement méca-
nique, la réalisation de calculs complétement couplés, au
sens du paragraphe §5.3.4, reste rare et n’est pas néces-

°h _pwg¢p 0h 0de,

"2 Dans le cas d’un probléme 1D, cette équation devient: kK — =

0z K, o0t ot
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sairement la meilleure approche, a cause de la structure
mathématique du probléme, nettement plus complexe
que celle d’'un probléme de mécanique classique. On a
donc tendance a privilégier une démarche dans laquelle
on détermine le champ de pression interstitielle séparé-
ment avant de l'introduire dans le calcul mécanique.

Indépendamment de la démarche retenue (calcul
completement couplé ou calcul du champ de pression
puis du champ de déplacement), pour étudier le compor-
tement d’'un ouvrage en condition non drainée, une atten-
tion particuliere doit étre portée au choix du modeéle de
comportement pour le sol, certains modéles pouvant
conduire a surestimer largement la résistance au cisaille-
ment du sol (voir §6.5).
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6 STRATEGIE DE MODELISATION

6.1 INTRODUCTION

L'utilisation de modéles numériques, du fait des durées
lies a la construction des modeéles, au calcul en tant que
tel et a 'analyse des résultats doit nécessiter la mise au
point d’'une stratégie de modélisation propre a chaque
projet. Cette stratégie concerne les données d’entrée
d’une modélisation numérique et le traitement de I'en-
semble des résultats obtenus en privilégiant les plus
pertinents bien entendu.

En ce qui concerne les données d’entrée, cette stra-
tégie doit s’appuyer sur certains aspects traités dans les
chapitres précédents de ce guide :

* la construction du modéle et l'interaction sol-structure
(voir §6.2) : il s’agit ici d’identifier les éléments a modé-
liser et de préciser le niveau de détail de la modélisa-
tion ;

* les lois de comportement (voir §6.3) : il s'agit de faire
le lien entre les données géotechniques issues des
sondages, des essais in-situ et des essais en labora-
toire et les paramétres des différentes lois de compor-
tement, en adéquation avec les enjeux de l'ouvrage
étudié ;

* le phasage de calcul (voir §6.4) : il s’agit de représenter
le plus fidélement possible les différentes phases de
réalisation puis d’exploitation de l'ouvrage géotech-
nique analysé. Des détails en lien avec I'évolution des
modules d’élasticité ou le cas particulier des tunnels
sont aussi présentés ;

* les couplages hydromécaniques (voir §6.5) : il s'agit de
prendre en compte les effets directs et indirects liés a
la présence de I'eau dans le terrain. Les deux points
essentiels a traiter sont la modélisation des écoule-
ments et la prise en compte de comportements non
drainés suivis de phase de consolidation.

En ce qui concerne les résultats obtenus (voir §6.6), il
s’agit de dresser une liste des grandeurs les plus impor-
tantes a analyser en fonction du probléme traité.

6.2 CONSTRUCTION DU MODELE

6.2.1 GEOMETRIE ET MAILLAGE

La géométrie du modéle doit étre déterminée de maniére
a représenter tous les phénomeénes qui sont susceptibles
d’affecter le comportement de I'ouvrage géotechnique
étudié et des ouvrages adjacents qui peuvent interagir
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avec ce dernier. Les éléments présentés au §1.3 sont a
mettre en ceuvre.

6.2.2 CONDITIONS AUX LIMITES

6.2.2.1 FRONTIERES LATERALES DU MODELE

En complément des éléments présentés en §1.3.2, I'uti-
lisation des modéles numériques pour I'estimation des
déplacements requiert un soin particulier dans le choix
et 'emplacement des frontiéres latérales du modele. Par
exemple, il convient de rappeler que pour les conditions
les plus fréquemment adoptées, a savoir cisaillement et
déplacement normal nuls, ces frontieres jouent le réle
d'un plan de symétrie. Les rapprocher de I'emprise de
I'ouvrage étudié revient implicitement a superposer |'effet
de plusieurs ouvrages en interaction. Cela a générale-
ment pour effet de surestimer les déplacements verticaux
et de sous-estimer les déplacements horizontaux.

Dans le cas ou la frontiére latérale du modéle est effec-
tivement destinée a simuler une condition de symétrie,
il convient de vérifier que celle-ci est compatible avec
les conditions de chargement, de stratigraphie et de
géométrie. La figure 24 illustre 'exemple d’'une fouille
butonnée ou la condition de symétrie est mise en défaut
par la présence d'une surcharge initiale d’'un c6té de la
fouille (représentative d’'un batiment existant). Le fait de
ne modéliser que la moitié de la fouille conduit a sous-
estimer de fagon notable la fleche de I'écran de soutée-
nement.

Dans tous les cas, une frontiére latérale qui n’est pas
destinée a simuler un plan de symétrie doit étre placée
suffisamment loin de I'ouvrage étudié pour que le dépla-
cement vertical au bord du modéle soit négligeable ou
nul.

6.2.2.2 PROFONDEUR DU MODELE

La profondeur du modéle peut avoir une influence signifi-
cative sur 'amplitude des déplacements :

« une profondeur insuffisante peut conduire par exemple
a sous-estimer le tassement d’une fondation superfi-
cielle ou sur pieux ;

» alinverse, pour un probléeme de fondations, une profon-
deur trop importante peut conduire a exagérer I'ampli-
tude et I'étendue des cuvettes de tassements. Pour un
probléeme d’excavation, une profondeur trop importante
peut exagérer les soulevements et fausser 'amplitude
des tassements derriére I'ouvrage de souténement.



Figure 24 - Influence des conditions de symétrie sur la fleche horizontale d’un écran de souténement dans une fouille dissymétrique.

Linfluence de la profondeur du modele est générale-
ment amplifiée par le caractére peu réaliste des modéles
géotechniques usuels qui considérent des modules de
déformation constants par couche indépendamment de
la profondeur et du niveau de sollicitation (ou de défor-
mation). En réalité, le module de déformation (et la résis-
tance) d’'un sol réel augmente avec la profondeur, en
raison du cumul de deux facteurs :

* une augmentation « naturelle » de la rigidité du terrain
avec la contrainte moyenne en place (et donc avec la
profondeur) ;

* une diminution avec la profondeur de l'incrément de
contrainte apporté par I'ouvrage et par conséquent du
niveau de déformation (voir §2.3.1 pour la relation entre
module et déformation).

On peut améliorer le modéle géotechnique (et limiter
linfluence exagérée de la profondeur du modéle) en
introduisant une loi d’augmentation des modules avec
la profondeur (notamment pour la derniére couche du
modele). On peut considérer pour cela une loi de type
« puissance » avec un parametre puissance m choisi en
fonction de la nature du terrain :

E(Z) = Eref <i>m

Z ref

ou E. désigne le module de déformation & z = Zz.
Le paramétre m prend les valeurs suivantes pour certains
comportements idéalisés du terrain :

e m~0 pour des sols indurés,
trés surconsolidés ou des roches
tendres ;

*m~0,5 pour des sols sableux propres ;

e m~1,0 pour des sols argileux normalement

consolidés.

Ces valeurs sont a caler pour chaque projet en fonction
des données réellement disponibles.

La profondeur du modeéle et les choix relatifs au compor-
tement des couches profondes a également une
influence sur la notion de « zone d’influence géotech-
nique ». En effet, le fait d'ignorer 'augmentation des
modules en profondeur ou de surestimer la profondeur
du modéle exagére I'emprise de la zone d’influence
de l'ouvrage, particuliérement pour les problémes de
fondation. L'exemple qui suit en est une bonne illustra-
tion (Figure 25). On compare I'étendue de la cuvette de
tassements entre une fondation filante de largeur B repo-
sant sur un massif semi-infini de module constant, et la
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méme fondation reposant sur un massif semi-infini dont le
module augmente linéairement avec la profondeur. Dans
ce dernier cas (m = 1), le tassement devient négligeable
au-dela d’'une distance supérieure ou égale a 3B. Avec
un module constant (m = 0), le tassement de la fondation

s’étend sur une zone plus large : le tassement ne devient
inférieur a 50% du tassement maximal qu’au-dela d’'une
distance égale a 5 fois la largeur de la fondation.

Figure 25 - Etendue de la cuvette de tassements au voisinage d’une semelle filante :
influence de la prise en compte d’un module augmentant avec la profondeur.

6.2.2.3 CAS PARTICULIER DES TUNNELS

Pour les problémes d’excavation et en particulier pour
les tunnels, différentes recommandations peuvent étre
retrouvées dans la littérature et il convient dans tous les
cas d’ajuster les dimensions du modéle en fonction de la
profondeur de I'excavation.

Pour des tunnels peu profonds en champ libre, la largeur
du modéle de part et d’autre du tunnel peut étre fixée de
la maniére suivante (Guilloux et al., 2021) :

W= min (5D ; 2D (1+ H/D))

Pour la profondeur du modéle, deux cas peuvent étre
rencontrés :

* si un substratum doté d’une forte raideur par rapport au
massif encaissant est présent a proximité de la sous
face du tunnel, le bord du modéle peut étre placé au
niveau du toit de celui-ci (qui est de fait supposé indé-
formable).
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» sicen’estpas le cas, et en particulier lorsque le compor-
tement retenu pour le sol n’intégre pas d’augmentation
de raideur avec la profondeur, il est conseillé de placer
la limite inférieure a environ deux fois le diamétre pour
éviter de sous-estimer les tassements générés en
surface (Mestat, 1993).

La Figure 26 illustre I'influence des dimensions du modéle
sur 'amplitude et I'extension de la cuvette de tassement.

Dans tous les cas, les dimensions retenues doivent étre
déterminées au cas par cas en fonction des conditions du
projet (présence d’avoisinants notamment).



Figure 26 - Tassements de surface obtenus par la simulation d’un creusement de tunnel au tunnelier en déformation plane :
influence de la profondeur de modéle.

63



64

6.2.3 ETAT INITIAL DES CONTRAINTES

CHOIX DE LA PROCEDURE
D’INITIALISATION DES CONTRAINTES

6.2.3.1

Linitialisation des contraintes est une étape impor-
tante de la construction d’'une modélisation numérique.
La démarche vise a définir un champ de contraintes
initiales qui rend compte de la combinaison des facteurs
suivants : poids des terres en place, distribution des pres-
sions interstitielles dans le terrain et histoire des charge-
ments précédant la construction de I'ouvrage étudié.

Dans la pratique, linitialisation des contraintes peut étre
gérée selon deux types de procédures :

* une procédure « de type K » qui fait intervenir, comme
son nom l'indique, le coefficient de pression des terres
au repos K,. La contrainte verticale effective o’ est
générée de fagon géostatique. La contrainte horizon-
tale effective 0’ est générée comme suit :

7 —_ ’
0o = Ko 09

» une procédure de type « chargement gravitaire » dans
laquelle I'état initial de contraintes est un résultat d’équi-
libre d’'un calcul simulant un chargement volumique
extérieur correspondant aux forces de pesanteur. Dans
un terrain élastique horizontal, une telle procédure
conduita:

v

7 - 7
Oho = 0o

La procédure K, est réservée par construction aux confi-
gurations pour lesquelles le rapport 6’ / 6’y peut étre
considéré comme uniforme selon les directions horizon-
tales. En particulier, les situations suivantes (Figure 27)
ne peuvent étre traitées de cette fagon :

 Stratigraphie variable dans les directions horizontales
(a 'exception du cas schématique d’une pente infinie) ;

« Piézométrie variable dans les directions horizontales ;

* Présence d’'un chargement initial localisé en surface
(batiment ou remblai existant).

