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Résumé :

La plupart des problémes de géotechnique releventirderaction sol-structure. La configuration
particuliere d’'une fondation superficielle situéeaisinage d’'une pente est un cas d’interactidn so
structure fréquemment rencontré dans la pratiguks eomportement du sol peut étre sensiblement
éloigné de la configuration classique, ou la s&fda sol est horizontale. Ce probleme a fait I'bbje
d’essais en vraie grandeur ou sur modeles rédeittrifigés ou a gravité normale. Par ailleurs,
certains auteurs ont développé des méthodes thiésriqour I'évaluation de la portance d’une
fondation filante au bord d’'une pente. Le préseandil est consacré a I'étude numérique par des
calculs élasto-plastiques de la portance des farmasuperficielles a proximité d’'une pente. Lee&od
FLAC (Fast Lagrangian Analysis of Continua), baséla méthode des différences finies est choisi
pour étudier la capacité portante d’'une fondatitante reposant sur un sol cohérent ou frottant, et
soumise a une charge inclinée centrée au bord @ente. L’analyse numérique a été effectuée en
faisant varier plusieurs parametres géométriqueséeianiques. Les résultats obtenus permettent de
mettre en évidence l'influence de I'inclinaisonldecharge, la pente et la position de la fondasion

la capacité portante.

Mots clés :fondation superficielle, capacité portante, irded, calcul élastoplastique, pente,

modélisation numérique.

Abstract:

The most geotechnical problems include the sailestire interaction. The specific configuration of
shallow foundations near slopes is one of the idakgproblems in soil-structure interaction,
frequently encountered in practice. In this calse,liehaviour of the soil may be substantially dista
from the standard configuration, when the groundase is horizontal. This problem has been a
subject of full-scale tests, centrifuge test onormal gravity tests. Furthermore, some author® hav
developed theatrical methods for evaluating theibgacapacity of shallow foundations near slope.
The aim of this thesis is the elasto-plastic aredysf the bearing capacity of shallow foundatioarne
slope. This study focuses on the numerical analyfstte undrained or drained bearing capacity for
strip footings near a slope, and subjected to aecedh inclined load, using the explicit finite
difference code FLAQFast Lagrangian Analysis of Continua). In thisdstuseveral geometrical and
mechanical parameters have been considered in twdevaluate the effect of the slope on the
ultimate bearing capacity. The results show thduémfce on the bearing capacity of the load
inclination, the slope angle and the location ef firoting with respect to the slope.

Keywords: shallow foundation, bearing capacity, interfacgasto-plastic calculation, slope,

numerical modelling.
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Introduction Générale

Fonder une construction est une des plus ancieacistés du batiment et des travaux
publics, et le probléme de géotechnique le plusarduencore aujourd’hui. Ainsi, le besoin
d'étudier le comportement des fondations supeligsidorme un sujet de recherche d'intérét,
c'est la pratique quotidienne des ingénieurs.

L'étude de l'influence de linteraction sol-fondatiest une étape indispensable dans la
conception des ouvrages, ce phénoméne a été lgpgteronnu comme un facteur important
et a fait I'objet de trées nombreuses recherchesadoeportement du sol en interaction avec la
structure est caractérisé par deux segments | kessgsubit par une déformation jusqu’a une
certain limite, appelée la limite élastique, pus$ suivie par la plastification progressive de
certaines zones du sol jusqu’a atteindre une ptaskformation plastique. L'interaction sol-
fondation superficielle située a proximité d’'unenfgeest un cas fréquemment rencontré dans
la pratigue, notamment pour les culées de ponts.p@bleme a fait I'objet d’études
théoriques et d’essais en vraie grandeur ou sunaeles réduits centrifugés ou a gravité
normale.

Le probléeme de détermination de la capacité patattine fondation, reposant sur une
couche de sol de résistance donnée, constitue aseqdestions les plus anciennes et
fondamentales du génie géotechnique. Terzaghi §1848le premier qui a proposé une
équation générale pour I'évaluation de la capapidéante d’'une fondation superficielle,
reposant sur un massif de sol sollicitée par umgament vertical centré. Des I'apparition de
I’équation de Terzaghi, il y a eu un grand nomhbeecdmpagnes d’essais en laboratoire dans
le but de valider ou d’améliorer son domaine deiditél; ces essais ont conduit a la
généralisation de cette équation, par I'affectatiorchaque terme de portance d'un ou
plusieurs coefficients correcteurs. On examine dzeite thése le probléme de la capacité
portante d’'une semelle filante située a proximité d’'une pegr considérant un sol purement
cohérent ou purement frottant.

Pour atteindre I'objectif visé, ce travail est d&iselon le plan suivant :

La these est divisée en deux parties, la premigrgeprésente une synthese bibliographique

consacrée a I'étude des problemes de la capaci@nfedes fondations superficielles, des
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lois de comportement des sols, ainsi que de I'auiinérique choisi pour I'étude des
problémes posés. Elle est, elle-méme, découpéeisrchapitres :

Le premier chapitre est consacré aux travaux efésctdans le domaine du calcul de la
capacité portante des fondations superficielleta girésentation des différentes méthodes
développées pour calculer la capacité portanteedagmelle isolée sous chargement vertical
et centré.

Le deuxiéme chapitre présente les travaux de relsbazffectués pour étudier I'influence de
la proximité d’'une pente sur la capacité portam® fdndations superficielles.

Le troisieme chapitre est consacré a la présentdis lois de comportements utilisées lors de
I'étude, ainsi que I'outil de calcul utilisé FLAMM2(2005).

La deuxieme partie de cette thése présente ledoggements, effectués pour étudier le
probleme de la capacité portante des fondationsrBaiglles au bord d'une pente. Elle se
compose de deux chapitres.

Le quatrieme chapitre présente une série d’analysemriques élasto-plastiques, qui traitent
I'effet de la pente sur le facteur de portahgel’'une semelle filante reposant sur un massif de
sol homogéne purement cohérent et située a praxidiitne pente. Les résultats obtenus
présentent l'effet des différents parametres étudier la capacité portantd., ainsi la
comparaison de ses résultats avec ceux dispomiates|a littérature.

Finalement, le cinquieme chapitre traite le proldede la capacité portante d'une semelle
filante rugueuse sous charge inclinée reposantusumassif de sol homogéne purement
cohérent et frottant et située a proximité d’'unetpeles résultats sont présentés sous forme
de surfaces ultimes dans le plan (H-V) ou les patema de chargement H (charge

horizontale) et V (charge verticale) sont normaligar rapport a leur valeur maximale.
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Chapitre |

Méthodes de calcul de la portance des fondationsserficielles

1.1 Introduction

La stabilité d’'une construction résulte des disjimss prises par le concepteur pour éviter la
ruine de celle-ci au cours de sa durée de vie.ftet, &s constructions doivent résister a un
certain nombre de sollicitations (neige, vent, reéis charge de service,...) sans

endommagement et sans risque pour les habitants.

Les constructions d'ingénierie doivent étre réabs&ur des éléments qui permettent de
transmettent et de repartir les charges au sahipaes éléments les fondations superficielles.
La fondation est la partie d'un systeme d'ingéaigui transfére dans le sol sous-jacent les
charges supportées et de son poids propre. lesationd sont généralement concues pour
remplir certaines conditions de service et de ktépdonc la stabilité est assurée quand les
efforts provenant des charges extérieures ne démtapas la capacité de résistance du sol,
c'est-a-dire le sol doit posséder une résistanaeelcapacité suffisante a la rupture.

La capacité portantg, d'une fondation soumise a un chargement donnéaesbntrainte
maximale que le sol peut reprendre sans atteiadmgpture. Ce probleme a posé des solutions
classiques par les concepteurs et concernent ddane la détermination de la capacité
portante de sol reposé la fondation, et d’autré pastimation des tassements de la fondation
sous l'effet des sollicitations générées par lasstpucture.

Selon la capacité portante, il existe deux apprecatiassiques pour déterminer la capacité
portante des fondations superficielles : La premianalytique, est basée sur la théorie de la
plasticité parfaite, elle nécessite la connaissaesecaractéristiques intrinsequest ¢ du sol,

et la deuxieme, empirique, est fondée sur l'in&gtion directe d'essais in situ comme
le pressiometre ou le pénétrométre. Ces deux appsatonnent une formule de base de la
capacité portante correspondent a une configurasiomple de référence, une fondation
superficielle filante (a base horizontale) rigideregueuse, soumise a une charge verticale

centrée, reposant sur un massif de sol semi-ihimogéne a surface horizontale.
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La réalité est souvent plus complexe et peut fatervenir une multitude de facteurs comme

la forme de la fondation, géométrie de la surféme let chemin de chargement appliqué a la
semelle, et qui sont traités par l'intermédiaire abefficients réducteurs appliqués aux

formules de base.

Ce premier chapitre est consacré a la présentationcomportement des fondations

superficielles et donne une synthése sur les méshdd calcul de la capacité portante des

fondations superficielles.
1.2 Comportement des fondations superficielles
1.2.1 Type des fondations superficielles

Les fondations est la plus basse partie d'une tateiqqui assure la transmission et la

répartition des charges de cette structure en is@@ux sols. Les fondations peuvent étre
superficielles ou profondes. La fondation supegfiei est, par définition, une fondation qui

repose sur le sol ou qui n'y est que faiblemenasinée (profondeur d'ancrage est inférieure a
1,5 fois sa largeur). Figure 1.1 présente les tyfmssfondations superficielles, une semelle
isolée carrées ou rectangulaires ou circulaires tiaplan si elles supportent les colonnes, les
semelles filantes si elles supportent les mursugea structures similaires et les radiers sont

appelés des fondations superficielles.

/

W et 2z

_—_ 4By “ B »

Figure 1-1 Types de fondations superficielles (krd®99).

1.2.2 Comportement des fondations superficielles

Afin de montrer le comportement d'une fondationestipielle, les tassements qui vont se
produire sous la fondation sont en fonction dedfisité de la charge appliquée. A partir de la

Figure 1.2, on observe que le tassement croit retittn de la charge appliquée.

En remarque au début que la déformation croit ptmpmellement en fonction de la charge,

puis la déformation s'amplifie et aussi on remarque le tassement continue sans qu'il y ait
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accroissement de l'effort, une rupture plastigud'atsise se produit, est par définition la
charge limite qui entraine la rupture

9= QJ/A (1.1)
Qu: la charge limite

A : l'aire de la semelle

Q

’ % Qﬂ’ Qu C}large Q

\

Tassement s

Figure 1-2 Chargement d’'une fondation superfici€llerzeghi, 1943).

1.3 Méthode de calcul de la capacité portante des fontlans superficielles

Le dimensionnement des fondations superficiellebasé sur le principe de la charge ultime
ou de la capacité portante. En pratique, la capguottante des fondations superficielles est
déterminée par deux méthodes ; la premiere estebase les résultats des essais de
laboratoire, c’est-a-dire a partir de la cohésidnde l'angle de frottement (méthodes

classiques, dites méthodes et ¢ ») ; la deuxieme méthode détermine la capaciteaptr a

partir des résultats des essais in situ.
1.3.1 Méthode de I'équilibre limite

La méthode de I'équilibre limite est la méthodeplas utilisée dans I'analyse géotechnique.
Elle est basée sur I'hypothése que toute partievalame est étudiée en équilibre, en
considérant un mode de rupture « mécanisme dereuptudans le sol sous l'action des
charges extérieures. La méthode tient compte dpiilibre global de chaque partie du sol
prise séparément et des conditions imposées paasistance du matériau constitutif ; les
charges (forces et moments externes, forces irgemapliquées a un solide en équilibre
doivent étre équilibrées (forces et moments réstdtagaux a zero), et les forces internes ou

contraintes doivent étre inférieures ou égales r@dastance des sols et des autres matériaux
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existant dans le solide considéré (Magnan et A@D4R Cette méthode a été utilisée par de
nombreux auteurs pour déterminer la capacité pertdes semelles filantes (Rankine, 1856 ;
Lévy, 1867 ; Résal, 1903, 1910 ; Massau, 1905 uG&adl934 ; Frontard, 1936 ; Terzaghi,

1943 ; Meyerhof, 1963 ; Lévy, 1867 ; Vé&sil973; Drescher et Detournay, 1993;

Kumbhojkar, 1993 ; Zhu et al., 2001 ; Silvestrip3D

1.3.1.1 Théorie de la capacité portante de Terzaghi (1943)

Terzaghi (1943) a proposé une théorie basée snétlaode d’équilibre limite pour déterminer
la capacité portante d'une fondation superficietlgide, continue, avec une base
rugueuse supportée par un sol homogene d'assedegmofondeur. Il a supposé que la
fondation est d’'une largeuB égale ou inférieure de la profondéyrde la fondation. La
surface de rupture dans le sol pour une chargmeifi supposée par Terzaghi (1943) est
présentée sur la Figure 1.4. D’apres cette figlaezone de rupture dans le sol sous la
fondation peut étre divisée en trois zones prilega savoir :

- Zoneabc : c’est la zone triangulaire élastique située daundation. L'inclinaison des
facesac etbc du coin avec I'horizontale est 'anglep (angle de frottement du sol).

- Zonebcf: Cette zone est dite la zone de cisaillementafa$ Prandtl.

- Zonebfg : Cette zone est dite la zone passive de Ranke®lignes de glissement de cette
zone font un angle de + (4£2) avec I'horizontale.

4 — L ——p
D R R s LR Pl
..} | l lul A * ¥ q=YDJ,r
! 20 2 K O 2R 3
; " i
. o b 45— ¢/2 45— /2 £

Sol
7 Cohésion C

Poids volumique v
Angle de frottement ¢

Figure 1-3 Surface de rupture du sol sous une ehdtgne d’'une semelle filante rigide, d’apres
Terzaghi (1943

Il est a noter que la zone de cisaillement radjatda zone passive de Rankine 3 existent
aussi a gauche du triangle élastique zne

La lignecf est un arc spiral logarithmique et définie pagtiation :

r= rOeé?tangi) 1.2)
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Les lignesad, de bf et fg sont des lignes droites. La ligde et fg continue effectivement
jusqu’a la surface horizontale.
Terzaghi (1943) a supposé que le sol au-dessusvdawnde la base de la semelle peut étre

remplacé par une surcharge y.Ds.

sk 440 {74

45 — /2 45 — /2

Figure 1-4 Force passive de la face bc sur le @oind’apres Terzaghi (1943).

La contrainte de cisaillementans le sol, elle est exprimée par I'équation st :

T =c+otgg (2.3)

ou : ¢ la contrainte effective normale cohésiong angle de frottement.

La charge ultime (capacité portante) peut étrerd@tee si I'on considére la faee etbc du

coin du triangle abc et déterminer la force passiwechaque face nécessaire qui provoque la
rupture. Il est noté que la force passieest due a la surcharge y.Ds, cohésionc, poids
volumiquey, et I'angle de frottement de spl la force passive, sur la face bc par unité de la
longueur de la fondation (Figure 1.2) doit faire angle droit par rapport a la section

transversale qui est :

Ou : Py, Pyc €t B, composants de la force passivecdg ety respectivement.

Les direction®yq, Pyc €t Py, sont verticales et puis la fapefait un anglep avec horizontale
et Ppg, Poc €t Pp, doivent faire un angle avec le sens normal de.Pour obtenir les values
de Py, Pyc et Py, la méthode de superposition peut étre utiliséguene s'agira pas d'une

solution exacte.
a) Détermination dePpq (9#0, y=0, g#0, c=0)

On considere la section libre du cicfj, qui a montré sur la Figure 1.4. Pour ce caseidre
de la spirale logarithmique (desquefsest un arc) sera au point les forces par unité de la

longueur du coiocfj sont dles a la surchargegui est présentée sur la Figure 1.5, a savoir :

1. Ppyq
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2. Surcharge
3. La force passive de RankiRg(1).
4. La forceF sur I'arc longcf.

La force passive de Rankine est déterminée comine su

P = 9K, Hy = aH, tan2(45+12”j (1.5)

Ou:H, = fj (1.5a)

Ky= coefficient de la pression passive de la terrRaekine (butée).

qq
N\ Ve
Ppq Ppq
e B ——»]

(b)

Figure 1-5 Determination d&, (f# 0,9 = 0,9 # 0,c = 0), d’apres Terzaghi (1943).

D'aprés la propriété d'une spirale logarithmiquing par I'équation, la ligne radiale dans
chaque point a fait un angle avec la normale, @digne d'application de forde va passer a
travers le poinb (centre de la spirale logarithmique présentédaskigure 1.5 (a). En prenant

les moments de toutes les forces autour du paint
B — Ej Hd
ppq(4j q J)( 2] Poit) (1.6)

N ¢
ou :bj = 45- = 1.6a
j 1{ Zj (1.62)

, ¢
= - 1.6b
Hd rlsln(45 2) ( )

On considére la stabilité du coin élastique abedadondation a présenter sur la Figure 1.5

(b).

ag (Bx1) = 2Pyq (1.7)
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5o

ou :qq = =q
B 2cosz(45+2j
%,—/

Ng

b). Détermination dePy. (¢#0, y=0, =0, c£0)

= dNg (1.7a)

La Figure 2.3 présente la section libre du dmmf), comme dans le cd, le centre de l'arc
spiral logarithmique sera situé sur le pdint.es forces sur le coin, qui sont dues a partiade
cohésion présentée sur la Figure 1.5, & savoir :

- la force passivey.

-la force de la cohésior€C:;= c(bcx1)

I h/2 i i T

h H, /2

\ . Hy
Pp) i

-— ‘,‘F’ Note: be = ry; bf = r,

(a)
Figure0-6 Détermination d@, (f # 0,g = 0,q = 0,c # 0), d’apres Terzaghi (1943).
- la force passive de Rankine due a la cohésion

Poj2) = 20\/K7p Hy = 2cHy tar{ 45+ ‘Zj (1.8)

- la force de la cohésianpar unité de la longueur autour du pdint

rlsin(45—¢J
0N (0 S B N YA A (1.9)
Pelsa) P2 2 ¢
Ms= moment du a la cohésiarautour de I'arcf = ZtC y (r12 —roz) (1.9a)
an
Donc
B P rlsin(45—¢2>j c s
Pocl — | =] 2¢cH tan 45+~ -ry ) 1.9b
pc(4j {C d an( zﬂ 2 +(2tan¢j 470 (1.9b)
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On considéere I'équilibre de la paradc Figure 1.6(b)

dc(Bx1)=2Csing + 2R,¢ (2.10)
0U:q.B = cBsecp sing + Phe (1.10a)
-4
Oc = ccotg —¢— 1] = cNg = ccotp (Ng— 1 (1.10Db)
Zcosz( 45+2j

c). Détermination deP,, (9p#0, y=0, =0, c£0)

La Figure 1.7 présente la section libre du dmif). Le centre de la spirale logarithmique
auquelbf est un arc atteint un poi@tautour de la lignéf, c’est parce que la valeur minimale
de Py, doit étre déterminée par plusieurs essais. Let{iiest un centre d’'essai. Les forces
par unité de la longueur du coin doivent étre grise compte :

- la force passivep,

- le poids volumiquéV du coinbcfj

- la résultante de la fordeappliquée sur 'arcf

- la force passive force de Rankifgs

La force passiv®yz) de Rankine peut étre donnée par la relation stevan

1 2. 2 ¢
pp(3)=Edetan (45+2j (1)]_]_

Il est aussi a noter que la ligne d’action de ladd passera le poir®, prenant le moment de
toutes les forces par rapport au p@nt

Poy! p =Why* Pyig)lr (1.12)

Figure 1-7 Détermination d&,, (f#0,g = 0,9 = 0,c # 0), d’aprés Terzaghi (1943).
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De nombreux essais de ce type sont réalisés pageheent de la position du centre de la
Spirale logarithmique autour de la ligpg ensuite la valeur minimale @gpeut étre
déterminée. Considérant la stabilité du cabt comme montré sur la Figure 1.7, on peut
écrire que :
ayB=2PR;, - Wy (2.13)
ou :qyla force par largeur de la surface de la fondation

W,, poids du coirabc

Cependant :
52
Wy, = " ytang (1.13a)
1 B?
Donc qy:B(ZPpy—4ytan¢J (1.13b)
La force passiv®,, peut étre exprimée sous la forme :
1 2 1 [ Btang 2 1 2 2
Ppy=5yh prz5 (2) pr=—8yB Ky tan”¢ (2.13c)

ou Kp,= coefficient de la pression passive de la terre.

Remplacer I'équation (1.13c) dans I'équation (1)13b

2
1(1 B 1 1 tang 1

La capacité portante d’'une fondation superficislipportée par un sol caractérisé par une

cohésion, angle de frottement et la surcharge pe@tee exprimés par I'’équation suivante :

Qu = dq +Qct 9, (1.15)
En substituant les relations pogy, qc et ¢, qui se sont donnés dans les equations (1.12),
(1.13) et (1.14) dans I'équation (1.15) pour écrire

1
Oy = CNg + qu"'EVBN/ (1.16)
ou N, Ny etN, sont des facteurs de la capacité portante.
54
Ng=| (1.17)
20052( a5+ ¢j
2
%,—/
L Nq |
N¢ = ccotg (Ng - 1) (1.18)

11
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tang

1.19)

_1 2

Le tableau 1.1 présente les résultats des coefficide la capacité portante en fonction de
I'angle de frottement d’'aprés les equations (1.1Z)18) et (1.19). Les valeurs d& sont
obtenues par Kumbhojkar (1993)

Krizek (1965) a proposé une relation simple detefas de la capacité portante de Terzaghi

(1943) avec une dérivation maximum 15%, comme siiva

228+ 4.3

=~ 1.20
Ne =0 (1.20)

40+ 5¢

- 1.21)
9" 40-¢ (

6¢

= 1.22
e (1.22)

Les équations (1.20), (1.21) et (1.22) ont étédeals pour les angles de frottemerD° a
35°.

Terzaghi a proposé des équations (1.23a) et (1,23) les semelles carrées et circulaires
respectivement :

Ay =1.3cNg + ONg + 0.4/ BN, 3)2
Ay =1.3cNg + aNg + 0.3/ BN, (1.23a

Tableau 1-1 Valeurs des coefficients de la capaaiteanteN,, Ny, N, d’apres Terzaghi (1943)

4 Nc Ng | Ny

0 5,70 1 0

5 7,34 1,64 0,14
10 9,61 2,69 0,56
15 12,86 4,45 1,52
20 17,69 7,44 3,64
25 25,13 12,72 8,34
30 37,16 22,46 19,13
35 57,75 41,44 45,41
40 95,66 81,27 115,31
45 172,28 173,28 325,34
50 347,50 415,14 1072,80

Depuis les travaux de Terzaghi (1943), plusiewded expérimentales ont été realisées pour
estimer la portance des fondations superficiellepparait que la théorie de Terzaghi (1943)
concernant la surface de rupture dans le sol est lkEnsemble correcte. Cependant, I'angle

12
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que font les cotéab et bc du triangle (Figure 1.4) avec I'horizontale pré&d2 et non ap.

Dans ce cas, la nature de la surface de ruptureldaol est montrée sur la Figure 1.9.

4,
e B—» -
Yy v v qg=Y5

( bl b4l

45 - ¢/2

OSSR . A—. T
45“"’2{5'" el J15-0

-~
4 -~

s’
’

Figure 1-8 la surface de rupture modifiée d’unssgiportant une fondation a la charge limite,
d’apres (Terzaghi 1943).

1.3.1.2 Conditions de rupture par cisaillement généraliséTerzaghi, 1943) :

Terzaghi (1943) a proposé des relations suivantas fes conditions de rupture par
cisaillement généralisé.

Pour une semelle rectangulaire :

gy =C' N's+ gN' +1yBN' @)2
u c a, y

Pour une semelle carrég=) :

dy =1.3¢'N o+ dN'g+ 0.4/ BN, (1.24a)

Pour une semelle circulairB£diamétre) :
dy =1.3¢'N g+ aN'g+ 0. BN}, (1.24Db)

ou :N'¢, N'gq et N’, = des facteurs de la capacité portante modifiée

c'=2c/3 (1.24c¢)
La modification des facteurs de la capacité poetgpgut étre obtenue par replacemenpde
parg’ dans les equations (1.24a), (1.24b), et (1.24&)variation deN'c, N'q etN', avecy’ qui
sont indiqués sur le tableau 1.2.

Vesic (1973) a proposg pour détermineN';, N'q pour une fondation supportée par un sable

sous la forme :
g'=tan T tang ) (1.25)

k=067+D, - 0.79° (or (D < 0.67 (1.25a)

13
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Tableau 1-2 facteurs de la capacité portante némdifi, N'; etN',, d’apres Terzaghi (1943).

¢’ Ne Nq N,

0 5,70 1 0

5 6,74 1,39 0,074
10 8,02 1,94 024
15 9,67 2,73 0,57
20 11,85 3,88 1,12
25 14,80 5,60 2,25
30 18,99 8,31 4,39
35 25,18 12,75 8,35
40 34,87 20,50 17,22
45 51,17 35,11 36,00
50 81,31 65,60 85,75

1.3.1.3 Théorie de Meyerhof de la capacité portante

Meyerhof (1951) a publié une théorie de la capguitéante qui pourrait étre appliquée a la
fondation rugueuse, superficielle et profonde. Ndéxrae de la rupture a charge limite sous
une fondation continue supposée par Meyerhof (18&dntrée sur la Figure 1.10. Sur cette
Figure,abcest une zone triangulaire élastigbed est une zone de cisaillement radial avgc
un arc d’'une spirale logarithmique ede est une zone de cisaillement mixte dans laquelle |
cisaillement varie entre les limites de cisailleinesdial et le plan duquel dépendant la
profondeur et la rugosité de la semelle. Le flas’appelle la surface libre équivalente. Les
contraintes normales et de cisaillements dansdae Ip¢ sontp, et s, respectivement. La
méthode de superposition a été utilisée pour déternta contribution de la cohésianp,, y

ety dans la capacité portante ultime qu d’'une sencelitinue et exprimée comme suit :

_ sitang( 1+ sing 1

= Ny —1) cote |+ T+ D -1} tan( 1. 1.26

qu = ¢ ( q Jcotp |+ q € (1_Sm¢j ZV ( “&1 ) an( 40) ( )
Nc Nq Ny

ou :Nc, Ng etN, les facteurs de la capacité portante

B : largeur de la fondation

Nc = ( Ng —1) coty (1.26a)

Ng = eman¢(l+ S‘”‘”) (1.26b)
1-sing

Ny = ( Nq —1) tan( 1.49) (1.26¢)

14
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e
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Figure 1-9 Les lignes de glissement pour une foodauperficielle rugueuse, d’aprés Meyerhof
(1951).
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Figure 1-10 Facteurs de la capacité portante, é&pteyerhof (1951).
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1.3.2 Méthode d’analyse limite

L’évolution des concepts de la mécanique depuiksi®®siecle a permis le développement
d’'une autre stratégie d’analyse de stabilité agpel@nalyse limite ». L'analyse limite utilise
notamment les concepts de travaux virtuels et dibégel statigue (Lagrange, 1788) et le
principe du travail plastique local maximal (Kazgc 1914 ; Kist, 1917 ; Gvozdev, 1938,
1948 ; Markov, 1947 ; Hill, 1948, 1950 ; DruckeB51L, 1962 ; Drucker et Prager, 1952).
L’analyse cinématique régularisée, qui sera évogitéeloin, s’appuie de plus sur les travaux
de Moreau (1966) et Nayrolles (1970). L’analysatinadmet que les sols et autres matériaux
ont un comportement élastique (ou rigide) parfagenplastique, avec une loi d’écoulement
plastique associée. Notons que cette loi d’écoudtmplastique associée n’est en fait utilisée
que pour calculer les puissances virtuelles deéfarthation du matériau a I'état limite de
contraintes. Des présentations détaillées en érdainées par (Salencon,1974 ; 1983 ; 1996 ;
Chen, 1975 ; Christiansen, 1996). Deux théorenmiels ont été établis, et qui définissent
deux approches des charges limites par valeursisupes et par valeurs inférieures (Magnan
et al., 2004).

1.3.3 Méthode des lignes de glissement

Cette méthode doit satisfaire les deux équatioggudlibre et la condition imposée par la
résistance du sol ; les trois inconnus sont leméhés du tenseur des contraintes. Le principe
de la méthode est la transformation du systéméalirdies coordonnées en coordonnées
curvilignes suivant les directions des contraimtesisaillement maximales. Massau (1899) a
utilisé la méthode de la transformation en coordesncurvilignes, pour établir la forme des
champs de contraintes admissibles du sol. D’autnd, Kotter (1903) a développé des
équations aux dérivées partielles pour résoudrepieslemes plans. Dans le méme esprit
Reissner (1924) a étudié d’autres configurationssei®elles reposant toujours sur un sol
pulvérulent. Par ailleurs, Sokolovskii (1960, 19&5ntroduit le poids volumique, en utilisant
un schéma numérique basé sur la méthode des diEsefinies. Salencon (1965) a été
consacré a la détermination de la répartition desgraintes, autour d’'une fondation rugueuse
enterrée dans un milieu pulvérulent, homogene sarge De plus, on trouve les études de
Matar et Salencon (1979) et Salencon et Matar (L88Acernant les fondations filantes et
circulaires sur des sols. Bolton et Lau (1993) déterminé les facteurs de portance des
semelles filantes et circulaires. Cassidy et Hou[@002) ont etudie le facteur de portafe

d’'une semelle conique.
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1.3.4 Calculs en déformations

L’application d’'une loi de comportement élasto-filage pour I'étude de la stabilité du sol,
permet d’étudier I'évolution élasto-plastique atpat’'un état de contrainte initial jusqu’a la
ruine plastique en suivant un trajet de chargerspétifique. Les problemes de la capacité
portante peuvent étre traités par des méthodes g, notamment celles des éléments
finis et des différences finies. La technique @6t tcommode si I'objectif de I'étude est
I'évolution élasto-plastique du systéme. MestatPeat (1999) donnent des guides sur
I'utilisation des éléments finis dans les problergéstechniques. Griffiths (1982) a présenté
des analyses élastoplastiques par la méthode dewits finis en considérant le critéere de
Mohr-Coulomb. L'auteur adopte le principe de supsition de Terzaghi afin de calculer les
trois facteurs de portand&, Nq etN,. La méthode du suivi de I'évolution elastoplastiquar
éléments finis a été utilisée aussi par Borst etméer (1984), pour examiner l'effet de la
non-associativité sur la portance des semellestéitaet circulaires. Manoharan et Dasgupta
(1995) ont étudié l'influence de la regle d’écoudstn sur les facteurs de portance des
semelles filantes et circulaires, en considéreneet interface lisse et rugueuse. Les résultats
obtenus montrent l'influence importante de l'angle dilatance sur les trois facteurs de
portance pour les grandes valeurs de I'angle déefrent interne. Frydman et Burd (1997)
ont utilisé le code OXFEM basé sur la méthode démeénts finis et le code FLAC en
différences finies, afin de calculer I'effet deftame et les dimensions du maillage, la régle
d’écoulement et la nature de l'interface sol foratatle facteur de portand¢, d'une semelle
filante. (Yin et al., 2001 ; Erickson et Dresch2002) ont étudié linfluence de la non-
associativité et de la nature l'interface, surfeeteurs de portance d’'une semelle circulaire.
Loukidis et Salgado (2009) ont pris en compte KRiahce de la non-associativité sur les
facteurs de portance des semelles filantes etlaires, ainsi que sur les coefficients de

forme.
1.3.5 Etudes expérimentales

Les études expérimentales a grande échelle nepssntélebres, puisqu’elles exigent une
grande instrumentation a grande échelle et desrgmoges qui codtent trés cher, outre les
procédures difficiles a mettre en ouvre et néoessiles durées extrémement longues de la
préparation. Deux grandes classes d’'essais sordtingder : les essais in situ, réalisé par
pénétrometre statique ou le pressiométre Ménalldseessais sur modéles réduits effectués en
laboratoire, tel que ceux réalisés en chambre teraton ou en centrifugeuse. (Fellenius,

1929 ; Kogler, 1931 ; Golder, 1941) étaient lesypezs ayant réalisé des expérimentations en
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laboratoire sur des massifs de sable reconstituess des semelles de largei@,3m. Ensuite
des expérimentations ont été menées dans les ah®®@s 1970 ; elles sont pour la plupart
utilisées la formule de la capacité portante dezdghi (1943) avec comme objectifs
essentiels, la validation des facteurs de la poeat I'extension de la formule a des cas de
figures plus complexes comme l'effet de I'exceitiet de I'inclinaison des charges, de la
forme des fondations, de la pente, etc. (Figure8)1.On cite les expérimentations de
(Meyerhof 1948, 1951, 1953 ; Ramelot et Vandepet®50 ; De Beer et Ladanyi, 1961 ;
Feda, 1961 ; 'Herminier, 1961 ; Giraudet, 1965r0Gd et Tran-Vo-Nhiem, 1965 ; Leussink,
1966 ; Lebégue, 1972, 1973 ; Fagnoul et al., 198sjc, 1973). Par ailleurs, les premiéres
d'essais en place sont réalisées par Ménard (1963).