Pour ces situations, une procédure de type « chargement
gravitaire » peut étre adoptée. Cependant, I'attention est
attirée sur le fait que cela ne traduit pas une valeur de
K,, et ne permet pas de controler les ratios a’,y / 0’y
obtenus. Cela peut ne pas étre représentatif de I'état de
contrainte des sols en place dépendant notamment de
I'histoire géologique du terrain (cas des tunnels profonds
par exemple, voir Gysel, 1975 au §1.4). Il peut étre alors
plus approprié de combiner : Une procédure de type K,
pour établir un état de contraintes initiales correspondant
au « champ libre » (par exemple en I'absence du talus ou
du batiment existant), et une phase de calcul spécifique
destinée a couvrir certains aspects particuliers (géomé-
trie, chargement) de la zone d’étude. Par exemple, repro-
duire des phases de chargement préexistant au projet qui
ont pu influencer I'état de contrainte du sol.

Figure 27 - Exemples de situations pour lesquelles la procédure K n’est pas directement applicable
pour le calcul du champ de contraintes initiales.
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6.2.3.2 CHOIX DU COEFFICIENT K,

Le coefficient de pression des terres au repos varie
usuellement entre 0,5 et 1,0 selon le type et I'histoire
géologique du terrain. Ce coefficient peut étre relié empi-
riquement a l'angle de frottement ¢ et au rapport de
surconsolidation OCR a l'aide de la relation :

Ky=(1-sin¢g).OCRSn?

D’autres relations peuvent étre utilisées, notamment pour
des terrains fortement surconsolidés.

6.2.3.3 INFLUENCE DE K, POUR LE CAS
PARTICULIER DES EXCAVATIONS

Le choix du coefficient K joue un réle particulierement
important dans les calculs des écrans de souténement et
de tunnels car il intervient dans le chargement appliqué
sur les bords libres des éléments de volume ou de struc-
ture déconfinés (voir §1.4). Ce coefficient a une influence
fondamentale a la fois sur les sollicitations s’exergant sur
le systéeme de souténement et sur 'amplitude et I'exten-
sion des cuvettes de tassement en surface au droit du
tunnel ou en arriére de I'écran de souténement.

Pour les tunnels, la figure 28 illustre cette influence pour
un tunnel de 10 m de diamétre dans un terrain pure-
ment cohérent, avec un déconfinement total. Lorsque le
coefficient de pression des terres au repos augmente, la
compression des terrains au-dessus du tunnel a tendance
a limiter les tassements et peut méme aboutir en théorie
a des soulévements pour des valeurs de K, supérieures
a 1,00.

Pour les soutenements, un aspect a considérer est la
réalisation ou la mise en place de I'écran qui conduit a
modifier I'état de contraintes autour de I'écran avant les
travaux d’excavation. Ce n’est pas le cas pour les tunnels
ou les travaux d’excavation sont concomitants a la réali-
sation du tunnel. Cette modification du coefficient de
pression des terres au repos a fait 'objet de nombreuses
études en ce qui concerne la réalisation des parois
moulées. Les redistributions de contraintes autour des
panneaux excavées peuvent parfois étre relativement
significatives (Gourvenec et al., 1999, Burlon et al., 2013)
et conduire a des déplacements de terrain dont il faut
tenir compte vis-a-vis des ouvrages avoisinants. Dans la
pratique néanmoins, il est d'usage de négliger les effets
de la mise en place de I'écran et ceux-ci sont traités indi-
rectement dans le choix des valeurs des paramétres de
la loi de comportement.

Figure 28 - lllustration de I'influence du coefficient des terres au repos sur la cuvette de tassement d’un tunnel.
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6.2.4 MODELISATION DE L'INTERACTION
AVEC LES ELEMENTS STRUCTURAUX

6.2.41 POSITION DU PROBLEME

L'un des avantages des modeles numériques réside dans
leur capacité a rendre compte des mécanismes d’inte-
raction sol-structure et d’interaction structure-sol-struc-
ture (voir chapitre 4). Théoriguement, ces mécanismes
peuvent étre abordés de fagon directe en construisant
une modélisation numérique d’ensemble intégrant expli-
citement la structure et le sol qui la supporte comme ['il-

lustre I'exemple de la Figure 29a. Dans la pratique, en
dehors des projets de grande envergure (installations
industrielles sensibles, batiments exceptionnels, etc.),
la modélisation numérique « géotechnique » se limite a
représenter des ouvrages dits « géotechniques » : fonda-
tions superficielles ou profondes, parois de souténement,
structure d’'un tunnel etc. La superstructure fait alors
I'objet d’'une modélisation numérique dédiée dont l'inte-
raction avec le modéle géotechnique est usuellement
gérée moyennant un jeu d’actions et de réactions (Figure
29b).

Figure 29 - Exemple d’une modélisation numérique couplée (a) intégrant I’ensemble des éléments structuraux en interaction avec le sol
et d’'une modélisation découplée (b) ou les parties « structure » et « géotechnique » font I’objet de deux modéles séparés.

MODELISATION DES ELEMENTS DE
STRUCTURE

6.2.4.2

Comme indiqué en §1.6.1, l'intégration des éléments de
structure dans le modéle géotechnique pose la question
de la modélisation de ces éléments. Il existe en pratique
deux possibilités :

» Option 1 : utilisation d’'un maillage « volumique », I'em-
prise géométrique de I'élément de structure est explici-
tement représentée et celui-ci est modélisé comme un
milieu continu tridimensionnel, caractérisé a I'aide de
propriétés mécaniques telles que le module de Young,
le coefficient de Poisson, un critére de plasticité éven-
tuel, etc. ;
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» Option 2 : utilisation d’'un maillage « surfacique » ou
« linéique » par recours a des éléments de poutre et
de plaques, qui relevent d’'une modélisation mécanique
spécifique, et dont le comportement est caractérisé a
I'aide de paramétres tels que la rigidité axiale, le produit
d’inertie, le coefficient de Poisson, éventuellement un
diagramme d’interaction, etc..

Le recours a l'option 2 releve d’'une nécessité pure-
ment pratique : cela allége la taille du modéle et permet
d’obtenir des résultats directement exploitables dans les
formalismes usuels de justification d’une section métal-
lique ou en béton armé (diagramme des efforts internes
N, V, M etc.). Les recommandations du §4.1 s’appliquent.



6.2.4.3 MODELISATION DES CONDITIONS
D’INTERFACES

Comme indiqué en §1.6.2, I'exploitation des sollicita-

tions dans les éléments structure nécessite de contréler

la pertinence des contraintes de cisaillement transitant

a l'interface sol/structure. On peut distinguer (Figure 30)

pour cela deux conditions d’interface (voir également

§4.2):

+ condition d’interface a « rugosité imposée » correspon-
dant notamment a la condition de contact supposée
en sous face d’une fondation superficielle ou sur la
hauteur d’'un écran de souténement. Il s’agit donc de
plafonner l'inclinaison des contraintes a linterface
sol/structure a une valeur limite notée ¢; correspon-
dant & un angle de frottement d’interface®. Usuelle-

ment, la valeur ¢; est choisie comme une fraction de
I'angle de frottement interne du sol ¢ comprise entre
0,33 et1,00;

condition d’interface a « cisaillement limite imposé »,
applicable notamment aux interfaces sol/pieux, et qui
consiste a limiter la contrainte de cisaillement (frotte-
ment axial) indépendamment de la contrainte normale
o'y. La valeur limite n'est autre que le frottement
axial limite gy que I'on utilise pour les vérifications de
portance des fondations profondes. Elle est fortement
dépendante de la technique de réalisation de la fonda-
tion. Dans la pratique, en cas d'utilisation d’éléments
d’interface, cette condition peut étre simulée en affec-
tant a l'interface un matériau « fictif » caractérisé par
@; =0 et ¢;=qgq.

Figure 30 - Choix des paramétres des éléments d’interface pour contrbler les efforts d’interaction sol/structure.

'3 Pour les codes de calcul exploitant la notion de Rinter, on a pour un sol frottant : R, ¢er = tan(g;) / tan()
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6.3 CHOIX DES LOIS DE
COMPORTEMENT

6.3.1 ENJEUX

La modélisation numérique des ouvrages géotech-
niques est de plus en plus utilisée dans le but de fiabi-
liser I'estimation des déplacements et des sollicitations
qui résultent des interactions (plus ou moins complexes)
entre I'ouvrage et le sol environnant. La pertinence des
résultats obtenus est directement liée a celle de la loi de
comportement du terrain. Cette loi de comportement vise
a rendre compte de la déformabilité du terrain qui, selon
le probleme étudié, peut étre gouvernée aussi bien par
des déformations d’origine élastique que plastique.

Dans la pratique, pour les problémes de fondations,
les marges de sécurité usuelles (de l'ordre de 2 a 3)
permettent d’admettre, avec une approximation accep-
table, que la rigidité du sol est principalement gouvernée
par des déformations d’origine « élastique », qui peuvent
donc étre caractérisées a I'aide d’'un modéle de compor-
tement élastique (linéaire ou non linéaire), dans lequel
le module de déformation E est le principal parameétre.
Ce raisonnement ne s’applique pas nécessairement
aux problémes de remblais qui sont généralement
dimensionnés avec des marges de sécurité plus faibles
(1,3a1,5).

Pour les problemes d’excavation (écrans de souténe-
ment, tunnels etc.), en revanche, la maitrise des modules
de déformations élastiques, bien que nécessaire, n'est
pas suffisante. Les déplacements liés aux excavations
peuvent en effet inclure une part importante de déforma-
tions plastiques.

6.3.2 CHOIX DES MODULES DE
DEFORMATION

LIEN AVEC LE NIVEAU DE DEFORMATION
INDUIT PAR L'OUVRAGE

6.3.2.1

Dans la pratique usuelle de I'ingénierie géotechnique, la
question des lois de comportement est souvent associée
a celle des « modules ». En réalité, compte tenu du carac-
tere non-linéaire du comportement des sols, ce module
n’est pas déterminé de maniére univoque. |l dépend de la
nature du terrain, du niveau de déformation ou de sollici-
tation, de la nature volumique ou déviatorique de la défor-
mation et de la direction de chargement ou de déchar-
gement. Selon les procédures de calcul, des modules
sécants ou tangents peuvent étre définis. La figure 31
présente de maniére schématique quelques-unes de ces
alternatives.

Le tableau 7 donne quelques ordres de grandeur pour les
gammes et les types de déformation subie par le terrain
pour différentes catégories d’ouvrages géotechniques.
Il s’agit de valeurs moyennes. La déformation est plus
importante a proximité immédiate de I'ouvrage et plus
faible & mesure que I'on s’en éloigne.

Module E = ¢ | € pour une gamme de
chargement ou de déformation donnée

Figure 31 - Notion de module de déformation (sécant) apparent pour un sol de comportement non linéaire.
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Tableau 7 - Gammes et types de déformation usuels (a titre indicatif)

Ouvrage Gamme de Déformation
9 déformation prépondérante
Remblais sur sol compressible 1024 10"
Radiers et dallages 10° 4102 Volumique etou
déviatorique
Tunnels 10°3410?
Semelles et pieux isolés ~10?
Ecrans et murs de souténement 10*a10°
Déviatorique
Sollicitations sismiques (PGA < 0,3g) 10° a 10™
Fondation de machines vibrantes 10%a10°

On note en particulier le caractére prépondérant des
déformations déviatoriques pour les fondations isolées et
les souténements. Pour le cas des radiers et dallages,
cela dépend en général du mode de sollicitation (localisé
ou réparti) et de la profondeur des couches intéressées.

Les gammes de déformation indiquées pour les tunnels
et souténements correspondent aux déformations
moyennes généralement observées (ou visées) pour
des ouvrages réalisés en milieu urbain (pour lesquels

le déplacement est un critere de conception). Pour des
projets d’ouvrages maritimes ou souterrains, les défor-
mations peuvent étre plus importantes (avec, par consé-
quent, des modules plus faibles).

Les figures suivantes présentent schématiquement les
différentes zones de déformation associées aux fonda-
tions superficielles (Figure 32), aux souténements par
déblai (Figure 33), et aux tunnels (Figure 34).

Figure 32 - Zones de déformation volumique et déviatorique sous une fondation superficielle.
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Figure 33 - Complexité des chemins de chargement pour un probléme de souténement par déblai
(au sens d’un diagramme de Cambridge p - q).

Figure 34 - Zones de déformation volumique et déviatorique pour un probleme de tunnel.
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6.3.2.2 LIEN AVEC LE NIVEAU DE DEFORMATION
COUVERT PAR LES ESSAIS USUELS

Il existe différents moyens pour estimer (ou orienter le
choix) les modules de déformation. On peut citer notam-
ment :

* les essais en laboratoire : oedométre, triaxial classique
ou de précision ;

* les essais in situ permettant la mesure directe d'un
module : essai pressiométrique (Ménard ou auto-
foreur), le dilatomeétre, les essais de propagation
d’'ondes (Cross-hole ou Down-hole) ;

* les corrélations avec les autres essais in situ (CPT, SPT
etc.).

Tous ces essais permettent d’avoir accés, de fagon directe
ou indirecte, a « un module ». Dans la pratique, I'ingénieur
est confronté néanmoins a la difficulté d’assurer la cohé-
rence entre le domaine de validité du module mesuré, et
le chemin de chargement et la gamme de déformations
subies par le sol au voisinage de 'ouvrage étudié. Sans
cette cohérence, le recours aux modeéles numériques,
tout en gardant des avantages, n'améliore pas forcément
les prévisions par rapport a ce que I'on obtiendrait par des
analyses moins élaborées (semi-analytiques, empiriques

etc.). ll est en effet important de rappeler que la gamme de
déformation sur laquelle les essais classiques sollicitent
le sol, en laboratoire ou in situ (y compris I'essai pressio-
métrique), correspond a des déformations de plusieurs
pourcents voire d’'une dizaine de pourcents, bien plus
grandes que celles qui intéressent le dimensionnement
et le bon fonctionnement des ouvrages géotechniques
courants (entre 10* et 10?). A contrario, les essais dits «
dynamiques » ou de propagation d’'ondes sollicitent le sol
a un niveau de déformation beaucoup plus faible (10).
On peut néanmoins citer les essais triaxiaux cycliques et
le pressiométre de « précision » (développé dans le cadre
du Projet National ARSCOP) qui permettent de capter
des modules directement exploitables pour le calcul des
ouvrages geéotechniques.

A noter également, qu’'a I'exception de I'essai cedomé-
trique, les essais usuels permettent de cibler essentiel-
lement les déformations d’origine « déviatorique » (ou de
cisaillement) et sont donc exploitables pour caractériser
le comportement du sol dans les situations ou les défor-
mations déviatoriques sont prépondérantes.

La figure 35 donne quelques ordres de grandeur pour les
gammes de déformation couvertes par les essais usuels.

Figure 35 - Variation du module avec le niveau de déformation : induit par les ouvrages et couvert par les essais usuels.
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ESTIMATION DES MODULES A PARTIR DE
L’ESSAI PRESSIOMETRIQUE

6.3.2.3

La diffusion des essais in situ et notamment I'essai pres-
siométrique en France s’est accompagnée du dévelop-
pement de plusieurs modéles semi-empiriques permet-
tant de traiter des cas élémentaires tels que le tassement
d’'une semelle isolée (Ménard, 1962), le tassement d’'un
pieu isolé (Frank et Zhao, 1982) ou la déformée d’'un
écran de souténement flexible (Schmitt, 2005).

Ces modeles semi-empiriques, bien que limités a des
configurations géométriques simples, peuvent servir
de base de calage pour valider le choix du module de
déformation destiné a alimenter les modéles numériques.

Dans la pratique, on cherche, pour un type de sol donné,
le rapport E / E,; permettant de rapprocher les résultats
des modéles numériques et semi-empiriques. Le calage
ainsi obtenu est valable pour tout ouvrage intéressant le
sol dans une gamme de déformation comparable a celle
correspondant au domaine d’application des modéles
semi-empiriques considérés.

Le tableau 8 donne quelques ordres de grandeur pour
le rapport E'/ E), résultant d’un tel calage et pouvant étre
retenu pour des calculs de fondation ou de souténement.
Ces valeurs s’entendent dans le cadre d’'une loi élas-
tique, parfaitement plastique, avec (pour les tunnels et les
soutéenements) un critére de rupture de Mohr Coulomb.

Tableau 8 - Rapport E / E}y pour les ouvrages courants (a titre indicatif)

Gamme de Rapport E | E,
Ouvrage . .

déformation Limons et Argiles  Sables et Graves
Radiers et dallages 1024 10? 2a4 3a6
Semelles et pieux isolés ~10° 3a4 4a6
Ecrans de souténement 10*a 103 3a8 4312
Tunnels 10°a 102 2a4 3a6

6.3.2.4 LIEN AVEC L’ESSAI AU PENETROMETRE
STATIQUE

Cet essai ne permet pas la mesure d’'un module de défor-
mation. Il est néanmoins de plus en plus utilisé en France
et de nombreuses corrélations existent entre module de
déformation et résistance de cone g.. La méthode de
prévision des tassements de Sanglerat (1972) est basée

sur les valeurs du tableau 9, qui donne le rapport entre
le module de déformation (en conditions cedométriques)
et la résistance de céne. Ce module est valable pour des
surfaces chargées de grandes dimensions et une gamme
de déformation de I'ordre de 102 Pour des déformations
plus faibles (10° ou 10™), les valeurs indiquées peuvent
étre multipliées par un facteur allant de 2 a 4.

Tableau 9 - Rapport E / q. pour une déformation de I'ordre de 107
(a titre indicatif)

Type de sol q. (MPa) Elq,
<0,7 3a8
Argiles 0,7a2,0 2ab
>2,0 1a2
Limons <20 3a6
>2,0 1a2
<5,0 2,0
Sables > 10 15
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6.3.2.5 LIEN AVEC LES ESSAIS DYNAMIQUES

Les essais de propagation d’ondes in-situ tels que I'essai
Cross-Hole sont un exemple d’essais permettant I'obten-
tion directe d'un module élastique a trés faible niveau de
déformation (typiquement de I'ordre de 10°). Ces essais
permettent par exemple la mesure de la vitesse de propa-
gation d’'ondes de cisaillement V; que I'on peut ensuite
relier au module de cisaillement « maximal », noté Gy, a
l'aide de la relation :

Go =pV,’

Ou p est la masse volumique du sol. Le module G, peut
par exemple étre directement utilisé pour la modélisa-
tion de problémes vibratoires (fondation de machines
vibrantes par exemple), ou comme point de passage pour
construire une courbe dégradation dans le cadre d’'une
analyse en élasticité non-linéaire (voir §6.3.3).

6.3.2.6 COEFFICIENT DE POISSON

Le coefficient de Poisson v est choisi généralement entre
0,25 et 0,35 pour un sol de comportement drainé. Entre
ces deux valeurs, le coefficient de Poisson a générale-
ment une influence limitée sur le résultat.

Le choix d’une valeur voisine de 0,5 (par exemple 0,49)
peut étre approprié pour rendre compte d’un comporte-
ment non drainé (a volume constant), dans le cadre d’'un
calcul en contraintes totales (voir §5.3).

6.3.3 UTILISATION DE L’ELASTICITE
NON-LINEAIRE

Par définition, un comportement élastique signifie que les
déformations sont réversibles. L'élasticité peut étre traitée
par une approche linéaire (avec un module constant,
déterminé a priori en faisant une hypothése sur la gamme
de déformation induite par I'ouvrage) ou non-linéaire (par
l'intermédiaire d’'une loi de variation des modules avec la
déformation, voir §2.3.1). L'élasticité non linéaire permet
de ftraiter implicitement le choix du module. Ce dernier
est actualisé localement en fonction du niveau de défor-
mation. Le module de déformation peut étre le module
de Young, le module de cisaillement ou le module de
compressibilité. La déformation considérée peut étre la
déformation de cisaillement ou la déformation volumique.
Pour la déformation de cisaillement, on utilise des courbes
en « S » normalisées (par rapport au module maximal Gg)
en fonction de I'indice de plasticité (pour des terrains argi-
leux, Figure 36) ou de la contrainte de confinement (pour
des terrains sableux, Figure 37).

Figure 36 - Exemple de courbes en S pour un terrain argileux (en fonction de I'indice de plasticité).
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Figure 37 - Exemple de courbes en S pour un terrain sableux (en fonction de la contrainte de confinement).

Dans certains cas spécifiques, la variation du module
peut étre exprimée en fonction de la déformation
verticale telle que proposée par le Projet National
ARSCOP (Hoang et al., 2018, Hoang et al. 2020) pour le
calcul des tassements sous des radiers ou des semelles
(Figure 38). La courbe en « S » utilisée exprime ici le
rapport E / Ey en fonction de la déformation verticale
induite par la fondation superficielle (radier ou semelle) :
les courbes de type 1 s’appliquent aux terrains sableux,
le type 3 aux terrains argileux et le type 2 aux terrains
intermédiaires.

Une autre alternative consiste a actualiser le module en
fonction du niveau de contraintes. Bien qu’intéressante,
cette approche exige néanmoins une attention particu-
liere. Par exemple, les modéles ou le module dépend
de la contrainte mineure ou de la contrainte moyenne
peuvent induire des modules particulierement faibles
dans les zones ou ces grandeurs tendent vers O : c’est
par exemple le cas du fond de fouille d’'une excavation. La
diminution du module accroit alors de maniére irréaliste le
soulevement du fond de fouille.

Figure 38 - Rapport E / E}; en fonction de la déformation verticale (voir Projet National ARSCOP).
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6.3.4 UTILISATION DE L’ELASTOPLASTICITE

Dans de nombreux cas, le dimensionnement de I'ou-
vrage permet de limiter le développement de déforma-
tions plastiques si bien que le mécanisme plastique
a finalement peu d’importance dans I'estimation des
déplacements. C’est le cas notamment des fonda-
tions ou les régles de justification de portance garan-
tissent implicitement un comportement essentiellement
dans le domaine élastique. Le cas des excavations
(tunnels, écrans de souténements) est différent. Pour
ces ouvrages, les calculs montrent que les tassements
générés par les opérations d’excavation peuvent inté-
grer des déformations plastiques significatives. Le
choix du critére de plasticité et de la régle d’écoulement
est donc primordial.

L'expérience montre ainsi qu’il peut étre judicieux d’uti-
liser des lois de comportement permettant une entrée
rapide dans le domaine plastique. Le modéle « Harde-
ning-Soil » (voir §2.4.4) en est un exemple et son utili-
sation pour modéliser des travaux d’excavation peut
étre légitime comme l'illustre 'exemple de la figure 39
(Nejjar, 2019) qui présente la comparaison des dépla-
cements verticaux issus de deux modéles élastoplas-
tiques différents : le modéle 1 est un modéle élastique
parfaitement plastique, le modéle 2 est un modeéle élas-
tigue avec écrouissage plastique en cisaillement et en
compression. Les deux modéles utilisés permettent de

reproduire la méme fleche horizontale au niveau de
I'écran de souténement, alors que les déplacements
verticaux obtenus a l'arriere de I'’écran de souténe-
ment sont de signes opposés : le modele 1 conduit a
un soulévement, le modéle 2 a un tassement. Cette
différence de comportement s’explique en partie par
la régle d’écoulement du modeéle 2 conduisant a de la
contractance qui compense en partie les soulevements
générés par les forces de déconfinement appliquées
sur le contour de la zone excavée. Il est important de
souligner qu’en cas d’utilisation d’'une loi de type Harde-
ning-Soil pour un probléme d’excavation, la déformabi-
lité apparente du terrain est contrdlée a la fois par (voir
les conventions du §2.4.5) : le module déviatorique
sécant (Es5) dans les zones de chargement en cisaille-
ment, le module oedométrique tangent (E,.4) dans les
zones de chargement en compression, et le module de
déchargement élastique (E,,) dans les zones ou le sol
subit un déchargement.