= T

W, e g
b-Essai de chargement en cuve

-Essai de chargement en cuve

(Meyerhof, 1953) (Feda et al. 1961)
modéles en —_— e
bois 7
B=4532et23.5cm CALE.~ s+ & -.i"j-
- \ ) e,
‘—‘——”/,[_._/ AR PLAQUE DE .fanon';x;?',.““-’-—-._'"__ s Ll
ii | -"f A 7T = 5 cuve oessa
: .’/ . SOL EXPERIMENTAL/ — 7 ——
¥, =206 kN/ml - ¢ = 26°
c- Essai de chargement sur sol d- Essai de chargement sur sable
analogique (Tran-Vo-Nhiem, 1965) reconstitué en cuve (Giraudet, 1965)

Figure 1-11 Exemples d’essais de chargement depétindations en laboratoire (type A), d'apres
Magnan (2004).

Le début des campagnes importantes d'essais s@radees fondations peut étre situé vers
les années 1970. Les plus remarquables sont |ésiegntations menées par (Muhs et Weiss,
1969, 1971, 1972 ; Weiss, 1970, 1973). A la fin @esées 1970, les laboratoires des Ponts et
Chaussées commencent d’effectuer des campagnetesiesde chargement de fondations

superficielles reposants sur différents sols ercepl@Figure 1.12). Une centaine d’essais
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distribués sur une demi-douzaine de sites expétangrconstitués de différente nature de sol
(argile, craie, sable, limon,), avec comme objegtihcipal la validation ou I'établissement
des régles de calcul. Les essais sur modeles fogisi se développent et progressivement se
remplacent ou complétent les expérimentations &ff&s en laboratoire sur modeles réduits
et in situ sur sols en place, a la fin des ann®&89.1Plusieurs études sont effectuées sur la
portance des fondations superficielles, en paricues expérimentations de (Kusakabe,
1981 ; Gemperline, 1984 ; Kimura, 1985 ; Teras®i87l; Garnier et Rault, 1988 ; Bakir,
1993a) ayant étudié la portance d’une fondatiobax de pente et d’autres sur I'effet de la
combinaison des actions (Maréchal, 1999). La Fidguit® rassemble quelques résultats des

essais obtenue a I'aide de différents instruments.

Pression appliquée (kPa) Pression appliquée (MPa)
0 0 250 500 750 1000 0 0 0,5 1 1,5
T 2l il N T
—_ 7 -:: > ...: 4 g :'. r‘/ 'E \\_
E i § 6,25cm o H | ;
P25 ; . / Encastrement
E : -9Cm P oA cE) P i e
o g 2 7 = 6 _ﬂ e D=0 -
g : / // 1 D =7.5em E N\ +——D = 0,3m
2 08— col L ]
qE’ 5cm | 3,75cm | % / ﬁ /
2 \ \ / S 10—H— /
° H : :
= ¥ / : H H /
/ D - encastrement 12 E—— : H |
~ F 9 A
----------- Semelle 1,25cm x 1,25cm 14 lache tres c.lense.
1 Semelle 1,25cm x 7,5 cm

moyennement dense
a. Essais en laboratoire sur de petites fondationsb. Essais de grandes fondations sur sols

(Meyerhof, 1948) reconstitués (Muhs et Weiss, 1969b)
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0 B ! -
50 4- By TRy R
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L e, W 360 f---oooooo T R U
-~ i —B—Essai 10.3 1 |
—— PROVINS - ESSAI 2 el
140 - : - =
c. Essais sur sols en place d. Essais en centrifugeuse
(Canépa et al, 1990b) (Canépa et al., 1990c)
Figure 1-12 Exemples de courbes expérimentalebalgement de fondations, Canepa et Garnier
(2004).
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1.4 Capacité portante des fondations superficielles ssichargement combiné

De fagon générale, une fondation superficielle j@énat sollicitée par un chargement combiné,

représenté sur la Figure 1.13 ci-dessous :

Figure 1-13 Diagramme de la charge limite pdt-M (Gottardi et al.1996).

Les combinaisons des sollicitations admissiblesespondent aux charges limites que le sol
de fondation est capable de supporter. Au-delaedeiveeau de chargement, le comportement
de I'ouvrage atteint la ruine.

Leur enveloppes représentés dans l'espace des sante® de sollicitations sont appelées
diagrammes d'interaction. Zaharescu (1961) puiteHigld et Ticof (1971) ont été a I'origine
de cette représentation géométrique directe dedaaité portante.

Selon les chemins de chargement considérés, lgedianes d'interactions représentées dans
le planv-h. La détermination de la charge limite s'opere exjitérimentalement, notamment
par le biais de modeles physiques réduits 1g (Bighe et Gottardi, 1994 ; Nova
et Montrasio, 1991) ou centrifugés (Aiban et Znailgrl1991) ou par la simulation numérique
(Gourvenec, 2007 ; Loukidis, 2008 ; Georgiadis,®20Taiebat et Garter, 2010 ; Terzis,
2014 ; Stergiou, 2015 ; Nguyen, 2016 et Shen, 20d6)bien alors par application des
méthodes théoriques (Soubra ; 1997). Les compasaet® sollicitations centrées inclinées
sont normées par la charge maximale (ultime) redaila configuration de référence.

Les charges verticales et horizontales norméesiwdt alors comme suit :

1

vV 1.27
Vmax ( )

h:ViH ou h=—1 H (1.28)

La Figure 1.14 montre le diagramme d’interactionsdie plan de chargement normahsi

proposé par plusieurs auteurs.
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Figure 1-14 Représentation adimensionnelle du diagre d’interaction
(a) Benmeddour et al (2013), (b) Butterfield (1994).

1.5 Conclusion

Dans ce chapitre nous avons exposé les différenédbodes utilisées pour le calcul de la
capacité portante des fondations superficielless schiarge verticale centrée et inclinée.
Toutes les approches proposées dans la littératareune allure identique puisqu’elles
adoptent le principe de superposition proposé mardghi (1943). La formule de Terzaghi
(1943) était et reste encore largement utilisées deapratique, plusieurs auteurs ont essayé de
calculer I'erreur introduite par I'hypothese de sigwmsition. Griffiths (1982) et Mabrouki
(2010) ont évalué cette erreur pour le cas d’'uneefle filante et Erickson et Drescher (2002)
pour le cas d’'une semelle circulaire. Tous leswsteonfirment que cette hypothese introduit
une erreur dans le sens de sécurité, c’est-a-tleeseus estime la capacité portante. Les
calculs a la rupture ne prennent pas en compteldésrmations du terrain ; par ailleurs
I'approche en déplacement suit I'évolution des défdions et les contraintes dans le sol
jusqu’a la rupture. On s’intéresse a la suite dautle bibliographique a la présentation des
études consacrées au probleme de l'interactiofiosdiation superficielle a proximité d’'une

pente.
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Chapitre I Capacité portante des fondations supeif@sed proximité d’une pente

Chapitre Il

Capacité portante des fondations superficielles arpximité
d’'une pente

2.1 Introduction

Le probléme d’'une semelle filante isolée sous ahamgticale centrée, établie sur un terrain
homogene et horizontal est actuellement bien msditti'équation de la capacité portante de
Terzaghi (1943) est limitée pour le dimensionnemaées fondations superficielles sous
chargement vertical centré. Pour cela plusieurgctieers ont effectué des efforts pour
améliorer cette équation par I'addition des coedfits correcteurs. A titre indicatif on peut

citer les facteurs de correction quaduisent l'effet de la forme, I'encastrement de |

fondation, I'inclinaison du chargement, la géongtle la surface libre.

Ce chapitre est consacré a la présentation desstadtérieures qui traitent l'effet de

I'inclinaison de charge, et la configuration pastiere d’une fondation située au voisinage
d’'une pente et sollicitée par un chargement vdrtieatré, ainsi que le cas d’'un chargement

incliné. Ce probleme a fait I'objet d'investigasogxpérimentales, théoriques et numériques.
2.2 Semelle filante sous charge inclinée reposant sune surface horizontale

Green (1954) a développé une méthode de calcubdmpacité portante des fondations
superficielles reposant sur une surface horizorgalea proposé I'équation suivante pour le

cas d’'un milieu purement cohérent :

(2.1)

ou :H est la composante horizontale de la charge.

Meyerhof (1953) a étudié la capacité portante desldtions superficielles sous chargement
vertical excentré, incliné excentré et incliné cérit 'aide des tests expérimentaux. La Figure
2.1 montre les surfaces de rupture pour une fablae grande inclinaison de la charge. Pour
le cas d'une charge inclinée centrée, il a indiqué la capacité portante des fondations
inclinées par rapport a la surface horizontale sonschargement perpendiculaire a la

fondation est supérieure que la fondation vertisalés un chargement incliné.

22



Chapitre I Capacité portante des fondations supeif@sed proximité d’une pente

Figure2-1 Schéma de rupture (a) faible inclinaison ;gflande inclinaison, d’apres Meyerhof (1953).

Meyerhof (1953) a proposé des expressions de fadtieelinaison de charge pour les deux
cas de type de sol :
Pour un sol cohérent, il propose la formule appéectuivante :
2

. (7]
ic =|1-— 2.2
(-2 e
Il a recommandé que podr<16,1°, I'inclinaison n'a aucune influence surclemportement
de la fondation, mais pout°>16,1° la semelle se glisse. Pour un sol purenfrettant,
Meyerhof (1953) a proposé d’écrire le factgisous la forme :

2
. o
i, ={1-— (2.3)
A
Hansen (1970) a étudié la force portante des famtatsuperficielles en suivant le cadre
général introduit par Terzaghi. Il a proposé desffaments correcteurs pour les fondations
filantes non encastrées pour les deux types decetdlérent ou frottant. Pour un sol cohérent,

Hansen (1970) recommande la formule approchéergeiva

i.=05-05 /1—AH—Cu (2.4)

Cependant, pour un sol purement frottant :
07H T 5
|y:{1—'T} =[1- 0,7tg] (2.5)

Vesic (1975) a étudié la force portante des foodatien suivant le cadre général introduit par
Terzaghi, et proposé des coefficients correcteats fes fondations filantes non encastrées

soumises a un chargement incliné pour un milie@wmit et frottant comme suit:
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. 2H
=1- 2.6
" Bc,.N, (2.:6)
=[1-1 - 1-tgd)° 2.7
y = V - ( tga—) ( : )
Le réglement Frangais Fascicule 62 titre V (199Bjaposé d’écrire les facteuisetic sous
la forme :
9
=[1-— 2.8
'y 45 (2.8)
9’
i =11-— 2.9
o=\l g5 (2.9)

Le guide d'application 'Eurocode 8 (2013) a prapd&crire les facteurs etic qui dépend
de la nature du sol (cohérent ou frottant) aing de I'encastrement de la fondatibg pour

un sol cohérent, le facteur correcteuwdloit étre utilisé :

2
i :[1—@j (2.10)
T

Dans le cas d’'un sol frottant, le facteur correcteudoit étre utilisé :

2 -De
i, :(1— 204 j _ 2% (2—3250I je é pourdy < 714
m m

2 -De
iy :(1—%j —(1—%} é pourdy = 714

2.11)

2.3 Effet de la pente sur la portance d'une semelle &ihte sous charge verticale

La configuration particuliéere d’'une fondation sikué@u voisinage d’'une pente est un cas
frequemment rencontré dans la pratique. Ce problanfait 'objet d’essais sur modeles
réduits centrifugés ou a gravité normale en vraamdeur ou. Par ailleurs, certains chercheurs
ont développé plusieurs méthodes tel que théorigdegilibre limite, analyse limite,..) ou
numériques (explicite ou implicite) pour détermiaatla capacité portante d’'une fondation
filante située a proximité d'une pente. L'objet exg#el de ces approches était la

détermination des coefficients de la capacité poeta

24



Chapitre I Capacité portante des fondations supeif@sed proximité d’une pente

2.3.1 Approche expérimentales

Les expérimentations des fondations superfici@tablies en bord de pente sont relativement
rares, et les premiéres ont travaillé sur des nesd## fondations a gravité normale.

Depuis 1985, on ne trouve que des essais sur dekel@socentrifuges, les essais ayant
été effectués étaient sur des massifs pulvérutentmstitués, soit sur des sables secs, soit sur
des matériaux analogiques Giroud et al. (1971pbfbee et al. (19731) ; Dembicki et al.
(1974). Dans cette approche on distinguera traégoaies d'essais.

2.3.1.1 Essais en vraie grandeur

Shields et al. (1977a, b) et Bauer et al. (198)anb étudié la capacité portante de semelles
de 2 métres de long et de 0,3/0,6m de largeurstnées a différentes profondeurs. Une seule
pente a été testgg=26,6°, avec un sable dendg=92%, ¢p°=37° ; 45°) et un sable compact
(I0=71%,¢p°=41° ; 50°).

(a) by  yp
“+‘ 0 } “ 0
o | ,
|L + ¢ : 2
|
3
_T ydill 11

|
[ |
B 5 4 3 2 | = =2 =3 =4 -5-b

1 | |
iSﬂI?Il-I—E—E-#-&‘E
1=LVB Y 1=0/B

Figure2-2 Expérimentation de Shield (1971) et Bauer (3.9&0B=3m. (b)B=6m.

Le talus dense a fait I'objet d’'un grand nombresdas avec les deux largeurs de semelles.
Sur le talus compact, les essais effectués en adeoliat créte de talug<{0) avec un seul type
de semellesB=0,3m) ont été effectués.

x/B correspondant la distance relative de la semeltergpport a la créte du talus@B les
profondeurs relatives de la fondation.

Le tableau 2.1 regroupe les valeurs de la cappoit@anteN,cq pour différents configurations
testées par Shields (1971) et Bauer (1981).
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Tableaw-1 Valeurs du facteur de portarlédg, effectués par Shields (1971) et Bauer (1981).

sl B(m) o 4 0 1 2 225 3
-5 180 (5) 221 (7) 328(9)
-2,5 159(2,5) 206(4,5) 328(6,5) 395(8,5)
0 99 (0) 146 (2) 208 (4) 288 (6)
0,3 1,5 79 (0,5) 150 (3)
Sable 2 75 (0)
dense 3 121(1,5) 139 (3)
1b=92% 45 123(1,5)
0 44 (0) 63 (2)
0.6 1,5 68 (0,5) 135 (3)
’ 3 106(1,5) 138 (3)
4,5 93 (1,5)
Sable -5 54 (5) 95 (7) 212 (9) 250 (11)
compact 0,3 -2,5 37(2,5 80(4,5 190(6,5) 250(8,5)
1p=71% 0 24 (0) 70 (2) 152 (4) 230 (6)

La Figure 2.3 illustre les résultats du facteupdeance pour une semelle de largBaf,3m
reposée sur un sable danse. On note qu’aucun sgsan plan horizontal n'a été effectué,
Bakir (1993b) a utilis®/B=5 comme de référence d’essai sur sol horizongadyuc ne permet
pas de calculer des valeurs expérimentales duicieeff réducteurs, ouig le rapport de la
capacité portante d’une fondation établie au vagnd’'une pente a la capacité portante d’'une
fondation établie sur une surface horizontale nocastrée [/B=0); il correspond donc a

I'expression suivante:

_ loseas (212)

[qU ]D/ B=0,3=0

#B

/ L I
: ./ ot I -
\w"?xa‘ R ./'4 //7/L/)r X
g < é = . ?
i/ 2%1/ | 1 I I 9
5 4 3 2 | -1 =2 =3 -4 -3

Figure2-3 Courbes d'isovaleurs des facteurs de porthhge 2q,/yB (Shields et al. 1977).

La Figure 2.4 montre I'évolution du coefficient a&tieur de portanceg en fonction de
différents position de la semelle d/B pour I'encastent de la fondatioD/B=0.
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D=0, B/L=D, tge=1/2
* Sable compact
= Sable dense

4] 1 2 3 4 5

Figure2-4 Evolution du coefficient réducteur de portarodonction dé d’apres les essais de
Shield et Bauer (1977).

2.3.1.2 Essais sur modeles centrifugés
Carnier et Rault (1988), Carnier et Shield (198%) effectuées des essais sur des modéles de
fondations filantes de largeur 0,3m, non encasti¥Bs0 et établies en amont de la créte

d’'un talus §<0) caractérisées par un sable sec de ddpsil®0% ell;=64%.