Une autre application pour laquelle les effets de la plasti-
cité ne peuvent pas étre négligés concerne les problémes
de remblai sur sol compressible. Ces ouvrages sont
généralement dimensionnés avec un niveau de sécu-
rité plus faible (1,3 a 1,5) que celui considéré pour les
fondations. Il peut étre alors plus approprié de modéliser
le comportement du sol compressible par une loi de type
Soft-Soil telle que définie en §2.4.3.

Figure 39 - Comparaison des déplacements verticaux issus de deux modéles de plasticité différents.
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6.3.5 LIEN AVEC LES ESSAIS LABORATOIRE

6.3.5.1 ESSAI TRIAXIAL CLASSIQUE

L'exploitation des résultats d’un essai triaxial permet en
premier lieu de déterminer les propriétés de cisaillement
(). Il est en général plus pertinent de représenter
les résultats de I'ensemble des essais réalisés (dans
une formation donnée) selon un diagramme de Lambe
(plan (s't)) ou un diagramme de Cambridge (plan (p’q)),
plutét que de faire des statistiques sur les couples (c,)
issus des différents essais.

Cet essai se révéle particuliéerement intéressant pour
caler certains paramétres de la loi Hardening Soil (voir
§2.4.5). Ainsi I'exploitation de la courbe q = f (&,) permet
notamment de renseigner sur le module déviatorique
sécant E5, (pour une contrainte de confinement donnée).
La variation de ce module avec la contrainte de confine-
ment permet de renseigner sur le parameétre puissance
« m » (traduisant la variation du module avec la
contrainte). Enfin, I'exploitation de la courbe €, = f(g;)
permet de déterminer I'angle de dilatance .

Le calage peut étre direct (en conditions drainées) ou
indirect (en conditions non-drainées).

L’attention est attirée sur le fait que les essais triaxiaux
classiques couvrent par construction une gamme de
déformation bien plus élevée (de I'ordre de 10?) que
celle qui intéresse la majorité des constructions en milieu
urbain (de l'ordre de 10°). Lutilisation directe des para-
metres issus d’un tel calage peut donc conduire a une
estimation par excés des déplacements pour certains
types d’ouvrages.

6.3.5.2 ESSAI OEDOMETRIQUE

L'essai oedométrique peut étre utile pour renseigner
certains parametres des lois Hardening Soil (2.4.5)
ou Soft Soil (2.4.4). Le palier de compression vierge
renseigne sur le module oedométrique tangent E,.; de la
loi Hardening Soil ou sur le parameétre A* de la loi Soft
Soil. Le palier de recompression renseigne sur le module
de déchargement E,. de la loi Hardening Soil ou, de
facon indirecte, sur le paramétre k * de la loi Soft Soil. En
général, le rapport E,,. /E,.; observé a 'oedométre est de
I'ordre de 6 a 10 selon le type de sol.

L’attention est attirée sur le fait que les essais oedomé-
triques classiques couvrent par construction une gamme
de déformation (de I'ordre de 10% a 10™") bien plus élevée
que celle qui intéresse la majorité des ouvrages géotech-
niques (10" & 107?). Lutilisation directe des paramétres
issus d’un tel calage peut donc conduire a une estima-
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tion par excés des déplacements. Cela se révele toute-
fois bien adapté pour les problémes de remblai sur sol
compressible (qui intéressent les sols dans une gamme
de déformation plus élevée et selon des chemins de
chargement proches de ceux couverts par I'essai oedo-
métrique).

6.3.5.3 ESSAI TRIAXIAL DE PRECISION

Ce type d’essais permet de couvrir une gamme de défor-
mation allant de 10* & 10?2, et ainsi de choisir directe-
ment les bons modules d’élasticité ou de caler des lois de
variation du module (de cisaillement) avec la déformation
(ou la distorsion).

6.3.6 SYNTHESE : QUELLE LOI DE
COMPORTEMENT POUR QUEL
OUVRAGE ?

En guise de synthése, sur la base des différents aspects
exposés dans cette section, il est possible de définir les
éléments qu’une loi de comportement doit, au minimum,
inclure pour rendre compte de maniére appropriée du
comportement de certains ouvrages types. Le choix de
ces éléments peut aussi étre justifié par comparaison a
des modéles analytiques ou numériques plus simples ou
dans certains cas a des modéles semi-empiriques, tels
que ceux dérivés du pressiométre.

Le choix de la loi de comportement doit donc étre adapté
a I'ouvrage étudié selon les indications suivantes :

» pour les fondations superficielles et les radiers qui
présentent sous charge de service un comportement
globalement élastique (malgré la présence contenue
de zones localisées de déformations irréversibles),
une loi de comportement élastique convient en général
dans la mesure ou le module de déformation utilisé
est compatible avec le niveau de déformation attendu.
Une loi de comportement élastique non linéaire permet
de représenter le comportement de la fondation pour
différents niveaux de chargement (sans avoir a modifier
le module de déformation puisque celui-ci est implici-
tement actualisé). L'utilisation d’'une loi de comporte-
ment élastique non linéaire avec un mécanisme plas-
tique muni d’'un écrouissage nécessite cependant une
attention particuliére : en effet, elle peut conduire a
des rigidités apparentes anormalement faibles du fait
de la combinaison des non-linéarités élastiques et de
I'écrouissage plastique. La comparaison a des modéles
analytiques ou numériques plus simples ou a des
modeles semi-empiriques dérivés du pressiometre est
dans ce cas fondamentale ;



» pour les fondations profondes ou les inclusions rigides
qui présentent également sous charge axiale de
service un comportement globalement élastique, les
mémes considérations que pour les fondations super-
ficielles ou les radiers peuvent étre énoncées. Il n'est
pas nécessaire de modéliser systématiquement I'in-
terface entre le sol et le terrain. Si celle-ci est modé-
lisée, sa raideur et son seuil de plasticité doivent étre
déterminés pour rendre compte (dans le domaine de
service) du comportement d’'un pieu ou d’'une inclu-
sion isolée pour lesquels des solutions de référence en
général dérivées du pressiométre existent. En général,
une interface munie d’'une loi de comportement élas-
tique parfaitement plastique convient (selon les indica-
tions du §6.2.4.3) ;

pour les fondations profondes ou les inclusions rigides
soumises a un chargement transversal, un comporte-
ment irréversible du terrain notamment en surface doit
étre en général pris en compte (la rigidité a la flexion
des pieux ou des inclusions est en général trop faible
pour transmettre les charges plus en profondeur).
Une loi avec un comportement élastique linéaire ou
non peut suffire selon lintensité du chargement. Une
loi de comportement élastique parfaitement plastique
convient pour des charges monotones. Pour des
charges cycliques, des lois spécifiques non présentées
dans ce guide sont nécessaires. La comparaison a des
modeles analytiques ou numériques plus simples ou a
des modeéles semi-empiriques dérivés du pressiomeétre
est dans ce cas trés conseillée ;

pour les remblais, le niveau de chargement ne permet
pas nécessairement de considérer le terrain comme

élastique et des déformations plastiques doivent étre
induites par la loi de comportement. Par ailleurs, il
convient de rendre compte a la fois des mécanismes
traduisant des distorsions (cisaillement) et des varia-
tions de volume. Une loi de type « Soft-Soil » peut étre
privilégiée ;

pour les souténements et les tunnels, comme indiqué
précédemment, la diversité des chemins de contraintes,
avec des zones de terrain en cisaillement, en compres-
sion ou en extension, oblige a opter pour des lois de
comportement plus élaborées comme celles compor-
tant des mécanismes d’écrouissage et permettant de
distinguer les chemins de contraintes en charge et en
décharge. La présence d’'un écrouissage permet en
outre une entrée rapide en plasticité conférant alors
au modéle une plus grande capacité a rendre compte
des divers chemins de contraintes : en effet, en plasti-
cité, les incréments de contraintes ne sont plus propor-
tionnels aux incréments de déformations. La régle
d’écoulement revét aussi une importance particuliére
de maniére a limiter les soulévements parasites, ce qui
permet une modélisation plus réaliste des cuvettes de
tassement. Une loi de type « Hardening-Soil » peut étre
privilégiée.

Dans le cas ou une procédure de réduction des propriétés
de cisaillement est mise en ceuvre, il est évident que les
paramétres de cisaillement décrivant le comportement
plastique des terrains sont requis.

Ces éléments sont résumés dans le tableau 10.

Tableau 10 - Choix de la loi de comportement en fonction de I'ouvrage étudié

Loi élastique

Loi élastoplastique

linéaire ou Ay
Ouvrage type non linéaire Plasticité parfaite (voir I:-‘Iastlt.:lte avec
. §2.4.2) écrouissage
(voir §2.4.1) & (voir §2.4.4 et §2.4.5)
S.emelleg radifers, d.alllages, Recommandé .
pieux et inclusions rigides . Optionnel Superflu
sous charge verticale (voir §6.3.1)
Pieux et Inclusions rigides ) . .
. Insuffisant Recommandé Optionnel
chargés transversalement
Souténements, . Peut étre suffisant dans Recommandé
. Insuffisant . )
excavations, tunnels certains cas (voir §6.3.4)
Remblais sur sol Insuffisant Insuffisant Recommandé
compressible (voir §6.3.4)
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6.4 PHASAGE

6.4.1 IMPORTANCE DU PHASAGE

L'un des avantages pratiques des modeles numé-
riques réside dans leur capacité a simuler le phasage
de construction et I'histoire de chargement. La question
du phasage devient incontournable en présence d’un
comportement non linéaire, ou lors de la mise en place,
en cours de construction, d’éléments d’ancrage, d’appuis,
etc. (la rigidité évolue alors avec le phasage).

Pour illustrer la combinaison du phasage avec un compor-
tement non-linéaire, un exemple est celui de deux bati-
ments voisins fondés superficiellement et édifiés succes-
sivement sur un terrain sédimentaire homogéne dont le
module dépend de la contrainte moyenne. La construc-
tion du premier batiment induit alors une augmentation
locale du module de déformation du sol ce qui conduit a
un « basculement » du second batiment vers I'extérieur
de la zone d’interaction (Figure 40). Une construction
simultanée des deux batiments conduira quant a elle a
un comportement plus classique se traduisant par un «
basculement » des deux batiments vers I'intérieur de la
zone d’interaction.

L'influence du phasage est également prépondérante
dans les situations ou I'on active (ou désactive) progres-
sivement une ou plusieurs parties du modéle. L'évolution
de la rigidité disponible au cours de phases de terras-
sement par exemple induit une non-linéarité apparente,

méme en I'absence de toute déformation plastique. Un
exemple est celui d’'une paroi de soutenement supportée
par des butons ou des tirants dont I'activation se fait de
fagon progressive au fur et a mesure de I'excavation
(Figure 41). Le fait d’ignorer le phasage peut alors sous-
estimer fortement les déplacements de la paroi et les
moments de flexion qu’elle subit.

6.4.2 MODIFICATION DES RIGIDITES
EN COURS DE PHASAGE

Si le code de calcul utilisé ne dispose pas des options
permettant de traiter rigoureusement la réduction d’'un
module de déformation (voir §3.4), il est, dans certains
cas, possible d'utiliser des procédures détournées. Par
exemple, pour simuler le passage a long terme du module
du béton dans une paroi moulée, il est possible de modé-
liser celle-ci avec des éléments de volume (avec un
module égal au module différé du béton) et des éléments
de poutre (avec un module égal a la différence entre les
modules transitoire et différé du béton) situés sur l'axe
neutre des éléments de volume. Au début du calcul, si
les éléments de volume et les éléments de poutre sont
activés, alors les rigidités axiales et en flexion respectives
de chacun de ces éléments s’additionnent. Pour simuler
le passage a « long terme » vis a vis du module du béton
et donc sa diminution, il suffit de désactiver I'élément de
poutre. Le code de calcul procéde alors au calcul d’un
nouvel état d’équilibre en considérant la rigidité des
éléments de volume (Figure 42).

Figure 40 - Influence du phasage dans le cas d’un terrain localement raidi par la construction d’un premier ouvrage.
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Figure 41 - Influence du phasage pour un probleme d’excavation — Exemple d’une fouille butonnée.

Figure 42 - Exemple de procédure permettant de simuler la réduction de la rigidité d’une paroi de souténement
(E 1 désigne le module différé du béton, E -1 le module & considérer pour les phases transitoires de construction).
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6.4.3 CAS PARTICULIER DES TUNNELS

Le dimensionnement des ouvrages souterrains dépend
directement du phasage de réalisation et par conséquent
du phasage de calcul retenu. Il peut étre envisagé des
simplifications du phasage afin de limiter les tailles de
modeles ou les temps de calcul. Néanmoins celles-ci
doivent étre modérées pour garantir la fiabilité et la repré-
sentativité du dimensionnement.

EXCAVATION EN METHODE
CONVENTIONNELLE

6.4.3.1

Pour ce type d’ouvrage, il est indispensable de connaitre
les méthodes d’exécution pour une bonne prise en
compte de ces hypothéses dans les modéles de calcul. A
titre d’exemple, le type de souténement envisagé (cintres,
béton projeté, radier, etc.), les longueurs de passe d’ex-
cavation, la distance de pose du souténement, les dispo-
sitions garantissant le bon calage des cintres sont des
données d’entrée qui ont une implication directe dans ces
hypotheses.

Dans le cas d’'une excavation en pleine section, une
modélisation 2D nécessite la prise en compte d’un taux
de déconfinement pour simuler une problématique 3D en
un probleme 2D. Les calculs 3D permettent une mode-
lisation explicite de I'ensemble des excavations mais
peuvent s’avérer numériquement colteux pour parfois un
intérét limité.

Pour les excavations en section divisée, les reports de
contraintes nécessitent une définition spécifique des
valeurs de taux de déconfinement pour chaque partie
d’'ouvrage excavée. Un calibrage de ces valeurs peut
alors étre réalisé au moyen de modélisations 3D.

Certains ouvrages souterrains complexes, tels que les
rameaux de connexion tunnel-ouvrage ou les intertubes,
s’ils sont modélisés a l'aide de modélisations numé-
riques devront étre dimensionnés en 3D. Ces modélisa-
tions permettent de prendre en compte notamment leur
géomeétrie spécifique ainsi que l'ordre de réalisation des
ouvrages et d’obtenir, pour toutes les phases, les reports
de contraintes localisées selon les différentes directions.

6.4.3.2 EXCAVATION MECANISEE AVEC
CONFINEMENT

Les excavations mécanisées au moyen d’un tunnelier a
confinement se caractérisent par I'application d’une pres-
sion de confinement soit au front, soit sur le pourtour de
I'excavation et généralement a I'échappée de la jupe par
l'injection de mortier. La détermination de ces pressions
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est dépendante du type de tunnelier (tunnelier a pression
de terre, tunnelier a pression de boue), de la nature des
terrains au front et du pilotage de ces machines.

Les calculs 2D nécessitent une simplification de la modé-
lisation pouvant passer par lintroduction d’'un taux de
déconfinement et la modélisation implicite ou explicite
de pression de confinement de calcul. L'approche en 2D,
bien que n’étant pas rigoureusement représentative des
états de déformation et de contrainte a proximité du front,
présente des résultats satisfaisants pour I'estimation des
déplacements et le dimensionnement du revétement. Elle
présente également 'avantage de traiter de nombreuses
configurations pour un moindre colt numérique.

Les calculs 3D permettent une modélisation explicite des
différentes pressions de confinement. La détermination
des pressions de consigne peut ainsi étre approchée plus
aisément.

6.4.3.3 ETUDE DES REVETEMENTS DEFINITIFS

Les situations transitoires et long terme des revétements
sont a considérer pour leur dimensionnement.

Les chargements d’origine géotechnique s’appliquant
sur ces structures sont a définir selon la hauteur de
couverture, la nature du terrain encaissant, le contexte
hydrogéologique et en tenant compte de I'impact parfois
prépondérant des effets différés.

Pour les tunnels réalisés aux tunneliers, les phases de
manutention sont souvent dimensionnantes mais ne
sont généralement pas simulées dans les modélisations
numériques d’interaction sol/structure (pose de éléments
de voussoirs, poussée du tunnelier sur I'anneau, effet
« coup de pompe » du mortier de bourrage ou encore
décoffrage des voussoirs, stockage, etc.).

Pour les tunnels peu profonds, il convient de se référer
a la recommandation du groupe de travail du GT7 de
'AFTES (1976) qui précise que le revétement doit étre
dimensionné pour reprendre la totalité de charge géos-
tatique.

Pour les tunnels moyennement profonds et profonds, le
chargement du revétement peut étre approché par l'intro-
duction d’'un taux de déconfinement « a long terme » ou
encore par la désactivation des éléments de plaque ou de
poutre simulant le souténement et le report des charges
associé vers le revétement modélisé en éléments volu-
miques (voir §6.4.2).



6.5 GESTION PRATIQUE DES
COUPLAGES HYDRO-MECANIQUES

6.51 COMPORTEMENT NON-DRAINE

Lorsqu’un élément de sol est sollicité, il peut avoir un
comportement contractant ou dilatant. Si I'élément est
saturé, ces variations de volume ne peuvent se produire
que par une expulsion ou une absorption d’eau. Or cet
échange d’eau n’est jamais instantané ; il peut prendre
quelques secondes dans le cas d’'un sable avec de
bonnes conditions de drainage jusqu’a plusieurs années
dans le cas d’une argile. Il existe donc un temps plus
ou moins long pendant lequel des surpressions intersti-
tielles sont présentes dans I'élément de sol. Il est essen-
tiel de rappeler que le caractere drainé ou non drainé
du comportement d’un sol ne dépend pas seulement de
sa perméabilité et de ses conditions de drainage mais
également de la durée de la sollicitation a laquelle il est
soumis. Un sable peut présenter un comportement non
drainé sous certaines sollicitations rapides comme le
séisme par exemple.

Pour un sol contractant, un essai de cisaillement a 'appa-
reil triaxial, en compression eten conditions non drainées,
conduit & une augmentation de la pression interstitielle
et a une diminution de la contrainte moyenne effective,
donc a une résistance au cisaillement plus faible que celle
qui serait obtenue en conditions drainées. A I'opposé,
pour un sol dilatant, un essai triaxial de compression en
conditions non drainées induit une diminution de la pres-
sion interstitielle et donc une résistance au cisaillement

plus élevée que celle qui serait obtenue en conditions
drainées (Figure 43). Cette remarque n’est pas anecdo-
tique : pour un angle de dilatance positif et constant, on
peut méme obtenir une résistance au cisaillement infinie
en conditions non drainées pour le modele de Mohr
Coulomb (sauf si on introduit une limite sur les valeurs
négatives que la surpression peut atteindre ou une limite
sur la résistance au cisaillement que le modéle peut
générer).

On a donc ici un piége potentiel : une modélisation inap-
propriée du comportement non drainé du terrain peut
conduire a surestimer la stabilité des ouvrages. Le fait
que la résistance au cisaillement soit différente en condi-
tions non drainées requiert donc une attention particu-
liere quant au choix de la régle d’écoulement qui pilote
les variations de volume dans le domaine plastique. De
maniére générale, dans un calcul en conditions non
drainées, il est conseillé de contréler précisément les
résistances maximales mobilisées au cours du calcul et
leur compatibilité avec les propriétés de résistance au
cisaillement mesurées lors d’essais réalisés en condi-
tions non drainées.

Dans tous les cas, a défaut d’'un calage justifié de la loi
de comportement utilisée pour simuler la génération des
surpressions interstitielles, il peut étre recommandé de
privilégier un critére de contraintes totales a travers la
notion de résistance au cisaillement ou de cohésion non
drainée c,, ou un calcul en conditions drainées si celles-ci
sont réputées étre sécuritaires pour le dimensionnement
(cela peut étre le cas de certains problémes d’excava-
tion).

Figure 43 - Influence du chemin de contraintes dans un essai triaxial en conditions drainées et non drainées.
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6.5.2 CHOIX DE L’APPROCHE DE COUPLAGE

La question de la prise en compte du couplage entre
écoulement et déformation du sol se pose dans les
situations ou le champ de charge hydraulique varie dans
I'espace ou le temps et ou I'on souhaite tenir compte de
l'influence de ces variations sur les déformations ou la
stabilité d’'un massif de sol ; par exemple pour évaluer
linfluence du rabattement de la nappe sur la stabilité
d’'un massif. En fonction du probléme que I'on étudie,
trois stratégies sont possibles : une approche complé-
tement couplée, une approche semi-couplée et une
approche en contrainte totales.

6.5.21 APPROCHE COMPLETEMENT COUPLEE

Il peut étre nécessaire et justifié de résoudre le probleme
complétement couplé, tel qu’il est posé en §5.3.4: on
recherche simultanément le champ de pression inters-
titielle et le champ de déplacement. Cette approche
présente des difficultés théoriques et numériques qui
ne doivent pas étre sous-estimées et le calcul doit alors
étre mené avec la plus grande attention et minutie. Par
exemple, il existe peu de recommandations pratiques
pour bien choisir le pas de temps en fonction du maillage
et des déformations plastiques. En tout état de cause,
il est recommandé d’éviter d’appliquer un chargement
mécanique de maniére trop brutale dans la simulation,
mais de choisir un pas de temps qui permet de prendre
en compte une variation progressive du chargement.

6.5.2.2 APPROCHE SEMI-COUPLEE

Le probléme étudié et le contexte géotechnique et hydro-
géologique peuvent justifier que la solution soit bien
approchée par une résolution du probléme mécanique et
du probléme hydraulique indépendamment I'un de 'autre.
L'idée est de déterminer la charge hydraulique a l'aide
de la formulation présentée en §5.2, puis de reporter sa
valeur dans I'équation d’équilibre en contraintes effec-
tives (de maniére analogue a ce qui a été proposé pour
le calcul a long terme en §5.3.2). L'approche est moins
rigoureuse sur le plan théorique que la précédente, mais
la résolution est nettement plus efficace sur le plan numé-
rique. La prise en compte de zones partiellement satu-
rées ou non saturées est beaucoup plus robuste qu’avec
la premiére stratégie.

6.5.2.3 APPROCHE EN CONTRAINTES TOTALES

Dans le cas particulier d’'une évolution rapide des solli-
citations, on peut chercher a représenter le comporte-
ment non drainé dans le cadre d’un calcul en contraintes
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totales, avec des modules élastiques « non drainés »
bien choisis, une cohésion non drainée bien choisie et un
angle de frottement nul. Ce type d’analyse requiert cepen-
dant une certaine expérience, et les résultats doivent étre
exploités avec une grande prudence (notamment vis-a-
vis du fait que ce type d’analyse ignore par construction
les effets de la consolidation sur I'évolution de la résis-
tance au cisaillement du terrain). Il a en revanche une
utilité, en raison des difficultés spécifiques posées par la
modélisation du comportement non drainé des sols, que
'on a présentées en §6.5.1 et que I'on illustre au para-
graphe suivant.

6.5.3 ROLE DU MODELE DE
COMPORTEMENT

Il faut insister sur le fait que, dans le cas particulier des
calculs en conditions non drainées en contraintes effec-
tives, le choix d’'un modéle de comportement inapproprié
peut conduire a des résultats erronés. C’est tout particu-
lierement vrai dés lors que les sollicitations mettent en
jeu un comportement plastique du sol avec la possibilité
d’activation de déformation volumique.

On peut évoquer a titre d’exemple ici le cas de Nicoll
Highway (Figure 44) qui est la conséquence d’une utili-
sation erronée d’'une modélisation numérique : le choix
d’'une loi de comportement inappropriée (ici une loi de
comportement élastoplastique parfaite de type Mohr
Coulomb, décrite en §2.4.2) pour simuler le comporte-
ment non drainé du terrain a conduit a surestimer d’un
rapport de 2 la résistance non drainée du terrain ce qui a
induit un sous-dimensionnement de I'ouvrage de soute-
nement et la ruine de ce dernier. Cela aurait pu étre évité
en utilisant une loi élastoplastique avec écrouissage
apte a mieux rendre compte du caractére contractant du
terrain rencontré (ou permettant a minima de contréler la
valeur maximale du déviateur).