Le tableau 2.2 regroupe les résultats moyens obten

Tableaw2-2 Résultats des essais de Carnier et al. (1989).

ya (KN/m°) A 0 ig
0 138,75 0,41
1 191,65 0,56
16 2 225 0,66
3 274,7 0,8
o 342 1
0 144,3 0,33
1 68,7 0,47
15 2 95 0,71
3 118 0,82
o 140 1

Garnier et al. (1988) ont conclu que les caradtguiss du massif de sol ont peu d'influence
sur le facteurig et la charge limitgy. Le facteurip évolue légérement en fonction du
poids volumique du massif.

Garnier et al. (1988) ont fourni aussi des indae concernant les surfaces de rupture
visualisées au moyen de couches colorées. lls emsortis de leur observation que les

ruptures intéressent un sol sous la fondationBla B d'épaisseur. Les mesures faites a la
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surface du sol montrent que les déplacements ehdmtalus sont de type "déplacement de
bloc". La Figure 2.5 résume les mécanismes de reiptu

état final
déplacement de blocs

______________________

®deplacemculs verticaux

prépondérants
surfaces de rupture ~ / _r.
observées

Figure2-5 Mécanisme de rupture, d’apres (Garnier et388)

Gemperline (1984 ; 1988) a réalisé une série imptet215 des essais sur modele centrifuge
des fondations superficielles a proximité d'un dadur sable pulvérulent (Figure 2.6). L'en
faisant varier les parameétres geometriques et nepoes B; L/B; 1; DIB; f; ¢; y) et en
particulier les caractéristiques des différents siieis(2%<Ip, >100%). Les essais ont été
réalisés sur des fondations établies en amont deéta d'une pent= 26,6° et 33,7° (1/2 ou
2/3). Ces essais ont permis de proposer une foremdgtiqgue du facteur de la portaridg

de fondations établies a proximité d’'une pentdpiine pour le cas de sols purement frottants
(c=0). En utilisant plusieurs fonctions d'influencargmétrique, cette équation pour l'angle

d'inclinaison de la pente a inférieyfe45° :

Q=5 BN, (2.13)
ol

e G (e (S 8 (082 8] s
f (g =10(0-115%- 2.386 2.13b)

((p=10 o od05 120)

(9)wost3)
(o)
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f (g,'ﬁj =1+ 0.32(;)] (Ej = I+ 0.346[3] (2.13f)
f(ﬁ’;) 1- 08[1— (- tanB ﬂ—z (2.13g)
2+(;) tang
d B B 2
f(ﬁ,B,Lj —14 o.e(l_j (- (- tarB %[2+ Y. tanﬁj 2.13h)
d D D 2 .
f (,B,B 'Bj =1+ O.S{Bj tarﬁ{2+ " B)Z tanﬁj (2.13i)

Gemperline (1988) a proposé un coefficient réedudieen fonction de I'anglg de la pente,
par rapport a la surface horizontale et de la degtaelatived/B (1) de la fondation au bord du

talus ainsi que du rapport de profondBxiB (Figure 2.6).

#B
p
0.5
!
Pente du talus: taf=1/2, 2/3
¥ /B

Figure2-6 Les configurations testées par Gemperline (1988

5= '\"\ISR {1+0 6{ BJH} of+ @& s %][WW}H 4 03B )-ﬁLW;ZW}(z.M)

ou: Nyrle cas de reférence, facteur de la capacité pertafine fondation filante

superficielle établie sur une surface horizontale.
Pour le cas des semelles filant&LEQ) établies sur un surface horizontal2’B=0), le

coefficient rédacteug doit étre utilisée :
5 =1—0.8[1— (- tanB ﬂ 13)

La Figure 2.7 présente les contours de la capaoitante obtenue par les deux équations
(2.14) et (2.15) poys=26,6° et 33,7°.
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| 2 h 4 !0 k .

! / AT | v {-”/I/:V',__-";‘ A |
/ //,,//::“' Cal e |

é ..--""""'-'ﬂ- ..»/ / i ———J
4/ =, WA
Vo= VY

cm ) /zéf* :;;3 0 |/’;/:;:ﬂm’

Figure2-7 Contour de portance obtenue par I'équation elm@rline (1988), (8 = 26,6° et
(b) p=33,7°.

Terashi et Kitasume (1987) ont réalisé une sérieedsais des semelles filantes de 2,4m de
largeur établie entre deux talus symeétriqde26,6° de sable dens&$£94% etlp=100%).

Les résultats de la portance et les coefficienteédacteurs sont présentés sur les Figures 2.8
et 2.9. Terashi et Kitasume (1987) ont proposé suitanalyse par radiographie aux ray®ns
des surfaces de rupture qui se développent awdaaimassif pour une semelle établie au bord
de pente. Terashi et Kitasume (1987) ont résu#tiégerhent qu'il y a formation d'un coin sous
la fondation et que le mécanisme de rupture cansistun déplacement de trois blocs rigides
de sol.

! R
Sal
160 torizontal
-/—
-
-
1204 -
-
. .
BO
-
N -
-
40
48
0 v " v T T —fF -
o 1 H 3 4 5 §

Figure2-8 Les résultats expérimentaux fournis par TerasKitasume (1987).

30



Chapitre I Capacité portante des fondations supeif@sed proximité d’une pente

0,14 -

U:i'

0,4 !

Do Rz
08 g

Figure2-9 Evolution des coefficients rédacteurs de pagam fonction de, d'aprés Terashi et
Kitasume (1987).

2 , 3 :sable en mouvement
4  : partie immobile.

Surfaces de rupture
Figure2-10 Surface de rupture observée par Terashi asitite (1987).

Kimura et al (1985) ont exécuté des essais enifteggrd’une semelle filante rugueuse de
1,2m de largeur établie sur des talus de hautBucaactérisés par un indice de densité
p=90° et taillés a différentes penjess

Bakir (1993) a réalisé une série importante deaiegxpérimentale, prés de 80 essais ont été
effectués sur des semelles carrées ou filantesenoastré [/B= 0) de largeuB= 0,3m et
0,9m.

L'objectif principal était de proposer une expieasdu coefficient réducteug dans le cas de

la semelle filante sollicitée par un chargementigak centré. Les expressions suivantes ont
éte établies en fonction de la distance relatigede I'angle d’inclinaison du talys

Pouri<6

2
ip=1-09tanB(2- tanﬂ){l— %} (2.16a)
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Pouri>6

ig=1 A8b)
Les essais effectués par Bakir (1993) ont configme la pente n’effectue pas sur la capacité
portante d’'une semelle située a une distance veldti supérieure a 6. Egalement, la
visualisation des mécanismes de rupture a permikstiaguer des surfaces de glissement qui

délimitent trois zones différentes (Figure 2.11) :

(a) /B =0 (bydif=1

242,58

(c) Sol horizontal

Figure2-11 Schémas de rupture observés par Bakir (1993).

2.3.1.3 Essais sur des modeles réduits

Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971) ont essayé des mexdde fondations filantes établis sur
trois sortes de talus taillés a différentes peate=c trois longueurs de semelles (45 ; 32 et
23,5cm). Le dispositif expérimental est indiqué lsuFigure 2.12. L’échantillon de sol utilisé
se caractérisait par un poids volumiguge 21,6kN/m et un angle de frottement interpele
26°.
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modeles cn Talus i redans
Bt @ alus a4 redans
B

.
B
—B @Talus dissymétrique

B=45-32e123.5cm
: i
/ @Talus symétrique
A

/B

\ B = 5°- 10°- 15°- 20°- 24°
Tg=2L6KNMT - @ =26° | 4/B=0725-05-0.75-1.0

a - Dispositif expérimental b - Configurations testées.

Figure2-12 Dispositif expérimental de Giroud et Tran-Vbi&mn (1971).

Les résultats de cette étude sont présentés stigeses 2.13 a 2.15. Les résultats obtenus
ont permis aux auteurs de confirmer que la capaoittante diminue avec I'augmentation de
rapportf/e et avec la diminution de la distance relative aléohdation par rapport a la créte
de talusl.

Neg 4 i
B : 15 | @fe
- a
ok /—/_
>
61 9,75 g ; z
- =]
. - A
AT 9,5 E =
] — ..
s=268° | = =
24 0‘,25 -
| 05 Lo/
i :

0 2 L] 6 8 10 12 14 16 18 20 22 24 2‘6 8%

Figure2-13 Effet de la pente sur la portance en bordlis td’aprés Giroud et
Tran-Vo-Nhiem (1971).

. 7 d/8
0 - — - -

525 0,5 0,75 1 1,25 1,5

Figure2-14 Evolution du coefficient de portance en fomefi, d’aprés Girouet Tran-Vo-Nhiem
(1971).
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b =24°—s=2B
coin symétrique

1 : déplacement vertical égal | BN
a celui de la fondation /

2 : déplacement latéral important

coin dissytaélrique { #p 2
3 : rouleaux immobiles

a - Remblai symétrique b - Remblai dissymétrique
Figure2-15 Schémas de rupture obtenue, d’aprés GiroticaetVVo-Nhiem (1971).

Lebégue (1973) a réalisé des essais a petite éattein "semi grandeur”. Les essais ont été
exécutés sur une semelle reposée sur la crétdudel+®. Le massif constitué en sable sec
taillé sur differents angles (0°; 10°; 20°; 30%aractérisé par différente®°
etyq. Lebégue (1981) a développé une méthode de caleuportance d'une fondation
superficielle filante reposé sur la créte de talaa s'appuyant sur les travaux
de Caquot et Kérisel (1966).

Le tableau 2.3 et la Figure 2.16 illustrent leseuas deN,¢q et le facteur de réductiap de la

portance en bord de pente.

Tableaw2-3 Résultats expérimentauX,(;) obtenus par Lebégue (1973).

ya (KN/m)
degrés
p (degres) 15,7 16,9
0 150 400
10 100 300
20 50 150
30 30 75
big
1% R
0,8
B

¢ | B=20cm. d/B=0 I

8(°)
(] T T T T o=

0 10 20 30 40

Figure2-16 Coefficient de reducteur de portancen fonction d’angle de la perfg, d’aprés
Lebégue(1973).
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Dembicki et Zadroga (1974) ont exécuté des esgagappuyant sur I'effet de la distance
relative A sur le factor de la capacité portante. Les esmatisété testés sur deux types de

massifs de sol taillés a différentes pentesf{830°).
dig

8= 266°
1 Sol naturel ¢ =31.3° v = 15.7kN/m’

0 0.5 1 1.5 2 2.5 3

d/

8

Figure2-17 Coefficient de reducteur de portancen fonction de la distance relative de fondation,
d’'aprés Dembicki et al. (1974).

2.3.2 Etudes théoriques et numériques

Meyerhof (1957) a développé une relation théoriqarepartant d’'une approchégne de
glissemeritet a proposé des valeurs réduites de facteurs damelle filante, posée sur la
pente et située a proximité d’'une pente (Figur8,2alet b).

1
q:CNcq+§BJ'N;q (2.17)

Ncq €tN,q : les facteurs de capacité portante dépendefitq@leta.

Pour le cas d'un sol purement cohérent, Meyerh®&5{) a distingué deux types de
mécanismes de rupture : rupture sous la fondatigiténisme de la capacité portante) or la
rupture globale du talus, dans ces cas, les factiita capacité portante dépendeni,geet

le facteur de stabilité de taltg=yH /c.

Figure2-18 Surface de rupture ; (a)semelle rugueuseaquente ; (b) semelle rugueuse située a
proximité d’'une pente, d'apres Meyerhof (1957).
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Figure2-19 Variation des facteurs de portance en fong@tjatans le cas d’une semelle rugueuse
posée sur la pente ; (a)facteur de portaMyge(b) facteur de portandé., d’apres Meyerhof (1957).
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Figure2-20 Variation des facteurs de portance en fonamhangles, dans le cas d'une semelle
rugueuse située a proximité d’'une pente ; (a) taale portancél,q ; (b) facteur de portandé.,
d’'aprés Meyerhof (1957).

Hansen (1970) et Vesic (1975) ont ajouté des adeffis correcteurs dans I'équation de la
capacité portante. Pour une semelle filante, &abiitéte d’une penté=0) non encastrée et

soumise a une charge verticale centrée :

Q/ A = 0.5BN, g, + cN. g +dNggq (2.18)

ou 948 9 " (1- 0.5tanB 3_’ (2.18a)
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2.18b
1 (2.18Db)

9¢c
q

Pour une fondation reposée sur un sol cohéperi)( elle est indiquée qu'il vaut mieux écrire

sous la forme suivante :

Q/A = (m+2) g - &) (2.19)
ot :gc=—22 (2.19a)
g 140 .

Giroud et al (1971) ont étudie du concept des Bgde glissement, le cas de fondations
situées a proximité d’une pente sur un massif syque par rapport a I'axe longitudinal de la
semelle. Le probleme a été abordé dans le cas dantation bidimensionnelle établie en
bord de talus. Le sol constitué par un matériatiand (o) et cohérentd) régi a la rupture par
la loi de Mohr-coulomb. La Figure 2.21 montre lehé&ma de calcul retenu. Pour la
détermination des facteurs de portaridg, Ng et Ny, Giroud adopte I'hypothese de
superposition de Terzaghi et considere un coin aeirgléformable d'angles; sous la
fondation. La méthode consiste alors a calculbutée mobilisable sous ce bloc et a chercher
la géométrie du coin qui conduit aux efforts minimala pression limite est ensuite
déterminée par un équilibre statique entre lesrtsffappliqués (charge, poids du coin) et les
efforts de butée disponibles. D'une maniére géeeépalur le termé\,s, les calculs montrent
que l'anglef; du coin optimal est pres de &,pour les angles de frottemepwt 25° (Figure
2.21).

N

b - Evolution de Nyg =
en fonction de B
pour ¢ = 40°.

o =400 5

a - Schéma considéré

Figure2-21 Determination du facteur de portahtg Schéma de calcul des coefficients de
portance d’apres Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1971).

Pour tenir compte du cas d’'une fondation encasttééloignée de la penteé>0, D/B>0),
Giroud fait I'hypothése que les mécanismes de reptne sont pas modifiés par

I'encastrement et I'éloignement du bord de penteatamene au cas d’'une fondation en créte
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de talus en définissant un talus fictif bati enargl le bord aval de la fondation au point
d’émergence de la surface de rupture sur un tatallele au talus naturel a une profondeur

D/B. Le pointS, est obtenu comme indiqué sur la Figure 2.22

Terrain réel

Spirale ?
logarithmique S 75’

Figure2-22 Prise en compte de I'encastrement des fonda#bleur éloignement du bord du talus,
d’'aprés Giroud et al (1971).
La méthode de calcul proposée par Giroud et TraiNkiem a fait I'objet d’abaques tres
complets. Les Figure 2.23 et 2.24 donnent a titdicatif pour le cas d’une semelle établie
(4=0) sur un talus taillé a 1/2 ftg0,5) dans un sol purement frottact@) respectivement les

évolutions du facteur de portang et du coefficient réducteur de la portancaveci.

| R
100 1 B/L= 0 e o
': d((H = 450--
| o/8=0 ==
| | g =05
¢ o
5044 . _
40 e o
* / /
a5°
209
d/B
10 T T T T T o

0 1 2 3 4 5

Figure2-23 Evolution du facteur de portaridg en fonctionl, D’apres Giroud et al (1971).

dip
1+ B=0
d/B /
D/B=10 pd
teg = 0,5 /¢r=30° /
&
=0 3:.0/'
e - d0° -
0,5
%/,_.f o |
|
0 . . . r — 1 I'11'/;'-—13
0 1 2 3 4 5

Figure2-24 Evolution du coefficient réducteur de portaipean fonctiont, D’apres Giroud et al
(2971).
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Graham et al. (1988) ont développé une méthodaldeldasée sur le concept des lignes de
glissement. Le probléme est traité dans le caedumdation bidimensionnelle établie sur un
sol sans cohésiort£0), régi a la rupture par une loi de Mohr couloembplasticité parfaite.
La Figure 2.25 rappelle les schémas de rupturegté@sigpar Graham pour étudier la solution

d'une semelle non encasti@B=0 et en créte de talusO.

Figure2-25 Zone de rupture poar0, d'apres Graham et al(1988).

Xy

Xy

g
a5°-¢/ wep U (1
Toe R Tor

Tig

Spirale logarithmique

Figure2-26 La géométrie de rupture asymétrique du coiRR.tNapres Graham et Hovan (1988).