Figure 44 - Nicoll Highway : vue générale du sinistre (ISSMGE).



La Figure 45 montre I'écart conséquent entre les para-
métres de résistance issus des investigations disponibles
dans le terrain (ici une argile molle contractante), a savoir
la résistance au cisaillement non drainée estimée a partir
des essais in situ, et la résistance au cisaillement appa-
rente calculée par le modele numérique.

En conclusion, quelle que soit la loi de comportement
utilisée et I'approche de couplage retenue, a défaut d’un
calage préalable de la loi de comportement sur des essais
triaxiaux consolidés non-drainés (en compression et/ou
en extension), il est impératif de contrdler la résistance
au cisaillement mobilisée dans le modéle en la compa-
rant aux valeurs théoriques de cohésion ou de résistance
non drainée respectivement ¢, ou Sy (pour les chemins
de chargement intéressant le projet).

6.5.4 CALCULS D’ECOULEMENT

Parmi les points délicats a gérer pour un calcul d’écou-
lement, il y a les conditions aux limites. Celles-ci sont
beaucoup moins intuitives a définir que pour les calculs
mécaniques. Des essais de pompage ou, a défaut, des
relations empiriques, sont donc a exploiter pour caler
au mieux ces limites. Il est fortement recommandé de
procéder a une analyse détaillée des conditions de réali-
mentation des différentes couches du modele. Rappelons
enfin qu’un plan de symétrie est une frontiére fermée vis-
a-vis du régime d’écoulement.

Un autre point sur lequel il convient d’attirer I'attention est
celui des contrastes de perméabilités. La puissance des
modeles numériques ne doit pas faire oublier le danger
lié a une homogénéisation inappropriée des propriétés
hydrauliques du terrain, particulierement en présence
de terrains « intermédiaires » (limons sableux, sables
limoneux, silts). Lexemple de la figure 46 en est une
bonne illustration. Il représente une fouille tirantée dans
un terrain comportant une couche de sables limoneux
surmontant une couche de sables propres. Le fait de
considérer la méme perméabilité pour ces deux forma-
tions sous-estime, dans un rapport de 3, le gradient se
développant sous le fond de fouille par rapport a un calcul
avec perméabilités contrastées. Un calcul avec perméa-
bilit¢é homogéne conclurait a la stabilité de I'excavation
avec des déplacements acceptables, tandis qu’un calcul
avec perméabilités contrastées montre que I'écran est
instable (boulance, défaut de butée, rupture de fond de
fouille).

Figure 45 - Cas de Nicoll Highway : différence entre la
résistance au cisaillement non drainée non drainée et la
résistance apparente calculée lors du calcul par la méthode
des éléments finis (Whittle and Davies, 2006).
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Figure 46 - Influence des contrastes de perméabilités — Exemple d’une fouille tirantée
dans un terrain avec perméabilités potentiellement contrastées.

6.5.5 CALCULS DE CONSOLIDATION

Les calculs de consolidation réalisés par les modéles
numériques ne font pas intervenir explicitement le coeffi-
cient de consolidation C, habituellement utilisé en méca-
nique des sols. Celui-ci est contr6lé implicitement par le
produit entre la rigidité et perméabilité du terrain selon la
relation suivante :
_ kEoed

Yw
Ou k est la perméabilité (verticale), E,.;le module de
déformation apparent en conditions oedométriques et y,,
le poids volumique de I'eau.

C

GUIDE CFMS MODELES NUMERIQUES — TOME 1 — JUIN 2023

Il est intéressant de remarquer que le coefficient de
consolidation est directement proportionnel au module
de déformation. Ainsi, pour une méme perméabilité, plus
le module est élevé, plus la consolidation est rapide. En
particulier, pour les problémes de souténement ou les
gammes de déformation sont généralement faibles, il
n'est pas étonnant de constater des vitesses de conso-
lidation beaucoup plus grandes que celles qui seraient
observées, pour un méme terrain, dans un probléme de
fondation ou de remblaiement (ou les niveaux de défor-
mation sont plus forts et les modules sont plus faibles).



6.6 EXPLOITATION DES RESULTATS

6.6.1 GRANDEURS A ANALYSER

Les principaux résultats a analyser pour le controle de la modélisation d’'un ouvrage géotechnique sont détaillés ci-apres.

Résultat a analyser Commentaires

» L’analyse du champ de déplacements permet d’apprécier le comportement

i général de I'ouvrage et I'étendue de la zone d’influence.
Déplacements | , L,
* Les déplacements calculés lors du dernier incrément de charge permettent

d’apprécier la cinématique de certains mécanismes de rupture potentiels.

* Les déformations permettent d’apprécier les mécanismes gouvernant le
comportement de I'ouvrage et d’identifier les zones les plus sollicités du
maillage. Il peut étre intéressant de visualiser séparément les déformations
volumiques et déviatoriques.

Déformations

 La visualisation du champ de contraintes principales permet d’identifier les
effets de volte, de report de charges ou de rotation de contraintes.

|l peut étre intéressant de visualiser I'incrément de contraintes effectives
Ap’ ou Ao, ainsi que le cisaillement mobilisé T,,, en valeur absolue ou

Contraintes relative (voir §6.6.2).

« Il est également utile de « suivre » certains points du modéle en vue
d’analyser les chemins de contraintes (plan (s,t) ou plan (p,q))

» Enfin, on rappelle I'importance d’identifier les zones de plastification et
celles de mise en traction.

* Les sollicitations internes (N, V, M) calculées servent de données d’entrée
aux vérifications aux ELU des éléments structuraux (voir §7.3).

» L’analyse des réactions normales a l'interface peut étre utile pour examiner
la pression au sol sous un radier ou une semelle, les pressions de poussée
et de butée de part et d’autre d’un écran de souténement etc. Les éléments
d’interface donnent également accés aux frottements positif et négatif
mobilisés le long d’un pieu, d’un écran ou d’un ancrage scellé.

Efforts dans les
éléments structure

» En présence d'un régime d’écoulement, il est utile de représenter les lignes
d’équipotentielles et les pertes de charge associées (dans certaines zones
d’intérét, comme par exemple le long de la fiche d’'un écran).

Pressions * Le calcul donne également accés aux lignes de courants et vitesses
interstitielles associées (débit par unité de surface).

» L'observation de la surface libre d’écoulement permet d’apprécier le rayon
d’action considéré ou calculé par le modéle.

» Contréle des gradients et vitesses d’écoulement.
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6.6.2 CONTROLE DE LA COHERENCE DU MODELE

Les points a contrbler pour assurer la cohérence de la modélisation d’'un ouvrage géotechnique sont détaillés ci-aprés.

Points a controler

Commentaires

Ordres de grandeur

+ L'utilisation d'une modélisation numérique n’a pas vocation a modifier les ordres de gran-
deur qui seraient obtenus par des analyses moins élaborées. Le contréle des ordres de
grandeur peut s’appuyer sur des estimations préalables faites a partir de modéles empi-
riques ou semi-analytiques.

» Ouvrages de souténement correctement dimensionnés : fleche de I'ordre de quelques
milliemes de la hauteur excavée

» Fondations correctement dimensionnées : tassement de I'ordre d’'un centiéme du diamétre
pour un élément isolé ou de quelques milliémes de I'épaisseur du terrain pour une fonda-
tion étendue (radiers, groupes de pieux ou de semelles)

* Remblais sur sol mou : tassement entre un centiéme et un dixieme de I'épaisseur du sol
mou (selon I'amplitude du chargement et le degré de surconsolidation)

Limites du modele

» L'exploitation du champ de déplacement vertical et de I'incrément de contraintes horizon-
tales permet de contréler la pertinence des limites latérales du modéle (lorsqu’il ne s’agit
pas d’un plan de symétrie). L'exploitation de I'incrément de contrainte vertical permet de
contrbler la pertinence de la limite inférieure (lorsque celle-ci ne correspond a la présence
d’un substratum ou d’une couche considérée comme telle).

» Pour les limites d’ordre hydraulique, il convient de contrdler I'orientation des équipoten-
tielles et des lignes de courant. Il convient par ailleurs de se référer a des estimations de
rayon d’actions établies par essai de pompage ou par des relations empiriques.

Déformations

* L’examen de 'amplitude des déformations volumiques et déviatoriques permet de contréler
la validité des hypothéses faites (gammes de déformation) lors des choix des modules de
déformation.

Efforts dans les
éléments structure

* Les sollicitations internes (N, V, M) doivent étre compatibles avec la résistance structurale
des éléments modélisés. Cette vérification est particulierement importante a l'issue d’une
procédure c-phi réduction (voir §7.3).

Contraintes

+ L'analyse de I'incrément de contraintes effectives Ap’ ou Ao,” permet de juger de la perti-
nence de la profondeur du modéle, du taux de chargement par rapport aux limites usuelles
(pour contrdler par exemple le domaine d’élasticité). Il peut étre intéressant de visualiser le
taux de mobilisation de la résistance au cisaillement T,,,, / Timax POUr juger des conditions
de stabilité locales ou globales.

* En cas de comportement non drainé, il convient de contréler le cisaillement T,
en vérifiant sa compatibilité avec la « cohésion non drainée » théorique.

« Le controle des chemins de chargement (p,q) suivis dans certaines zones d'intérét du
modele permet de juger de la pertinence des essais laboratoire et des lois de comporte-
ment utilisés pour I'ouvrage étudié.

Pressions interstitielles

* L'analyse de 'amplitude et du signe des surpressions interstitielles en cas de comporte-
ment non drainé est a réaliser.

* En présence d’'un calcul d’écoulement, il est nécessaire de controler 'adéquation des
lignes d’équipotentielles avec les conditions aux limites visées.

» En cas de modélisation de puits de pompage ou de décharge, il convient de vérifier que le
débit obtenu est inférieur ou égal au débit critique correspondant a la composition du puits.

» Enfin, il s’agit de contrdler la cohérence des gradients et vitesses d’écoulement vis-a-vis
des critéres de stabilité hydraulique du terrain (voir §7.4)
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6.6.3 CONTROLES COMPLEMENTAIRES PAR TYPE D’OUVRAGE

Les points a contrbler spécifiquement pour certains ouvrages géotechniques sont détaillés ci-apres.

Probléme traité

Commentaires

Fondations
superfi-cielles :
semelles, radiers
etc.

+ Contraintes initiales

» Niveau de déformation, lois de comportement (voir §6.3)

+ Portance globale, locale, soulevement (voir §7.3)

+ sollicitations des éléments de structure (voir §6.2.4)

+ Stabilité générale (c-phi réduction)

+ Surpressions interstitielles, résistance au cisaillement mobilisée (si calcul non drainé)

Fondations profondes,
fondations, inclusions
rigides

+ Contraintes initiales

» Niveau de déformation, lois de comportement (voir §6.3)

» Portance globale, locale (voir §7.3)

» Frottement mobilisé, positif, négatif, contrainte en pointe

« sollicitations des éléments de structure

« Surpressions interstitielles, résistance au cisaillement mobilisée (si calcul non drainé)

+ Contraintes initiales

» Niveau de déformation, lois de comportement (voir §6.3)
» Portance globale et locale (souténements porteurs)

» Cohérence du phasage

» Mécanismes de poussée/butée, cisaillements mobilisés

Soutenements - Stabilité générale, défaut de butée (voir §7.3)
+ Sollicitations dans les ancrages, cohérence avec les résistances structurales et géotech-
niques
« Stabilité hydraulique, gradients, débits, contraintes effec-tives, cohérence des (contrastes
de) perméabilités, des con-ditions aux limites
« Surpressions interstitielles, résistance au cisaillement mobi-lisée (si calcul non drainé)
+ Contraintes initiales
» Niveau de déformation, déformations plastiques, lois de comportement (voir §6.3), zones
plastiques
« Stabilité générale, portance globale et locale (piédroits/radier porteurs)
» Cohérence du phasage
+ Sollicitations dans les éléments structures (souténements, revétement, boulonnage, etc.),
Tunnels cohérence avec résistances structurale et géotechnique

« Orientations des contraintes principales

» Cohérence des contraintes apres déconfinement (totales et effectives) et cohérences avec
les sollicitations dans le souténement/revétement

« Stabilité hydraulique, gradients, débits, contraintes effectives, cohérence des (contrastes
de) perméabilités, des conditions aux limites

« Surpressions interstitielles, résistance au cisaillement mobilisée (si calcul non drainé)

Rembilais sur sol
compressible

+ Contraintes initiales

» Niveau de déformation, déformations plastiques, lois de comportement (voir §6.3)
 Stabilité générale, portance locale et globale

» Cohérence du phasage

» Surpressions interstitielles, résistance au cisaillement mobilisée (si calcul non drainé),
controle des vitesses de consolidation (si calcul en consolidation)
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6.6.4 ROBUSTESSE DES MODELES
ET INTERET DES ETUDES
PARAMETRIQUES

Une exploitation pertinente des résultats procéde aussi
d’un contrdle de la robustesse des modélisations numé-
rigues par la réalisation d’études paramétriques. Il est
ainsi nécessaire de contrdler que la variation marginale
de certains parameétres des lois de comportement ne
conduit pas a des modifications significatives des résul-
tats. Par exemple, on peut modifier la valeur de la cohé-
sion, de I'angle de frottement ou des modules et analyser
les effets de cette variation sur les déplacements ou
les efforts. Cette tache permet un contréle indirect des
valeurs des propriétés géotechniques considérées. Pour
des phases relatives a la vérification des états limites de
service, on peut contréler que la variation relative d’'une
donnée d’entrée (un module, une cohésion, un angle de
frottement) reste supérieure ou égale a la variation relative
des résultats. De maniére plus générale, dans la plupart
des cas, il faut s’assurer que les conséquences varient
proportionnellement avec les causes qui les générent.

La comparaison de deux modélisations numériques
construites indépendamment l'une de l'autre est aussi
une procédure efficace pour juger de leur robustesse.
Il n'est pas nécessaire d’assurer les mémes résultats
entre les deux modélisations. Des différences de 10 a
30 % restent acceptables et participent au contraire a
la démonstration que les modélisations réalisées sont
robustes et permettent de garantir la fiabilité de I'ouvrage
projeté.
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7  STRATEGIE DE
DIMENSIONNEMENT

7.1 LIEN AVEC L’EUROCODE 7
ET LEUROCODE 0

L'Eurocode 7 en accord avec I'Eurocode 0 requiert de
vérifier les états limite de service (ELS) et les états limites
ultimes (ELU).

Les états limites de service sont, d’aprés I'Eurocode
0, « les états correspondant a des conditions au-dela
desquelles les exigences d’aptitude au service spécifiées
pour une structure ou un élément structural ne sont plus
satisfaites». Ces états comprennent notamment « les
déformations qui affectent I'aspect, le confort des utilisa-
teurs ou la fonction de la structure (y compris le fonction-
nement des machines ou des services) ou qui endom-
magent des finitions ou des éléments non structuraux »
et « les dommages susceptibles de nuire a I'aspect, a la
durabilité, ou a la fonction de la structure ».

Les états limites ultimes sont ceux « associés a un
effondrement ou a d’autres formes similaires de défail-
lance structurale » ainsi que, conventionnellement,
certains états qui les précédent. lls « concernent la sécu-
rité des personnes et/ou la sécurité de la structure » et
comprennent : « la perte d’équilibre de tout ou partie de
la structure, considérée comme un corps rigide », « une
défaillance due a une déformation excessive, a la trans-
formation en mécanisme de tout ou partie de la structure,
a une rupture, a une perte de stabilité de la structure ou
de toute partie de la structure, y compris ses appuis et
fondations » ou encore « une défaillance provoquée par
la fatigue ou d’autres effets dépendant du temps ».

L'Eurocode 7 est tout a fait compatible avec I'utilisation
des méthodes numériques et au moins trois principales
idées peuvent étre soulignées :

* les méthodes numériques peuvent étre utilisées au
méme titre que des méthodes analytiques ou des
méthodes semi-empiriques.

* les méthodes numériques sont notamment appropriées
quand la compatibilité des déformations du terrain avec
les structures proches et leurs interactions respectives
sont a prendre en compte ;

* les méthodes numériques peuvent étre appliquées
quand les autres types de méthodes ne sont plus perti-
nents pour apporter des réponses raisonnables a la
conception d’un ouvrage géotechnique.
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Il est néanmoins important de ne pas considérer la modé-
lisation numérique seule. La comparaison des résultats
obtenus par ce type de méthode avec d’autres méthodes
plus traditionnelles (méthode d’équilibre limite, méthode
au coefficient de réaction, etc.) est vivement conseillée.

En complément des Eurocodes, il convient de se référer
aux recommandations de 'AFTES pour le dimensionne-
ment des tunnels qui sont également compatibles avec
I'utilisation de méthodes numériques et des Eurocodes.

7.2 VERIFICATION DES ETATS LIMITES
DE SERVICE (ELS)

L'utilisation d’'une modélisation numérique pour la justi-
fication des ELS est relativement simple puisqu’il suffit
d’analyser les résultats obtenus a la lumiére des recom-
mandations présentées dans le chapitre 6. Les coeffi-
cients partiels sur les actions ou les effets des actions
étant égaux a 1.0 si bien qu’aucun traitement particulier
n’est nécessaire.

Des études paramétriques sont a prévoir de maniere
a cerner linfluence de chaque parametre dans un
domaine pertinent compte tenu du modele de terrain
défini (voir §6.6.4).

7.3 VERIFICATION DES ETATS LIMITES
ULTIMES (ELU)

7.3.1 PRINCIPES GENERAUX

L'Eurocode 7 dans sa version actuelle n’est pas forcément
trés clair quant a 'analyse et I'exploitation des résultats
issus d’'une modélisation numérique vis-a-vis des justi-
fications aux ELU. Il propose trois approches de calcul,
qui consistent a appliquer des coefficients partiels sur les
actions, les effets des actions (par exemple : moments
fléchissants et efforts tranchants dans un écran de souté-
nement, effort axial dans un pieu, etc.), les propriétés des
terrains (¢’ et ¢’ ou c,) et les résistances géotechniques
(par exemple : butée, portance etc.).

Ces approches ont été pensées pour étre utilisées avec
des méthodes d’équilibre limite : les vérifications a effec-
tuer portent sur des comparaisons entre des actions ou
des effets des actions et des résistances.

Néanmoins, un certain nombre de publications (Potts et
Zdravkovic, 2012, Tschuchnigg et al., 2015, etc.) et les
compte-rendus de différents groupes de travail réunis en



vue de la mise au point de la deuxiéme génération des
Eurocodes permettent d’esquisser des procédures de
vérification (CEN, 2022).

En premier lieu, il est important de souligner que la
pondération « a la source » des propriétés des sols ou
des roches, c'est-a-dire le fait, par exemple, de réduire
la cohésion et I'angle de frottement avant de réaliser le

calcul n’est pas admise car elle conduit a générer des
résultats qui ne peuvent pas étre interprétés. Le calcul
doit donc étre mené a partir des valeurs caractéristiques
et la procédure de pondération doit étre appliquée unique-
ment au sein de phases « ELU » spécifiques : différentes
procédures sont ainsi utilisables et sont synthétisées
dans le tableau 11.

Tableau 11 - Synthese des différentes approches

1 — ELU structuraux

Type d’ELU

Réduction des

Multiplication des propriétés de

effets des actions
par 1,35

Type de procédures
terrains

2 - ELU structuraux
et géotechniques

cisaillement des

3 — ELU géotechniques 4 - ELU géotechniques

Estimation de la résistance
mobilisée autour d’un
ouvrage géotechnique
spécifique (pieu, butée,
tirant, etc.)

Augmentation des
charges appliquées sur
I'ouvrage géotechnique

A combiner avec la

vérification des ELU
géotechniques

Commentaires
structuraux

A combiner avec la
vérification des ELU

A combiner avec la

vérification des ELU
structuraux

A combiner avec la

vérification des ELU
structuraux

L'approche qui tend a s’'imposer consiste a réaliser un
calcul avec des valeurs caractéristiques tant pour les
actions que pour les propriétés des terrains. Ce calcul
conduit a un premier état d’équilibre. Par rapport a cet
état d’équilibre, deux types de vérifications sont a réaliser
(Figure 47) :

* la premiére (type 1) est relative aux ELU structuraux
et consiste a multiplier les effets des actions calculés
par 1,35 (c'est-a-dire le coefficient habituellement
considéré dans les Eurocodes pour les charges perma-
nentes défavorables) ;

* la seconde (type 2) est relative aux ELU géotech-
niques et consiste a réduire de maniére progressive les
propriétés de résistance au cisaillement des terrains
modélisés pour mettre en évidence un mécanisme
de rupture. Le facteur de réduction appliqué peut étre
considéré comme un coefficient de sécurité mais son
interprétation peut étre sujette a discussion. En effet,
lors de la réduction de propriétés de cisaillement, diffé-
rents éléments du modéle peuvent interagir comme les
fonctions d’écrouissage ou les régles d’écoulement.
De plus, dans le cas de calculs intégrant des éléments
de structure, les déplacements accumulés engendrent
des efforts dans ces éléments de structure qui peuvent

devenir complétement irréalistes, et l'interprétation de
ces efforts n’est pas compléetement partagée par I'en-
semble des chercheurs ou ingénieurs. L'utilisateur doit
donc étre trés prudent sur la maniére dont ce type de
procédures est implémenté. De plus en plus, dans ce
type de calcul, les éléments de structure ont un compor-
tement élastoplastique de maniere a limiter de fait leur
résistance aux valeurs imposées par les normes (I'Eu-
rocode 2 pour les éléments en béton et 'Eurocode 3
pour les éléments en acier).

Les ELU géotechniques peuvent étre aussi appréhendés
de maniére spécifique en considérant la résistance mobi-
lisée autour de I'ouvrage géotechnique a dimensionner,
un pieu, un tirant d’ancrage, etc. puis en la comparant
a la résistance mobilisable fournie par I'application des
normes, par exemple, les régles pressiométriques pour
le calcul de la portance des pieux : c’est la procédure de
type 3 et elle doit forcément étre associée a la procédure
de type 1 en ce qui concerne les ELU structuraux. La
Figure 47 présente I'enchainement des vérifications de
type 1 et 2 dans le cas d’un calcul phasé.
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Figure 47 - Enchainement des vérifications aux ELU dans un calcul phasé.

Dans certaines configurations, notamment des pieux
ou des semelles, il est aussi possible de faire croitre les
actions appliquées sur I'ouvrage géotechnique a dimen-
sionner pour directement obtenir I'effort maximal appli-
cable et en déduire un coefficient de sécurité : c’est I'objet
de I'approche de type 4.

De maniére plus générale, les méthodes permettant de
justifier les ELU géotechniques doivent permettre, soit de
déterminer un mécanisme de rupture et de vérifier que I'on
dispose de suffisamment de marge vis-a-vis du déclen-
chement de ce mécanisme (c’est I'objet des vérifications
de type 2 et 4), soit de comparer la résistance mobilisée
a une résistance mobilisable que I'on peut calculer par
ailleurs (c’est 'objet de la vérification de type 3).

Dans le cas d'un probleme hydraulique, il est possible de
comparer le gradient calculé a un gradient critique calculé
par ailleurs et aussi de vérifier que les contraintes effec-
tives restent positives en tout point du massif (la condition
sur le gradient critique étant plus conservatrice que la
condition sur la contrainte effective). Ces deux vérifica-
tions sont I'objet du paragraphe §7.4.
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7.3.2 EFFORTS DANS LES ELEMENTS
DE STRUCTURE (ELU STR)

Les modéles numériques en déplacement présentent le
mérite de garantir a la fois la compatibilité cinématique
et statique des mécanismes de ruine ou d’interaction
qu’ils permettent d’étudier. Les résultats de ces modéles
peuvent servir de base a la justification des états limites
de service et ultimes des éléments de structure.