SLOPE 6:1 4:l 2:1 1.5:1 SLOPE 6:1 4: 2:1 1.5:1
0 | I I — T T 1000 TT T T T T
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>~ L a.;g:o.o i L & CHEN AND DAVIDSON (1973) |
=z é =0.0 © MIZUNO ET AL. (1960)
[ 400 [* #GRAHAM AND 4  s00k * MEYERHOF (1957} =
ﬁ 45° STUART (1971) o GIROUD AND TRAN (1971)
u = BOWLES (1975)
E i A KOVALEV (1964)
(™ i v HANSEN (I1970) .
w *
(o] 40° AUTHORS
D 100 - 100 - .
> L 2 e .
L
o - - -
<t *
b a0l a0}l -
O
o
= b i
x 30° r
w ALL VALUES FOR ¢=40°,D/B=H/B=0

] 1 1
10 10
0 10 20 30 40 0 10 20 ‘ 30 40
SLOPE ANGLE @ (DEG) SLOPE ANGLE @ (DEG)

Figure2-27 Facteur de la capacité portaN{gen fonction de I'inclinaison de taly@s pourD/B=1
=0, d’'aprés Graham et Hovan (1988).
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Pour des configurations plus complexB8B5>0 ; A>0) d'autre hypothése sont faites pour se
ramener au cas d'effet de la surcharge, le mécardemupture dans ce cas est présenté sur la

Figure 2.28. Les variations &, obtenues sont montrées sur les Figures 2.29@t 2.3

=
v

="

: NJP"

-
—_——
——

(b}

Figure2-28 Schéma de rupture dans le D&#>0 etA1>0, d'apres Graham et Hovan (1988).

______ H/B=0.0 —————H/B=0.5 * a=0 (GRAHAM AND STUART 1971)
1000 . ; .
n ' : " tad k¢ (bl F ¢ " e)
45°

I
4CP-““‘--\x\
i \\
= 1 T 30'\ _
~

;

100 7]
g

10 -I\HI‘Q‘\ | ] ] | l I |

O 10 20 30 400 10 20 30 400 10 20 30 40
a (DEG) a (DEG) a (DEG)

Figure2-29 Valeurs d&\,4 : () D/B=0 ; (b)D/B=0,5 ; (c)D/B=1 et (=0 et 0,5), d’apres Graham et
Hovan (1988).

Nyq
T ®%T T [ % T x0T
5 & 4&*
./
T W T [% T % 1 T
& 4 & 9
1 11 1 11
T T T 1

1000

100

Nyq

O 10 20 30 40
a (DEG) a (DEG) a (DEG)

Figure2-30 Valeurs d&\,q ; (a)D/B=0 ; (b)D/B=0,5 ; (c)D/B=1 et ¢=1 et 2), d’aprés Graham et
Hovan (1988).
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Chapitre I Capacité portante des fondations supeif@sed proximité d’une pente

Saran et al. (1989) ont déterminé la capacité ptatd'une fondation a proximité d’une pente
sollicitée par un chargement vertical, en utilisbapproche d'équilibre limite et d'analyse
limite. lls ont comparé les résultats de deux agipes avec les résultats des essais effectués
sur des modeles réduits. Dans I'approche d’éqeilitnite, ils ont supposé que la fondation
est filante, rugueuse et le sol au-dessus de la dada fondation a été remplacé par une
surcharge uniforme équivalente, ils ont supposélgwml au-dessus de la fondation n'a pas
la résistance au cisaillement. lls ont supposé lguepture se produit a coté du talus et la
résistance au cisaillement du sol de l'autre c@épas été totalement mobilisée, comme
indique la Figure 2.31, La zone de rupture estséwien deux zones, zone élastique et une
combinaison de cisaillement radial et passive déenpar un arc de spirale logarithmique
KE. La contrainte de cisaillement sur le coté platasactérisée par le facteur de mobilisation

m et sa résistance au cisaillement est exprimée par

r =m(c + &agg) (2.20)
Le degré de mobilisation est calculé en détermibémuilibre du coin élastique (zone 1) et du

cisaillement radial (zone 2), Saran et al (1989)ppapose les facteurs de la capacité portante

comme suit :
Poc * Pome | (L+m)singsing,,
c~ + - (2.21)
cB sin@+¢.,)
P,+P
N, =_M__r (2.22)
yD (B
P.+P i i
= Foe * Pome @+ m)3|n¢3|n¢m (2.23)
cB sin@+¢,,)

Figure2-31 Surface de la rupture supposée par la métiiédeilibre limite et I'analyse limite,
d’apres Saran et al. (1989).

Dans l'analyse limite, le mécanisme de ruptureéauétisé similaire a celui adopté dans les
autres analyses limites et il est cinématiqguemathissible sans modification de la

géomeétrique pendant I'écoulement plastique. llanisait aucune déformation plastique dans
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Chapitre I Capacité portante des fondations supeif@sed proximité d’une pente

un état de déformation plane, puisque le sol estsidéré comme idéalement plastique.
Egalement le critére rupture de Coulomb a été gakd le degré de mobilisation de
contraintes de cisaillement se produit au coursneicanisme de rupture. Le tableau 2.4

présente les résultats des facteurs de la capexiiEnte d’aprés Saran et al (1989).

Tableaw2-4 facteur de la capacité portante, Saran etS@q)l

¢ (deg)

Facteur p° DfiB A 40 35 30 25 20 15 10
30 2537 12,41 6,14 3,20 1,26 0,70 0,10

N, 20 O 0 53,48 2454 1162 561 4,27 1,79 045
10 101,74 4335 1965 9,19 435 196 0,77
0 165,39 66,59 28,98 13,13 6,05 2,74 1,14
30 60,06 34,03 18,95 10,33 5,47 0,00 -
20 O 1 8595 4249 2193 11,42 589 1,35 -
10 125,32 55,15 25,86 12,26 6,05 2,74 -

0 165,39 66,59 28,89 13,12 6,05 2,74 -
30 91,87 49,43 26,39 - - - -
25 1 0 115,65 59,12 2880 - - - -
20 143,77 66,00 28,80 - - - -
<15 165,39 66,59 28,80 - - - -
30 131,34 64,37 28,80 - - - -
25 1 1 151,37 66,59 28,80 - - - -
<20 166,39 66,59 28,80 - - - -
30 0 12,13 16,42 898 7,04 500 3,60 -
20 1 12,67 19,48 16,80 12,70 7,40 4,40 -

N <10 81,30 41,40 22,50 12,70 7,40 4,40 -

d 30 1 28,31 2414 22,50 - - - -
20 1 42,25 41,40 22,50 - - - -
<10 81,30 41,40 2250 - - - -
50 21,68 16,52 12,60 10,00 8,60 7,10 5,50
40 0 0 31,80 22,44 16,64 12,80 10,04 8,00 6,25
30 44,80 28,72 22,00 16,20 12,20 8,60 6,70
20 63,20 41,20 28,32 20,60 15,00 11,30 8,76
<10 88,96 55,36 36,50 24,72 17,36 12,61 9,44
50 38,80 30,40 2420 19,70 16,42 - -
40 0 1 48,00 3540 27,42 21,52 17,28 - -
30 59,64 41,07 30,92 23,60 17,36 - -
20 75,12 50,00 35,16 27,72 17,36 - -

N <10 9520 57,25 36,69 24,72 17,36 - -
50 3597 28,11 22,38 18,38 15,66 10,00 -
40 0 0 51,1 37,95 29,42 22,75 17,32 12,16 -
30 70,59 50,37 36,20 24,72 17,36 12,16 -
20 93,79 57,20 36,20 24,72 17,36 12,16 -
<10 95,20 57,20 36,20 24,72 17,36 12,16 -
50 53,65 42,47 35,00 24,72 - - -
40 1 1 67,98 51,61 36,69 24,72 - - -
30 85,38 57,25 36,69 24,72 - - -
<20 9520 57,25 36,69 24,72 - - -

Kusakabe et al (1981) ont fait I'étude des paraiogts qui influent sur la capacité portante

d'une fondation superficielle a proximité d'un gataillé dans un sol frottant et cohéremt (
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c), basé sur la méthode d'analyse limite (bornersyoré). Figure 2.32 présente le schéma de
rupture adoptée par Kusakabe (1981) qui est eraboord avec les surfaces de rupture réelle.
La Figure 2.34 montre les surfaces de rupture aigsdra\. etN, en fonction du rapport et la

hauteur normalisée h de talus.

lr l- /
L-dE_FJJ:JrJJ
F E D
i ¥
HE kB c
| AL
B
AT
| A _
"'-.‘:\ £ AR

Figure2-32 Mécanisme de rupture, d’aprés Kusakabe €1281).

{;"E-s.tr}
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Figure2-33 Valeurs critiques de etN, en fonctionc/ yB et h pour =45° eta.B=1), d’apres
Kusakabe et al. (1981).

15

¢=30", §—=45, a=1.0

0 5 10
Nr

Figure2-34 variation des surfaces de rupture et des rst#eN et N, en fonctionc/ yB et h pour
(8=45° eta.B=1), d’'apres Kusakabe et al. (1981).
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Salencon et al. (1983) ont appliqué au cas de todaétablies a proximité d'une pente la

théorie de calcul a la rupture. La méthode propaségporte donc une approche « statique »
et une approche « cinématique ».

La Figure 2.35 montre les schémas de rupture etptexipales hypotheses adoptées

par Salencon, comme dans la méthode de Kusakahkenes! et /II sont supposées étre des

blocs rigides et la zone intermédialfain secteur déformable.

|Vu

e
P
/ Massif frottant (")

et cohérent ( ¢)

Figure2-35 Schéma de rupture et hypothése adoptés parcsal et al. (1983)-approche
cinématique.

Les Figures (2.36-2.37) présentent les princip&sultats obtenus avec cette méthode pour le

cas d'un talus a 1/2 {tg0,5) dans un sol pulvérulerd=0).
!

160 1
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o

Figure2-37 Evolution du coefficient de réduction de podeigz en fonctiont, d’apres Salencgon et
al (1983).
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Tatsuoka, Huang et Morimoto (1989) ont étudié lpacété portante de fondations établies a
proximité d’'une pente a partir de la méthode deaatéristiques. Tatsuoka a prouvé que la
solution théorique de Graham est correcte. lls supposé que le sable étudié a un
comportement completement différent d’'un matérimstmue. En outre, la charge maximale

d’'un sable a atteint le pic avant que la rupturegmmplétement développée. Par conséquent,
si I'on considére que la force maximale (pic) esbitisée au long de la ligne de glissement,

donc on trouve une surestimation dans la capaoitamte.

Azzouz et al (1983) ont utilisé la méthode d'étudilimite basée sur le principe des arcs
circulaires, pour étudier la capacité partantealfomdation carrée, filante et repose sur un sol

caractérisé par un angle de frottemgnd et une cohésiotrs, (Figure 2.38)

i -

Figure2-38 Description du probleme, d’apres Azzouz e{1&83).

Les Figures 2.39-2.44 présentent la variation deffmdent de la capacité portanté. en
fonction de la distance normalisée d'une fondatisuperficielle filante et carrée

respectivement.
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Figure2-39 Variation dé\, en fonction de la distance normalisée d'une faoddtlante pour
B/H=0,25, d’apres Azzouz et al. (1983).
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Figure2-40 Variation de Nc en fonction de la distancemadisée d’une fondation filante pour
B/H=0,5 ; d’aprés Azzouz et al. (1983).
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Figure2-41 Variation de Nen fonction de la distance normalisée d’'une fdnddtlante pour
B/H=1, d’apres Azzouz et al. (1983).
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Figure2-42 Variation de Nc en fonction de la distancemadisée d'une fondation carrée pour
B/H=0,25 ; d’apres Azzouz et al. (1983).
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Figure2-43 Variation de Nc en fonction de la distancemadisée d'une fondation carrée pour
B/H=0,5 ; d’aprés Azzouz et al. (1983).

10.0
—— O=5°
8.0 —— :..—_-__—-;:E-- F__‘su_..‘_.-—-""
= |
8 __,__,.---""'"" L
6.0 P '_,..-EQ:::{F::-.‘
L .____..--"'"':--:"45 e
f- '_-_::':_‘_.—-' m.'-.'_.‘__-—' -
4.0 s T p— ]
==5’ -‘—-.-_._ |, = N
] -
z.o - -
[ B/H= £,.00
AYHlc =D
0.0 1 1
©.o 1A 0.2 03 0.4 05 [+ X1 0.7 oe 0.9 1.0

Figure2-44 Variation deé\, en fonction de la distance normalisée d’'une fdndatarrée pour
B/H=1 ; d’aprés Azzouz et al. (1983).

Narita et Yamaguchi (1990) ont étudié la capacitégmte de fondations établies a proximité
d’'une pente, a partir d’'un concept d’équilibre lienet en supposant que la surface de rupture
n'est composée que d’'une seule spirale logarithengpassant par le bord amont de la semelle
(Figure 2.45). La méthode consiste alors a recleerehspirale conduisant a la charge limite
la plus faible. Le sol a été considéré frottant@hérent régi a la rupture par le critere de
Mohr-Coulomb. D’apres la méthode de logarithmigpeate, Narita et Yamaguchi (1990)
ont proposé les facteurs de la capacité portargdamhelations superficielles a proximité d’'une

pente, sous un chargement vertical centré comnhe sui

Qq (/l +1) cod (a + w)
Ng = =
2bp, cof a

(2.24)
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Qc A
= <C — = - 2.25
Nc b ,ucosza (Nq 1) cotg ( )
Qy 9f (a)
N,, = = - 2.26
4 2yb2 16co§a ( )
ol :f(a) = g(a) + exp(3uw) cof & +w X sinf+w ¥ cdda sim (2.26a)
g(a) =(2/1+ 9,L12 )[exp((}uv{ 3 cos{+w ¥ sim(+ a)})— B cos- smn] (2.26Db)

d=rgcosa—>b

Log-spiral
r=rygexp(p 6)

Figure2-45 surface de glissement, d’apres Narita et Yaiclsig 1990).

La Figure 2.46 indique les schémas d’équilibre denent pour chaque facteur de la capacité

portanteN., Ng, N, respectivement.

(a) c—term (b) po—ters .

. d ' d
Qe| £27% da Qq * ?\'1\
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TyCOS & T 08T
£
.bda

Figure2-46 équilibre de moment, d’apres Narita et Yamag(t99Q.
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Le tableau 2.5 présente les résultats des factluta capacité portante obtenus d’apres la

méthode de spirale logarithmigul' a Narita et Yamaguchi (1990), Terzaghi (1945) et
Caquot-Kerisel CK’ (1953).

Tableaw2-5 Facteur de la capacité portante, d’apresNetittamaguchi (1990).

. N N N,

¢ SL T CK SL T CK SL T CK

0 5,52 5,71 5,14 1,0 1,0 1,0 0,0 0,0 0,0

5 7,09 732 6,49 1,62 1,64 1,57 0,38 0,0 0,45
10 931 9,64 8,35 2,64 2,70 2,47 1,27 1,2 1,22
15 12,53 12,8 10,98 4,36 4,44 3,94 3,19 2.4 2,65
20 17,39 17,7 14,83 7,33 7,48 6,40 7,32 4,5 5,39
25 2502 250 20,72 12,67 12,7 10,66 16,52 9,2 810,8
30 37,60 37,2 30,14 22,71 225 18,40 38,07 200 4®@2,
35 5965 57,8 46,12 42,77 414 33,30 9248 440 08,
40 101,3 95,6 7531 86,01 81,2 64,20 2439 114 4109,
45 1879 172 1339 188,9 173 1349 7244 320 271,8

Le tableau ce dessous (2.6) présente les résultatta charge limite d’aprés Narita et
Yamaguchi (1990) pour différents positions de ladiation,.

Tableaw2-6 La charge limite, d’aprés Narita et Yamagud$i90).

4 0° Os1 0s2 (Gs2Gs1) ek (Ge/Gs2)
0 271 271(100) 252(93)
10 618 582(94) 530(91)
0,0 20 1,685 1,570(95) 1,256(80)
30 5,798 5,582(96) 3,679(66)
40 29,510 28,900(98) 14,430(50)
0 369 369(100) 350(95)
10 880 841(96) 772(92)
0,5 20 2,413 2,269(95) 1,884(82)
30 8,162 7,809(96) 5,484(70)
40 38,620 37,340(97) 20,730(56)
0 467 467(100) 448(96)
10 1,138 1,099(96) 1,010(92)
1,0 20 3,149 3,012(96) 2,511(83)
30 10,480 10,040(96) 7,289(73)
40 47,600 45,770(96) 27,030(59)

Michalowski et al. (2010) ont utilisé la méthodamilyse limite pour étudier le probleme de
la stabilisation des pentes en 3D constituant umps@ement cohérent sous un chargement
surfacique vertical, supposant comme une fondaigerficielle carrée. Michalowski et al.

(2010) ont proposé un machinisme de rupture poaased’'un sol purement cohérent, comme
indiqué sur la Figure 2.43 (a ; b et c).
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Plane Insert

Caza 1

Figure2-47 Définition du probleme, d’apres Michalowskia&t(2010).

Michalowski et al. (2010) ont proposé des diagraswde calcul de la charge limite pour
différents parametres. Les Figures 2.48-2.49 ptémeries résultats de rappdftany en

fonction c/yHtany pour différents angle d’inclinaison de la pefitet hauteur normalisée de la

pente B/H.

—Cc
H tang

Figure2-48 Variation de la charge limitgtany en fonction de/yHtany pour$=30°, d'apres
Michalowski et al. (2010).
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—c
Y tang

Figure2-49 Variation de la charge limitgtany en fonction de/yHtary pourf=45°, d’aprés
Michalowski et al. (2010).

La Figure 2.50 présente les résultats de rapptcten fonctionB/H pour différents rapport
P/yH une fondation posée a proximité d’'une pente d'nglea=45° et caractérisé par un

angle de frottemerng=15°.

14

(a)

11 o2
e

10

B
H

Figure2-50 Variation de laH/c en fonctionB/H pourf=45°etp=15°, d’aprés Michalowski et al.
(2010).

La Figure 2.51 présente les résultats de rag@Bren fonctionB/H pour différents angle de
frottement de sob=15° et 30° d’'une fondation posée a proximité d'yeste d’'un angle
p=45°.
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1.0

Figure2-51 Variation de |&/H en fonctionB/H pour$=45° etp=15° et 30°, d’aprés Michalowski
et al. (2010).

La Figure 2.52 présente les résultats de rappliF en fonction de l'inclinaison de la pente
B pour différents hauteur de la peBté.

0.25

0.05

0 4 s e 70 8
BC)
Figure2-52 Variation des/yHF en fonction poup=90°, d’aprés Michalowski et al. (2010).
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Tableaw2-7 Les valeurs critiques dedgB tang (x102) pour angle d’inclinaison de la pente
p=45°, d’apres Michalowski (2010).

B/H
¢ (deg) W 1,0 2,0 3,0 5,0 ©

3,5 16,35 149,53 186,53 205,35 218,70 238,09
5 11,43 93,497 122,62 134,49 143,06 155,48
10 5,671 30,741 48,855 52,947 56,332 60,918
15 3,732 18,971 25,089 27,180 28,744 30,965
20 2,747 10,395 13,870 14,998 15,749 117,001
30 1,732 3,158 4,053 4,335 4,559 4,873
40 1,192 0,415 0,536 0,575 0,603 0,642

Georgiadis (2009) a étudié le probleme de la cabaartante d’une fondation superficielle
non encastrée, rigide et rugueuse de largeuwepose sur un massif cohérent et située a une
distancel de la créte d’'une pente qui fait I'angleavec I'horizontale, soumise a une charge
verticale centrée (Figure 2.56), déterminée paukition numeérique aux éléments finis grace
au code Plaxis.

La Figure (2.57) montre les schémas de rupture peeas. Georgiadis (2009) a proposé trois
types de mécanisme de rupture; mécanisme de eumterla capacité portante (a,b),

mécanisme de rupture de talus général(c).

-

i B —k

Cury By ¥

p

Figure2-53 Définition du probleme, d’apres GeorgiadisO@0

(<)

[ —

Figure2-54 Modes de rupture, d’aprés Georgiadis (2009).
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Ce probleme a été effectué en déformation planesdlea été modélisé par éléments
triangulaires avec un comportement élastique parfant plastigue de Mohr-Coulomb,
tandis que la fondation a été modélisé comme rugguaunec des éléments poutres et avec la
méme résistance au cisaillement et le module @ddlerment de l'interface et des éléments de
sols adjacents. Les éléments d’interface ont &éégl entre la fondation et le sol. La Figure
2.58 montre un exemple de maillage utilisé powake d'une pente de 45° de 7,5 m de hauteur

et la distance normalisée 2m.

128 B L 2B

o

Figure2-55 Maillage pour une semelle filante au bord d'pente, d'aprés Georgiadis (2009).

Georgiadis (2009) a proposé des abaques de camheftant d'obtenir le facteur de
portanceN. pour n'importe quelle valeur de rappayBy, d'angle de la penjg de la distance
normaliséel et la hauteur de la pente normalidéd3 et a développé une équation pour
déterminer le coefficient non draibhg en fonction de la cohésion, poids volumique de lsol
largeur de la semelle, la distance de la semeHlegmport a la pente, I'angle de la pente et la

hauteur de la pente.

For A</o:
No=Neot (5,14 Neg) 2-[1+ 2 (1- 2 (2.27)
Ay 2 A
2p3
Sachant queNg, (Nc pour =0)= 5’14—Jﬁ (6 en rads) (2Rr7a
- 51l4xc,

Py (%‘) B, (8 en rads) (2.27b)
Fori>Ag- N, =5,14 (2.28)
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Aussi, Georgiadis (2009) a proposé des procéduwesqalculer le coefficient de la capacité
portanteN; a partir de I'équation qui a proposé et les diagnas de calcul qui sont présentés
sur les Figures 2.59 a 2.61, comprenant les eémpeantes :

- Le rapporicu/yB est calculé ;

- Si le rapportc/yB>2,5 ; la détermination du coefficient de la capagibrtanteN; est
calculée a partir de I'équation 2.21- Si le rapdgitc,/yB<2,5 et=30° la détermination du
coefficient de la capacité portarite est calculée a partir de I'équation 2.21 ;

- Pour les autres combinaisons du rappgiB et I'angle d'inclinaison de la penteils sont
déterminés a partir des abaques qui sont présamtéss Figures 2.62 a 2.65 ;

- Pour des rapportd/B inférieur a la valeur limite de 0,25 ; 0,5 ; od®pour les pentes des
angles de 15°; 30° et 45°, respectivement, lawade N; peut étre augmentée en utilisant
I'interpolation linéaire entre cette valeur pourvideur limite qui correspondent la valeur
limite du rapporH/B et 5,14 pouH/B=0 ;

- Pour les rapportbi/B supérieur a 0}8¢/B la valeur du coefficient dBl; est probablement
diminue a partir de I'interpolation linéaire entrette valeuH/B =0,8H,/B et 0 aH/B=Hy/B.

la hauteur de la pentéy correspondant a la valeur de la stabilisatioradeehte 5,33 et égale
aHy=5,3%./y.

b — e ———
1
1
1
i
i
CIN ST SN TSP . N SN
i
L - —--L

=
(=
[F
i

2.5 3 35 4

Figure2-56 Variation deé\, avecl pourc/yB=0,5 ; d’aprés Georgiadis (2009).

55



Chapitre I Capacité portante des fondations supeif@sed proximité d’une pente
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Figure2-58 Variation de\, aveci pour c§B=2 ; 2,5 ;5, d’apres Georgiadis (2009).

Shiau et al (2011) ont déterminé la capacité ptetalune semelle filante non encastrée,
rigide et rugueuse de largeByrepose sur un massif de sol cohérent et sitwge @istance

de la créte d'une pente qui fait I'angl@vec I'horizontale. Shiau et al (2011) ont utiliaé
méthode numérique basé sur les bornes supérietnegégeures, comme présenté sur la
Figure 2.62.
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P
AAA]

LAIRIK]

Figure2-59 Maillage pour une semelle filante au bord @' pente, d’aprés Shiau et al (2011).

Shiau et al (2011) ont proposé des procédures lfgstimation de la capacité portante dans
ce cas comme suivant :

1-Déterminer les valeurs représentatives les naatéd,, y, c,/yB etL/B.

2- déterminer la valeur dey(yB) critique, qui entraine un effondrement de la pent

ou : N = c/yHFs peuvent étre obtenus a partir des diagrammes derT@d937) en posant
queF<1,0

3-vérification la valeur dec(/yB)> (c./yB) critique, si ¢/yB) < (c/yB) critique, entraine un
effondrement de talus, oa,yB) > (c./yB), la pente est stable. Progrés a étape 4.
4-CalculerP/yB en utilisant les diagrammes de la conception qtipoésenté sur les Figures
2.63 et 2.64:

50 50
L/B=2a/B=0) (L/B =3 afyB =0) ,
40 - s 40 1
30 4 30 Smooth base
p r
B 20 ] B 9]
10 - 10 - o 285
Smooth base ——B=%
0 £ T T T Ll Ll 0 T T I T T
0 2 4 6 8 10 12 0 2 4 6 8 10 12
Cu/]"B Cu/j!B

Figure2-60 Les bornes supérieures et inférieures moyepmasdifférents angles des pentes pour
L/B=2 et 3 respectivement. D’apres Shiau et al1{30
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50 50
(L/B =4, q/yB =0) (L/B =6, q/yB =0)
40 + 40 4
Smooth base Smooth base
30 4 30 1
R, p
yB .
20 1 VB 204
o —_ 3 = 30°
L ﬁ o 300 e ﬁ — 600
101 Y g 10 S g 1
U T T T T L] () T T T T
0 2 4 6 8 10 12 0 2 4 6 8 10 12
f'u/'VB C“/’J/B

Figure2-61 Les bornes supérieures et inférieures moyepmasdifférents angles des pentes pour
L/B=4et 6 respectivement. D’apres Shiau et al. (301

2.4 Effet de la pente sur la capacit@portante d’'une semelle filante sous charge inclinée

Giroud et Tran-Vo-Nhiem (1973) et Maréchale (19889 été les premiers a étudier les effets
du couplage chargements-proximité d'une pente a&ucapacité portante d'une fondation
superficielle filante : chargement inclinée centréles, chargement centrée-talus, chargement
inclinée excentrée-talus). Maréchale (1999) a étladconfiguration mentionnée ci-dessus par
une approche expérimentale, utilisant le conceptaiedeles réduits centrifugés.

Dans le cas de la présence de la pente, les ssiffaoes de part et d'autre de la fondation ne
sont pas symétrigues, comme c'est le cas pour am lpbrizontal. Par conséquent ; il est
indispensable de traiter les cas des divers chageninclinés distinctement en fonction de
leur direction par rapport au talus : une forcegée vers le talus (a) est considérée comme
inclinée positivementsf0), et vers l'intérieur du talus (b) est considéocdmme inclinée

négativementd<0), comme montré sur la Figure 2.65.

- d/B o B - - d/B o B -
(a) y (b) ;
S 0
\/ H H \(
h h
B p

Figure2-62 Convention de signes des inclinaisons degjelgn) positif, (b) négatif.
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Pour tracer les courbes d’enveloppe ou les surfaltieses, le Fascicule 62 (1993) a proposeé
d’exprimer le coefficient de minoratelyg pourds>0 :

2
. o+p'
=|{1- 2.29
P (1 " j ( )

Sachant que/j" = 45(1—@ ) (2.29a)

Par ailleurs, Maréchale (1999), a propose le cuefitiss qui semble étre mieux évalué par le
simple produit des coefficients élémentaigestis.

5 =‘i5‘ ig (2.30)

En revanche, dans le cas ou l'inclinaison est @rigers I'intérieur du talus, le Fascicule
62(1993) ne recommande que le coefficient du miearasy pris égal a la plus petite des

valeurs suivantes :

2

5= (1—4%) 2.31)
L2

55 =( —%j 2.32)

Récemment, la charge ultime peut étre décrite,pamncomme une charge verticale diminué
en fonction des coefficients correctifs, mais adéfinition des surfaces ultimes dans le plan
(V, H) de parametres de chargement de la fondation.gizelis (2010) a étudié le probleme

de la capacité portante d’'une fondation filantajsscharge centrée inclinée, dans un sol
purement cohérent et au bord d'une pente ; ledtagsusont présentés sous la forme de
surfaces ultimes dans le plan des charges verialdorizontalesM-H). Pour tracer les

diagrammes d’interaction ou les surfaces ultimesyrGiadis (2010) a proposé les expressions

suivantes :
y=1- 1V (2.33)
{75
T+2
ou :h= co{l—z-[+ ] (2.34)
¢ =1-p@1-e™) (2.35)

59



Chapitre I Capacité portante des fondations supeif@sed proximité d’une pente

2.5 Conclusion

On a présenté dans ce chapitre les differenteggtexpérimentales et théoriques consacrées
a l'evaluation de linfluence de linclinaison da Icharge sur la capacité portante des
fondations superficielles reposant sur une surfagezontale, I'effet de la pente sur la
capacité portante des fondations superficiellegjrftuence de l'inclinaison de la charge sur
la capacité portante des fondations superficigdlggoximité d'une pente. De nombreuses
formules des coefficients de l'inclinaison de lade ont été proposees pour tenir compte de
I'effet de l'inclinaison de la charge sur I'équatigénérale de la capacité portante. Les études
montrent que la capacité portante des fondatiomeerfioielles diminue sous l'effet de
I'inclinaison de la charge par rapport aux fondaieous un chargement vertical. La portance
d'une semelle filante établie a proximité d'unet@est affectée d'un coefficient reductgur

les études ont montré que la portance des fondatians ce cas dépend de I'angle de falus

la hauteur de la pente, la distance relativet aussi les caractéristigues mécaniques du sol.
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Chapitre IlI

Lois de comportement et modélisation numérique

3.1 Introduction

L'évolution du milieu urbain avec des ouvrages iqupes, génere de nouvelles exigences de
déformabilité des sols supports. Les études géoimebs exigent de ce fait une
compréhension compléte du comportement des solsteraction avec les ouvrages. Le
développement d'une telle loi de comportement poaquelette solide repose a la fois sur les
schémas théoriques de la mécanique des miliewncgn(élasticité, plasticité, viscosité et
leurs combinaisons) et en méme temps sur l'expétatien en laboratoire et en place.
D'apres les rhéologues, plusieurs types de loisodgportement sont a distinguer selon les
caractéres des comportements des matériaux telstguidt comme un corps élastique, tantot
comme un matériau élasto-plastique ou plastiquiaipaPlusieurs criteres sont proposés pour
évaluer le comportement des sols définis a pauirtgpe de charge, du domaine de
déformation. La nécessité de calculer les défoonatdes sols sous différentes sollicitations
est un probléme complexe, ces conditions complgussfient ['utilisation d'un outil
numerique adapté pour prendre en compte le commpenteglobal de ce type d'ouvrage.

Ce chapitre est consacré a la présentation deslesodé comportement concernant les
calculs numériques élastoplastiques bidimensionetisaussi la présentation de I'outil
numeérique FLAC qui a été utilisé dans cette theser gtudier la capacité portante des

fondations superficielles.
3.2 Lois de comportement

Le choix de la loi de comportement est en fonctthn matériau que l'on étudié, mais
également des phénomenes a traiter. Dans ce t@vakernant la portance des fondations
superficielles, dans cette case le comportemensalupeut se comporter de facon tres
différente : parfois comme un corps élastique,@arfomme un matériau élasto-plastique ou
plastique parfait. En général, la loi de comporteimermet de relier les contraintesaux

déformations subies par le matériau. C'est elle qui prendreoempte la nature du matériau.

Il est observable que sur de nombreux matériaugolarbe §, ¢) présente deux parties

distinctes : une partie linéaire correspondant acamportement réversible du matériau
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(élasticité) et une partie non linéaire correspom@aun comportement irréversible a partir de

la limite élastique (Figure 3.1).

g

pic

palier

grandes déformations

Figure3-1 Courbe contrainte — déformation, d’aprés Me4d1893).

Les relations entre les contraintes et les défoomatsont souvent linéaires et isotropes pour
les calculs de déformations et affirmer qu'un matéest isotrope, ils sont caractérisés par
deux grandeurs caractéristiques, soit le moduMalmgE et le coefficient de Poissarou le
module de cisaillemenG et le module volumiqueK. Une loi de comportement est
significative si elle peut représenter le mieuxgilde I'ensemble des aspects de la réponse du
sol aux sollicitations qui lui sont imposées. Dses formulations de modéles de
comportement ont pu étre établies pour caractdesssmportement des sols. En pratique, un
bon modéle de comportement doit admettre une fosoffisamment simple pour étre
utilisable et adaptée a son introduction dans ute @e calcul numérique en déformation. Il
doit comporter un nombre limité de parametres méocas faciles a identifier a partir des
données expérimentales courantes. Les lois rhéplegipour les sols étant tres nombreuses.
Nous choisissons seulement un représentant denesrtzlasses des lois de comportement qui
ont été utilisées dans cette these pour modéliserfdndations superficielles une 2D a

comportement linéaire élastique.
3.2.1 Comportement élastique linéaire (loi de Hooke)

Le comportement élastique linéaire signifie queeteseur de déformation est proportionnel au
tenseur de contrainte au cours du chargement. é¥aptooke, la relation contrainte-
déformation est linéaire, caractérisée par deuamatres : un module d'élasticité axial de
Young E dans le cas d'un essai de compression ou trastiople, ou par le module de

cisaillementG pour un essai de cisaillement simple (Figure 8t2¢ coefficient de Poisson
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81 —:/

Figure3-2 Loi de comportement élastique linéaire.