Deux procédures (définies précédemment comme des
ELU de type 1 et de type 2) peuvent usuellement étre
appliqués pour obtenir les sollicitations a considérer pour
la justification structurale aux ELU :

+ a partir des efforts ELS (ELU de type 1) : les efforts ELU
peuvent étre définis par pondération des efforts ELS.
Cela s’apparente a I'approche dite « 2* » de I'Eurocode
7 dans laquelle les sollicitations ELS jouent le role des
« effets des actions » :

Fpy= Ve Fas

avec yYg= 1.35 selon la version actuelle de I'Eurocode 7.



* a partir d’'un calcul ELU dédié (ELU de type 2) : il
s’agit alors de simuler, a l'issue de certaines phases
de calcul critiques, une réduction des propriétés de
résistance du sol accompagnée éventuellement d’une
pondération des surcharges variables dont Ieffet
est jugé défavorable vis-a-vis des sollicitations des
éléments structure :

tan c

Fpy=F < ¢ ) >
ygo )/C

avec Y, = 1,25, .= 1,25 ou 1,40 respectivement selon
qu’il s’agisse d’'une cohésion drainée ou non-drainée.
Comme indiqué précédemment, de plus en plus, cette
approche est mise en ceuvre en attribuant un compor-
tement élastoplastique aux éléments de structure de
maniére a limiter de fait leur résistance aux valeurs impo-
sées par les normes.

Les deux approches ne sont pas équivalentes. Elles
peuvent étre complémentaires dans les situations ou les
mécanismes de ruine « géotechniques » sont suscep-
tibles d’induire une redistribution des efforts par rapport a
ceux obtenus a I'ELS.

7.3.3 ETATS LIMITES GEOTECHNIQUES
(ELU GEO)

Dans la pratique, il existe trois procédures pour étudier
un état limite géotechnique a I'aide d’'une modélisation
numérique, pour une situation et une phase données :

» une procédure de réduction des propriétés de cisaille-
ment (ELU de type 2) : on divise la résistance «locale»
au cisaillement par un facteur F,, augmenté progres-
sivement jusqu’a I'obtention d’'un équilibre limite. La
valeur F; ainsi obtenue doit au moins atteindre les
valeurs proposées par I'approche de calcul 3 définie
par I'Eurocode 7 (tenant compte des facteurs partiels
de modele éventuels) ;

» une procédure permettant la comparaison entre I'effort
mobilisé calculé dans un pieu, un tirant, etc. et la résis-
tance calculé de ce méme élément au moyen d’'une
norme de calcul (ELU de type 3) ;

* une procédure aboutissant a « une courbe de charge-
ment » (ELU de type 4) : on multiplie la charge appli-
quée par un facteur F; jusqu’a I'obtention d’'un équilibre
limite. Le facteur F; ainsi obtenu représente la sécurité
entre la charge appliquée et la résistance « globale »
disponible. La démarche s’apparente a I'approche 2 de
’Eurocode 7 ; elle est recommandée dans les normes

d’application Francgaises pour les justifications de stabi-
lité locale (portance, défaut de butée etc.) des fonda-
tions et souténements.

Il est important de noter que les facteurs de sécurité
issus de ces approches ne sont pas équivalents du fait
de la relation non linéaire entre la résistance globale et
les propriétés de résistance qui la gouvernent. Il ne faut
pas nécessairement considérer I'approche la plus défa-
vorable mais celle qui apparait étre la plus pertinente en
ce qui concerne le mécanisme de rupture étudié.

Figure 48 - Procédure de réduction de propriétés de résistance
- graphique 1 (ELU de type 2) — Procédure de type « courbe de
chargement » - graphique 2 (ELU de type 4).
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7.3.4 CAPACITE PORTANTE D’UNE
FONDATION

L'évaluation de la capacité portante d’'une fondation
isolée, superficielle ou profonde, doit étre en toute rigueur
menée par recours a une procédure de type « courbe de
chargement ». On augmente pour cela progressivement
la charge appliquée sur la fondation jusqu'a obtention
d’'un état d’équilibre limite. Cet état d’équilibre limite peut
étre défini soir par une saturation (numérique) de la résis-
tance au cisaillement disponible, soit par un tassement
limite « cible », pris conventionnellement égal a 1/10° du

diameétre de la fondation. La démarche peut étre répétée
pour des différentes valeurs d’inclinaisons (H/V) et d’ex-
centrement (M/V) de la charge appliquée sur la fondation.

En reportant les valeurs « limites » ainsi obtenus et en
les comparant aux descentes de charges (DDC) dans
un repére (V, H) ou (V, M), on peut construire alors un
diagramme de « stabilité » pour différentes combinaisons
de calcul. Il suffira alors de vérifier que les cas de charge
a reprendre par la fondation s’inscrivent bien a l'intérieur
du diagramme de stabilité de la combinaison étudiée.

Figure 49 - Evaluation numérique de la capacité portante d’une fondation sous charge verticale ou inclinée.

Figure 50 - Notion de diagramme de stabilité (H, V) pour une fondation isolée.
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Le tableau 12 rappelle les facteurs partiels réglemen-
taires applicables au calcul de la capacité portante d’'une
fondation superficielle a partir des propriétés de cisaille-
ment du sol (en particulier les modéles numériques) :

Tableau 12 - Facteurs de sécurité global
pour les calculs de capacité portante

Propriétés de cisaillement ELS ELUFOND ELUACC

Drainées C, @' 4,60 2,80 2,40

Non drainées C,, 2,76 1,68 1,44

7.3.5 DEFAUT DE BUTEE D’UN ECRAN
DE SOUTENEMENT

Pour un écran de soutenement ancré, les sécurités
usuellement considérées pour justifier la stabilité vis-a-
vis du défaut de butée correspondent au rapport entre
butée mobilisable (résistance globale) et butée mobilisée
(action de I'écran sur le sol c6té butée). Selon les normes
en vigueur, la sécurité globale visée est de 1,50 pour les
phases transitoires et de 1,90 pour les phases durables.

Quand I'équilibre de I'’écran de souténement est traité a
I'aide d’'une modélisation numérique, la butée mobilisée
n'est autre que la réaction a l'interface entre I'écran et
le sol situé coté butée. La butée mobilisable peut alors
étre estimée soit analytiquement (pour des configurations
simples) soit a partir du modéle de numérique en utilisant
une procédure de type courbe de chargement. Celle-ci
consiste alors a isoler la zone en butée et a la soumettre a
une pression extérieure déstabilisatrice qu’on augmente
progressivement jusqu’a obtention d’'un état d’équilibre
limite. La résultante de la pression conduisant a I'équilibre
limite, en tout point, est la butée mobilisable.

Figure 51 - Exemple d’évaluation numérique
de la butée mobilisable.

Dans la mesure ou le mécanisme de butée ne serait
pas couvert par un mécanisme d’instabilité globale, il
est possible d’examiner la stabilité vis-a-vis du défaut
de butée par recours a une procédure de réduction des
propriétés de cisaillement, si I'on respecte les trois condi-
tions suivantes :

» seul le massif de sol situé coté butée doit faire I'objet
d’'une réduction des propriétés de cisaillement ;

« le facteur de réduction appliqué sur les propriétés de
cisaillement doit étre tel que la butée mobilisable (théo-
rique) soit réduite de 1,50 pour les phases transitoires
et de 1,90 pour les phases durables. A titre d’exemple,
la Figure 52 donne le facteur a appliquer sur tan ¢ pour
réduire le coefficient de butée K,,, par un facteur de 1,50
ou 2,0. Par exemple, pour un angle de frottement de
30°, réduire tan ¢ par 1,35 permet une réduction de la
butée mobilisable de 1,50. Compte tenu de la variation
non linéaire des coefficients de butée, une réduction de
tan ¢ par 1,5 et 2,0 respectivement pour les situations
de courte durée et de longue durée s’avére suffisante
dans la majorité des cas ;

* les éléments de structure doivent étre capables de
reprendre les sollicitations (ELU) obtenues a l'issue de
la procédure de réduction de propriétés de cisaillement
ou les efforts dans les éléments de structure doivent
étre limités a la résistance autorisée par les normes
(dans ce cas, on utilise des éléments de structure élas-
toplastiques).

Figure 52 - Facteur de pondération a appliquer sur les propriétés

de cisaillement, en fonction de I’'angle de frottement, pour les situations

transitoires et durables.
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7.3.6 STABILITE DES PENTES ET TALUS
RENFORCES

La procédure de réduction des propriétés de cisaillement
est parfaitement cohérente avec le formalisme de justi-
fication applicable a la stabilit¢ des pentes et des talus
avec ou sans systeme de renforcement.

Le résultat de l'analyse est comparable a celui que
'on obtiendrait par les méthodes analytiques usuelles
comme celles de Bishop. Les modéles numériques
présentent néanmoins I'avantage de faire découvrir la
forme et de la cinématique du mécanisme de rupture
potentiel, sans supposer a priori une forme (généra-

lement circulaire) et une cinématique (monobloc) des
mécanismes étudiés a l'instar les méthodes analytiques
(Figure 53).

Les niveaux de sécurité visés sont compris entre 1,3 et
1,5 selon le caractére transitoire ou permanent de I'ou-
vrage géotechnique analysé.

L’attention doit étre attirée sur la nécessité de contrdler
les sollicitations dans les éléments de structure (clous,
parement, etc.) a l'issue de la procédure de réduction des
paramétres de cisaillement ou d’utiliser des éléments de
structure présentant un comportement élastoplastique.

Figure 53 - Exemple de mécanisme issu d’une analyse de réduction des propriétés de cisaillement —
cas d’une digue (a gauche) - cas d’une paroi clouée (a droite).

7.4 ASPECTS LIES AUX ECOULEMENTS
HYDRAULIQUES

Les calculs d’écoulement ainsi que les calculs avec un
couplage hydromécanique fournissent les gradients
hydrauliques, les champs de pressions interstitielles et
les champs de contraintes effectives. lls permettent ainsi
de répondre assez aisément aux exigences des normes
de calcul et notamment ’'Eurocode 7. Trois critéres sont
a examiner :

» deux criteres locaux relatifs aux gradients hydrau-
liques : il s’agit de I'érosion interne et de I'érosion
régressive pour lesquels différents critéres existent
dans la littérature selon la granulométrie du sol, la
possibilit¢ de mettre en mouvement les particules de
sol, etc. Il convient de se reporter a des guides ou
des recommandations spécifiques pour définir des
gradients locaux limites ;
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* un critére global relatif au gradient ou de maniére plus
générale a l'annulation éventuelle de la contrainte
effective. En effet, dans le cas d’'un écoulement ascen-
dant, les contraintes effectives diminuent et peuvent
s’annuler. Différents critéres existent et il est courant
de ne pas admettre des diminutions relatives supé-
rieures a 30 ou 40% par rapport aux contraintes effec-
tives qui pourraient exister en 'absence de gradient. La
Figure 54 montre I'exemple d’'une fouille ou le champ
de contraintes effectives est calculé avec et sans écou-
lement. La diminution relative reste inférieure a 30 %.

Pour tous ces calculs, I'hétérogénéité des perméabi-
lités reste un facteur déterminant qu’il reste complexe
de bien appréhender. Lorsque I'homogénéité hydrau-
lique des horizons rencontrés sur la hauteur de fiche ne
peut étre garantie, il est souvent recommandé de
« prévenir » plutét que de « calculer » en mettant en
ceuvre des dispositifs appropriés : pompage profond,
bouchon, puits de décharge, etc.



Figure 54 - Variation des contraintes effectives en présence d’un écoulement ascendant).
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