Un matériau est dit isotrope si toutes ses progmidte varient pas avec la direction des
sollicitations. Par conséquent, les matériaux dgms sont caractérisés par deux grandeurs
caractéristiques, soit le module de Younagt le coefficient de Poissonou le module de
cisaillementG et le module volumiquk.

Dans le cas de I'élasticité linaire, I'expressianplus courante est donnée par la relation de

Hooke qui adopte les formes établies dans les i@msad. 1 et 3.2.

_(1+v) %
§ = o % %G 3.1)
G = e e.d
I a+v) @+ v)a- 2v) KT (3.2)

(Dias, 1999) a proposé des relations entre cesdparametres résumées dans le tableau 3.1.

Tableau3-1 Relations entre les parametres de I'élasticiéaire isotrope (Dias, 1999)

Expression des paramétres

C;i?;%ggs Module de Module Module Coefficient de
Etilisés cisaillementG d'YoungE volumiqueK Poissonv
G E G E G.E E-2G
9G -3E 2G
3K -2G
G.K G 9GK K 3K-26
3K+G 2(3K +G)
G,v G 2G(L+V) 3GA+Y) v
3(1- )
E, K 3KE £ K 3K - E
E,v E E E Y
' 2(1+v) 31- v)
3K@A- 2
K.v K- 2) 3K (1- ) K v
2(1+v)
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Le module d’Young et le coefficient de Poisson dratériau sont déterminés en estimant les
tangentes initiales aux courbes de:) obtenues a I'essai triaxial axisymétrique (Figare).
Si O, représente I'axe de compressiorOgtet Oy les deux axes dans le plan de I'échantillon

cylindrique, les déeformations, et ey, sont égales et principales, on obtient les reiatio

suivantes :

Az, (3.3)

Ag,,
v=—7">—

Ag,, (3.4)
&L= ¢ (3.5)
82 _83 :‘gxx =‘9yy (36)

+ i

(o, —ay)
[52]
=

Figure3-3 Détermination des caractéristiques élastigiagsviodule de Young, b-Coefficient de
Poisson.

La détermination du module de Youlget du coefficient de Poissond’'un matériau est
réalisée en évaluant les tangentes initiales auxbes de comportement obtenues a 'essai
triaxial axisymétrique. Des valeurs typiques du medde YoungE et du coefficient de

Poissorv pour divers matériaux sont données dans le tald€a(Mestat, 1993).

Tableau3-2 Valeurs du module dYoung et du coefficientRi@sson pour quelques matériaux de
génie civil, d’'aprés Mestat (1993).

Matériau Module de Young(MPa) Coefficient de Poissan
Argile trés molle 0,35-3 0,30 -0,50
Argile molle 2-5 0,30 -0,50
Argile moyenne 4 -8 0,30 -0,40
Argile raide 7-18 0,30 -0,40
Argile sableuse 30 -40 0,30 -0,42
Sable limoneux 7 -20 0,15 -0,25
Sable lache 10 -25 0,30 -0,35
Sable dense 50 -80 0,30 -0,35
Sable dense et gravier | 100 —200 0,30

Acier 180 000 -210 000 0,30
Béton 10 000 -40 000 0,15 -0,20
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3.2.2 Comportement élasto-plastique

Les équations de comportement peuvent prendre deme$ trés diverses, mais le
comportement élastoplastique est plus simple. ktexice d’'un palier d’écoulement sur la
courbe contrainte-déformation et de déformatioméversibles a suggéré d’appliquer ce
schéma de comportement aux sols. Cette applicatiest révélée trés fructueuse ; elle a
permis une description relativement satisfaisam® principaux aspectes du comportement
meécanique des sols saturés soumis a des solboisathonotones. Par ailleurs, ce schéma se

préte bien a la programmation dans les logicielsadeul par différences finies.

On distingue trois catégories de modéles élasttqles :

- les modéles sans écrouissage (critére de ptastmtentiel plastigue associé ou non) et une
élasticité linéaire ou non ;

- les modéles a un mécanisme plastique et unecidssotrope (linéaire ou non linéaire) ou
une élasticité linéaire orthotrope ;

- les modéles a plusieurs mécanismes plastiquaseetlasticité non linéaire.

Les modeles élastoplastiques sont basés sur quaioas fondamentales :

- la partition des déformations ; qui décompostefeseur des déformations totaleg en la
somme du tenseur des déformations élastiqugs €t de celui des déformations plastiques
(&) ;

- la surface de charge, qui définit le seuil detinte au-dela duquel le comportement d’'un
matériau est irréversible (plastique) ;

- le domaine d’élasticité, qui correspond a I'ifgér de la surface de charge et dans lequel les
déformations sont réversible ;

- la régle d’écrouissage ;

- la régle d’écoulement plastique, qui décrit lanmee dont évoluent les déformations
plastiques ;

- 'écrouissage, qui permet de faire estimer |desr de charge dans I'espace des contraintes
en fonction de l'intensité des sollicitations.

- le critere de rupture ou de rupture, qui caraéla rupture du matériau (les déformations

tendant vers I'infini). Lorsque le seuil de contitai n’évolue pas.
3.2.2.1 Surface de charge

Le domaine d'élasticité est défini par une fonctsmalaireF du tenseur de contrainte;),

appelée fonction d charge du matériau et telle:que
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F (03) < O correspondant a I'intérieur du domaine

F (05) = 0 correspondant a la frontiére du domaine

F (03) > O correspondant a I'extérieur du domaine

On appellecritere d'élasticitéla condition F(gj)<O0 et critere de plasticitéla condition
F(0ij)=0.

Domaine plastique

a; o

Figure3-4 Surface de charge en plasticité.

3.2.2.2 Notion d’écrouissage et domaine d’élasticité

Pour les matériaux écrouissables, le domaine diélkds actuel dépend de [I'état
d’écrouissage, que l'on représente par une varikbiatroduite dans I'expression de la
surface de charge, notée désornfra(s;j, K). L'état d’écrouissag& n’évolue que lorsqu’il y

a évolution de la déformation plastique. L'équato(;, K) = 0 définit lasurface de charge
Afin de mieux comprendre la notion d'écrouissageysallons nous placer dans le cas d’'un

essai de traction ou de compression uniaxiale (EigLb)

{jJ
Oyf—-——-— H F
i' B/,
9 7A E C!
/o
0 | —
b £

Figure3-5 Essai de compression uniaxiale.

Le long du chemi©®A le comportement est élastique, c’est-a-dire quadwon décharge, on
revient enO. Le point A, représentant le point limite au-dela duquel oa plus le
comportement élastique correspond a une contraar&ctéristique dite "seuil" de plasticité
initiale ou "limite élastique”. L'éprouvette ayakté chargée au-dela du pofjusqu’enB, on
décharge, le chemin de déchargement ne serBA@snaisBCD. La déformation qui reste
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OD = & est une déformation irréversible (Le comportemeigist pas réversible), dite
plastique. On est donc entré dans le domaine glastSi on recharge, le chemin sBi&F, F
étant le prolongement du chen@AB. I1 rejoint alors le chemin du premier chargemént.
peut assimiler en général la couBEDEF a la droiteDGH et admettre que les déformations
sont réversibles le long de cette ligne. Le nouveuil de plasticité est alors le pokitqui

est plus élevé que le précédehl Cette élévation du seuil de plasticité s'appati®uissage.

Le domaine élastique d'un matériau dépend donc 'éat|d’écrouissage du matériau
(équivalent a I'état de chargement).

Diverses théories ont été construites pour reptésdiécrouissage. Les deux principales
sont :

- la théorie de I'écrouissage isotrope de Tayl@uhcey, qui fait dépendre I'écrouissage d'un
parametre scalaire uniqui®).(Le domaine d'élasticité se transforme par hosgtahde centre

O (origine de l'espace) ;

- la théorie de I'écrouissage cinématique de Prammir laquelle les frontieres d'élasticité
successives se déduisent de la frontiere initiatetyanslation dans lI'espace des contraintes.
L'écrouissage dépend alors d'un parametre tengragvient k;)). Soit @, K) un état de
contraintes et d'écrouissage correspondant a ape de chargement donnée. si cet état est tel
que F(aij, k)<0, le tenseurdf) est inferieur au domaine d'élasticité actuekeyariation de
déformation est donc élastique :

dejj = de;;® (3.7)

Si cet état tel qué& (oj, K)=0, le tenseurd) se trouve sur la frontiére du domaine. Pour
décrire le comportement, il convient de distingseion que le point matériel est en
chargement (tendance a sortir du domaine d'élEtiou en déchargement (retour dans le

domaine d'élasticité).

Il y a un chargement si et seulement si :
F(o, ,k)=dF(o;,k)=0

ij 1 ij (38)
a—Fdaij >0, dg; =dej +def (3.9
do;

Il ya a un déchargement si et seulement si :
F(oy.,k)=0 (3.10)
oF
o. doy <0 de; =de’
i et j 3.11)
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(¢;%, nulles ou constantes) avec la convention de sdinmdes composantes sur les indices

doublés.

3.2.2.3 Regle d’écoulement plastique

La regle d’écoulement plastique exprime I'accraisset de déformation plastiques;) en
fonction des états de contraintes, { et (do; ), et d’écrouissagek) par I'intermédiaire d’'un

potentiel plastiqué, qui peut étre différent de la fonction de chafgeel que :

de;f :d/]aa—G
i (3.12)

di est un scalaire strictement positif, appelé miidgpeur de plasticité. Lorsque les fonctions

F etG différent, la regle d’écoulement est diten associée

On introduit également, lorsqu’il y écrouissage, Mariable H(gj,k), appelée module

d’écrouissage et définie par la relation :

HdA = 6‘3—F0|aij
i (3.13)

3.2.3 Examples des modeéle élastoplastique

Dans le modeéle élastique parfaitement plastiqueriation de charge est confondue avec le
critére de rupture. A l'intérieur de la surfacerdeture F<0), le comportement du matériau
est supposé élastique linéaire isotrope ou anpeir&ur la surface de charge=0), le
comportement est considéré comme parfaitementiquiastIl existe plusieurs critéres de
rupture, qui ont été proposeés, initialement dévyabsppour les métaux et ont été utilisés pour
les sols. A partir de ces critéres il est possilele€onstruire une loi de comportement élastique
parfaitement plastique. De maniére générale, le eéeoelastique parfaitement plastique
constitue une approche acceptable pour analysarmlare des sols dans les problemes de

fondations, stabilité de pentes, de tunnels, deesements.
3.2.3.1 Modele Mohr-coulomb et tresca

3.2.3.1.1 Description du modele

Le modele de Mohr-Coulomb est un modéle souvelisétpour représenter la rupture par
cisaillement dans les sols et les roches tendrete @i élastique parfaitement plastique est
utilisée pour décrire de maniere approchée le commpent des sols pulvérulents (sable) et
des sols cohérents a court et long terme (argildsnens). Dans le plan de Mohr, la droite

intrinséque est représentée par :

r=o,tang +c (3.14)
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ou o, et r sont respectivement les contraintes normales etiskllement, etc et ¢
respectivement la cohésion et I'angle de frottendentatériau (Figure 3.6).
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Figure3-6 Représentation du critére de Mohr-Coulomb dapéan de Mohr (Flac, 2005).
Dans I'espace des contraintes principatas &, o3), la surface de rupture est une pyramide
de section hexagonale d’équation :

F(oy) =|o, = 04| = (0, + 0;)sing — 2ccosp =0 (3.15)

ol o1, o3 représente les contraintes principales extrénrer{>o3, avec la convention de signe
suivant e : les compressions sont comptées pasidng. Lorsquep=0° et y=0°, la loi
s'appelle loi de tresca et elle est utilisée p&iudle des sils cohérents a court terme ; la
pyramide dégénere alors en hexagonale. Le potgdstique s'écrit : Lorsque les angfest

w sont égaux, la régle d'écoulement est associée.

Tableau3-3 Condition de rupture de Mohr-Coulomb et Tredaas I'espace des contraintes
principales.

Loi de

Fonction de charge et potentiel plastique Présentdans I'espace Remarque
comportement,

le critere de Mohr-
coulomb ne fait pas
intervenir la
contrainte
intermédiaire
principales,, L'angle
de frottement est le
méme en compression
(02=03) et en
extension triaxiald;=

02)

F(cflj) = 01—03—2k(01+02)sir¢— Zog<0

ol 6, etos sont des contraintes principales
Mohr coulomb | extrémes

(5 paramétre | Avecoi;<c,<o03

mécanique E, | ¢ estl'angle de frottement interne
Vv, C, ¥, ¢) c la cohésion du matériau

. te
G(aij) =0y -0g—(0p +og)siny +e
(cohésion dans le cas de sol).

0
1i ‘ La contrainte
principale
intermédiaire ne joue
aucun roéle comme
dans le critere de
coulomb.

Tresca (4 F(aij )=0p=03 -2k
parameétre
mécanique E,
v, C)

Avec 0'12 0'22 03
K une constante (cohésion dans le cas d
sol).

ww
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La partie élastique du comportement est définid’pkasticité linéaire isotrope de Hooke. Au
total, la loi de Mohr-Coulomb comprend cinq parame&mécaniquest ’ (module d’Young),

V' (coefficient de Poisson); (cohésion),p’ (angle de frottement) et (angle de dilatance).
Lorsqueyp’ = 0° ety= 0°, la loi est appelée loi de Tresca.

Les parametres de la loi de Mohr-Coulomb sont déte¥s couramment a partir des résultats
d’'essais de laboratoire. La cohésioret I'angle de frottemeng sont traditionnellement
calculés dans le plan de Molar, ¢) & partir des états de contraintes a la ruptwténés pour
chaque essai triaxial.

Les essais en sollicitations monotones réalisésesisols cohérents est des sols pulvérulents
naturels a I'appareil triaxial. La déformation dol augmente au-dela d’un certain niveau de
sollicitation. Les argiles surconsolidées augmentdenvolume au cours du cisaillement et les
argiles normalement consolidées diminuent de vol(Frgure 3.7).

- Les sables laches ont un comportement asympwotd diminuent de volume comme les
argiles normalement consolidées. En revanche, digpocdement des sables denses présente
un pic de résistance comme les argiles surconsgslideéant un radoucissement progressif, et
le cisaillement accompagné d’'une diminution de rwueffet de serrage des grains) suivie
d’'une augmentation de volume (effet de désenchengtr des grains). Un calcul simple

montre que les déformations plastiques vérifiemelation suivante. :

dejy _ — 2siny
dep  1-siny (3.16)

. 2sin L . .
—_l/l caractérise la variation de volume au cours dehkse plastique ; pour
— Sl

La quantite1

cette raison, I'angle est appelé angle de dilatance.

50l surconsolidé

(0-0)
-9 A, x
. {lateritique
50l normalement consolldé x [|
)

@ Courbes contralnte/déformation @ Variation de volume/déformation

Figure3-7 Courbes caractéristiques d’effort-déformatibdesvariation de volume en fonction de
la déformation axiale.
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Le module de Yound est calculé comme la pente de la courbe contraiateisaillement-
déformation horizontale dans la partie élastiquguife 3.8). Le coefficient de poisson peut
étre déterminé de deux manieres différentes. Lanigre méthode consiste a mesurer de
manier a partir de la déformation verticale en farcde la déformation horizontale, pour un
essai triaxial classique. La seconde méthode, eotdir nécessite de faire I'hypothése d’'un
comportement élastique linéaire isotrope. Le cokffit de Poisson est alors calculé a partir
des modules d’Young est de cisaillement.

|‘J1—ﬂ31

2 sin ¢" at s 2c' cos ¢"
1 - sin ¢ T 1 —sing”

=

Fa

.-"'—.EIEing!'.-
7 Y1 -—siny

-

J1-2y £q

| ES S ——..

o]
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Figure3-8 Modélisation d’'un essai triaxial de compressgianla loi de Mohr-Coulomb.

3.3 Modélisation numérique des ouvrages géotechniques

L’analyse des projets géotechniques est possibBcegra de nombreuses méthodes
numérigues. Ce sont des outils généraux de régolutes problemes complexes qui ne
fournissent cependant qu'une solution approximadiveorobleme. L'intérét réside dans leur
capacité a prendre en compte des parametres trés YBimensionnement des fondations
superficielles et profondes, géomeétrie complexe ales discontinuités, loi de comportement
évoluée, etc.). Elles sont donc beaucoup moingigtees qu’elles ne peuvent étre des
méthodes empiriques et analytigues. En contrepagtles sont généralement codteuses,
longues a utiliser et demandent une certaine expegi de la part de I'opérateur. Il existe
plusieurs méthodes numeériques qui sont fréequemramployées dans le domaine de la
géotechnique. La méthode des déférences finies CFLl2805) peut étre considérée comme
un outil efficace et pratique pour simuler le comgment des sols de fondation.

Dans la présente étude, on a choisi d'utiliseoggciel FLAC pour effectuer les analyses

numeriques ; reposent sur les raisons suivantés; BQAC est congu principalement pour

des travaux de géotechnique. Ce logiciel offre daspbilité d'utiliser différents modéles

(modéles linéaires ou non-linéaires) et qui répanhdedivers comportements mécaniques. Et
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finalement, FLAC offre la possibilité de construiree panoplie de fonctions ou procédures
(fonctions fish) que I'on peut inclure dans le mMedk'inconvénient majeur relié a l'utilisation
de la loi compléte du mouvement dans FLAC est quididateur doit avoir une idée du

comportement physique de ce qu'il modélise.
3.3.1 Présentation des codes de modélisation numérique RC (2005)
3.3.1.1 Domaine d’application

FLAC (Fast Lagrangian Analysis of Continua) estnl'ules logiciels les plus utilisés
actuellement pour modéliser et résoudre les proddeem geotechnique. C’est un logiciel en
deux ou trois dimensions basé sur la méthode diésatices finies.

Ce logiciel simule le comportement des structurasstituées de sol, de roche ou d'autres
matériaux qui peuvent subir I'écoulement plastiquand leurs limites d’élasticité sont
atteintes. Les matériaux sont indiqués par desaxi&nou des zones, qui forment un maillage
ajusté par l'utilisateur pour bien correspondreaddrme de l'objet a modéliser. Chaque
élément se comporte selon la loi linéaire ou noédire prescrite en réponse aux contraintes
appliguées aux bords du modeéle. Le matériau pepiiaséfier et s’écouler et le maillage peut

subir des grandes déformations.
3.3.1.2 Différences finies

L’approche en différences finies est utilisée dile est basée sur la méthode de Wilkins
(1964), elle permet de formuler les équations tiffiéelles avec conditions initiales et/ou aux

limites. Dans la méthode des différences finiesiteodérivée présente dans le systéme
d’équations est directement remplacée par une ssipre algébrique écrite en termes de
variations intervenant dans le systeme d’équat{onstrainte ou déformation), en des lieux

discrets de I'espace, contrairement aux éléments fiour lesquels des fonctions de forme
décrivent les variations (contraintes et déplaces)etans tout le massif. Le programme en
différences finies Flac ne nécessite pas le stakage matrice de rigidité globale de grande

taille : les équations sont reformulées a chagse pa
3.3.1.3 Schéma de résolution explicite

Le but premier de FLAC est de trouver une solutgiatigue a un probleme donné.
Cependant, les équations du mouvement dynamiqueudim les termes inertiels) sont
incluses dans la formulation du logiciel. La raigwmcipale est de s'assurer que la procédure
numérique est stable quand le systeme physique lisé@dist instable. Dans la réalité, une

partie de I'énergie de déformation accumulée payseme est convertie en énergie cinétique
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qui se propage de la source et qui par la suitdisgpe. FLAC modélise ce processus
directement puisque les termes d'inertie sont wineent inclus dans le logiciel. Donc
I'énergie cinétique est générée et dissipée tautmdans la realité. Le logiciel FLAC utilise
avantageusement une procédure numeérique pour rtrditestabilité physique. Le
comportement du systeme numérique doit étre irde¥FpPour ce faire, il existe dans FLAC
plusieurs indicateurs pour vérifier le statut dudele numérique (stable, instable, état de
déformation plastique).

FLAC propose les 4 indicateurs suivants :

- L'état des forces non balancées

- Vitesse des nceuds du maillage

- Indicateurs de plasticité

- Historique de certaines variables

Le cycle général de calculs formulés est illustré la Figure 3.9, il comporte deux étapes
principales :

- La résolution des équations de mouvement (laigldmnentales de la dynamique) permet de
calculer les champs de vitesses et de déplacemeaxisoeuds a partir des forces ;

- Le calcul de I'incrément du tenseur de défornretia partir des vitesses nodales et celui du
tenseur de contraintes a partir de la loi de cotepment du milieu.

'Equation d’equilibre
(Equation du mouvement)

A

A\ 4
Nouvelles vitesses ef Nouvelles forces ou
nouveaux At contraintes

déplacements

A\ 4

Relation contrainte/déformation
(modéle de comportement)

A 4

Figure3-9 Séquence de calcul explicite par différencaiedi pour un pas de temps d’apres
Billaux et Cundall (1993).

3.3.2 Méthodologie de modélisation par FLAC.

La Figure 3.10 montre I'organigramme présenté damsanuel de FLAC pour expliquer les

grandes lignes de la stratégie utilisée pour laéghsation. La simulation se fait par phases et
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la réponse du systeme est systématiquement examprés chacune des phases de calcul
pour s'assurer de la validité des résultats.

A 4
Développer le modele numérique :

- Générer le maillage

Fo--- - Définir les paramétres constitutifs

- Appliquer les conditions initiales et aux framgs

A 4
Calcul jusqu’a I'équilibre

Résultats insatisfaisants Examen de la
réponse du
modéle

Modifier le modéle par exemple :
— - remblayer ou excaver le sol, changer la sadiimn
- Changer les conditions aux frontiéres

\ 4
Calcul jusqu’a I'équilibre
Résultats insatisfaisants ou

exécution de d’autres tests
Résultats insatisfaisants Examen de la

réponse du
modéle

Etude
paramétrique
requise

Figure3-10 Méthodologie de modélisation numérique d’apegaanuel de FLAC (2005).
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3.4 Conclusion
Le modéle de comportement élasto-plastique avererile Mohr-Coulomb, présenté dans ce

chapitre, permet une description satisfaisanteatoportement des massifs de sol. Ce modele
présente aussi 'avantage d’'une simplicité dansdexepts est bien adapté a l'introduction
dans un code de calcul numérique.

La modélisation numérique permet aux ingénieurpréeoir le comportement de ce qui est
trop complexe pour étre appréhendé complétement.

La formulation des codes FLAC, donne la possibdieétester différentes idées, de développer
de nouveaux modéles de comportement et de modiEgseéquences de construction.

La modélisation numérique, permet de déterminercdpacité portante d’'une fondation
superficielle, ainsi que son comportement globaklgue soit le chemin de chargement, a

condition de représenter correctement le compomenes differents matériaux.
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Chapitre IV

Capacité portante d’'une fondation filante au bord dune pente sous
chargement vertical

4.1 Introduction
L’objectif de ce chapitre est d’étudier I'influendes parametres géomeétriques et mécaniques

sur la capacité portante d’'une semelle filanteokipmité d’'une pente sous charge verticale, en
utilisant le code FLAE’ (Fast Lagrangian Analysis of Continua).

Les calculs numériques sont effectués en faisamtnvplusieurs parametres géométriques et
meécaniques, tels que la position de la fondafipfiinclinaison de la pentg, la hauteur
relative de la pentel/B, I'angle de frottement interne du gokt la cohésiomw,, afin d’évaluer
I'effet du talus sur la capacité portante des skmdilantes rugueuse ou lisse. Les résultats
numériques obtenus par cette étude sont comparésvalaurs issues des formulations

disponibles dans la littérature.

4.2 Présentation des cas étudiés
Dans cette étude on considere une fondation filaot@ encastrée, rigide et rugueuse, de

largeurB=2m, reposant sur un massif de sol purement cohétesituée a une distance de la
créte d’'une pente qui fait I'anglé avec I'horizontale. Cette fondation est soumisena
charge verticale centrée. Le massif étudié ne ptésaucune symeétrie géométrique, il est
donc modélisé dans son intégralité (Figure 4.1).

A B

[

Undrained clay
H C v, p=0

Figure4-1 Géométrie du probléme.
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La Figure 4.2 présente les types de mécanismeaptere du sol de fondation a proximité

d’'une pente. Le mécanisme de rupture présentéaskiglre 4.2(a) s'étend jusqu’au pied du
talus, ce mécanisme est similaire a celui d’'unsglisent circulaire passant par le pied du
talus. Le deuxieme type de mécanisme présent@adtiglire 4.2(b) est le cas ou la ligne de
glissement intercepte la surface inclinée du massigol. Le dernier type de mécanisme de

rupture est celui présenté sur la Figure 4.2(estde cas d'un glissement général de la pente.

e

=

Figure4-2 types de mécanisme de rupture.

4.3 Procédure de modélisation numérique

Pour calculer la capacité portante d'une semdimti2 au bord d’'une pente, le code FLAC
2D en différences finies explicites a été choise de integre de nombreuses lois de
comportement, adaptables a un grand nombre de imatgigéologiques ou non. Le code
FLAC se distingue essentiellement par son schémastdution explicite, qui permet de ne
pas combiner les matrices élémentaires, autor&gast un gain substantiel de place mémoire.
En effet, seules les variables a la fin de cha@sede temps sont stockées et non la matrice de
rigidité comme pour la méthode des éléments finis.

Dans cette étude le comportement du sol est r@gimpa loi élastique parfaitement plastique
et le critere de Tresca a été adopte ; ce modéleaesctérisé par une cohésion non drainée
c,=100 kPa, un poids volumique du $6i20 kN/n?, un module d'élasticité non drainée
E,=30 MPa et un coefficient de Poissen0,49. La capacité portante n’est pas influenae p
les valeurs du module d’élasticiEget du coefficient de Poissan; par ailleurs, les valeurs
des paramétres élastiquds ¢) influencent le tassement de la fondation (Le&atigado
2005, Mabrouki et al 2010).

77



Chapitre IV Capacité portanfankt fondation filante au bord d’une pente sousrgeanent vertical

La fondation est modélisée comme un matériau glastE=25GPap= 0,21), et connectée au
sol via des éléments d’interface ; le comportengentinterface sol fondation est régi par le
critere de Coulomb qui limite la force de cisaillemh agissant a un noeud d’interface. Dans
cette étude, les paramétres d'interface sont oleésionc=cu, la rigidit¢ normaleK,=10°
Pa/m, et la rigidité de cisaillemelit= 10° Pa/m.

Le massif étudié ne présente aucune symétrie géqgumestil est donc modélisé dans son
intégralité. La Figure 4.3 montre le maillage adopour le cas dg= 30°, H/B=3 eti= 0.
Afin de réduire considérablement le temps de calculaffinement local du maillage a été
effectué dans les zones de forts gradients de aiotds, c’'est-a-dire au voisinage de la
fondation, sous sa base, ainsi que prés de laduéidus. Les dimensions du maillage ont été
définies d’aprés plusieurs tests préliminairesiagen a éviter toute influence sur la formation
des mécanismes de rupture dans le sol. Les comgliiax limites sont prises en compte en
bloquant le déplacement horizontal pour les limitgérales, la base du modele est bloquée
dans les directionsety.

Pour évaluer la capacité portante une vitesse de déplacement tres faible a étéqagel sur
les nceuds des éléments qui discrétisent la fomdatibaccroissement progressif du
déplacement vertical de la fondation est accompamarél’augmentation de la contrainte
verticale au-dessous de la fondation ; cette conéae stabilise pour une valeur qui indique

un palier ; ce palier correspond & la capacitéapoey,,.

N

"i!'.l'

'E-E'.I'
o

Figure4-3 Maillage et conditions aux limites, casfe30°,H/B=3 eti= 0.

4.4 Résultats et discussion

On présente dans cette partie, les résultats cdtude numérique portant sur l'influence des

caractéristiques géométriques et mécaniques duifndassol sur la capacité portante d’'une
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fondation au bord d'un talus et soumise a une ehamgticale. Quatre parametres ont été
étudiés, sont les suivants : le rappnftB, la hauteur de la penk/B, I'angle de la pentg et

la distance normaliség plus précisément ces parametres varient de laemeasuivantes:
c/yB=1,25et5H/B=0,5,1, 2, 3et4=0° 15°, 30° et 45° 6t=0, 0,5, 1, 1 .5, 2 et 2,5.
Les courbes de la charge verticale ultime en fonctles déplacements, obtenus par des
analyses en différences finies sont illustrés aufigure 4.4, pour,=100 kPap= 15°, 30° et
45°, et A= 1. D’aprés cette figure on constate que la chargdicale diminue avec
'augmentation de I'angle d’inclinaison de la perte remarque aussi que dans les trois cas
présentes, les charges verticales atteignent haleurs limites pour la méme valeur de

déplacement.

Charge V (KN/m)

0 100 200 300 400 500 600
(OF :

[

-0.1-
-0.2-
-0.3-
044  ---e--P=30°

-0.57

Déplacement Uy (n

-0.6

-0.7

-0.8-

Figure4-4 Courbe charge-déplacement paiB=3 etl=1.

4.4.1 Influence du rapport c,/yB

Les Figures 4.5 (a,.., €) présentent I'évolutiohedeapacité portante d’'une semelle lisse établi
a proximité d’'un talus, en fonction du rappogtyB. Ces figures comparent également les
valeurs de la capacité portante, obtenues parélsepte étude avec celles données par Shiau
et al (2011) pour des angles d’inclinaiggf*30°,60° et 90° et la distance adimensionnglle
quivarie de 1 a 4.

On remarque que dans tous les cas présentés sWigeses 4.5, la capacité portante
normaliséep/yB est proportionnelle avec le rappaityB ; par contre, elle est inversement
proportionnelle avec l'inclinaison de la pené. La Figure 4.5(e) a montré aussi que

'augmentation de la distance entre la semella etéte du talus diminue sensiblement I'effet
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de l'inclinaisong® sur la capacité portante. Il est intéressanta@erngue la variation de la
capacité portante n’est pas linaire pour de faibbldsurs decy/yB, ce phénomene indique la
rupture globale du talus. Par contre, pour desuvsldec,/yB>1 la variation de la capacité
portante en fonction de/yB est quasiment linéaire comme le montre les Figdreset les
Figures 4.6. La comparaison des résultats préseuatdss Figure 4.5 (a) et Figures 4.6 (d, e)
montrent un bon accord entre les valeurs de lacit#@paortante obtenues par la présente étude
et celles publiées par Shiau (2011). Par ailldessFigure 4.5 (b) et Figure 4.6(c) releve une
légere différance (<15%) entre les valeurs de [zaciéé portante obtenues par la présente

étude et celles de Shiau (2011) pour les distamoasaliséed=1 et 2.

50
Presente étud@=30° (@)
— ——-Présente étud@=60°
404 ... Présente étud@=90°
Shiau et al. (20113=30°
— — —-Shiau et al. (201=60°
304 -aoe- Shiau et al. (201H=90° -
@ e
z‘ ////
o -
20 -
10 4
0
0 2 4 6 8 10
Cu/yB
50
Présente étudg=30°
— ——-Présente étud@=60°
404 ... Présente étudg=90°
Shiau et a.l (20113=30° -7
— — — - Shiau et a.l (2011p=60° 7
304 e Shiau et a.l (2011=90° -
2
o
20
10 ~
O T T T T
0 2 4 6 8 10

Cu/yB

Figure4-5 Variation de la capacité portante normaligéB en fonction dwcu/yB pour
(@)A=0 (b)/=1
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Figure4-6 Variation de la capacité portante normalisé8 gh fonction dwcu/yB pour (c)A=2, (d)
=3, (e)i=4.
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4.4.2 Effet de I'angle d’inclinaison de la pentgs

L’effet de I'angle d’inclinaison de la perfesur le facteur de portandg a été étudié, pour le
cas d’'une semelle reposant sur un massif purenodidrent. Ainsi, les résultats obtenus sont
comparés avec les résultats de Hansen (1961), V&i6&), Kusakabe (1981), Bowles (1996)
et Georgiadis (2009). La Figure 4.7 montre la wemadu facteur de cohésidw en fonction

de I'angle d’inclinaisor qui varie deD° a 60° par pas de 15°, et le rappmftB=1, pour une
fondation établie au bord d’'une pente Q).

Dans le cas d’'une fondation posée sur la surfage diiassif purement cohérent en présence
du talus, le poids propre du sol a une influenceswi#rable sur le facteur de la portahige

Les solutions des difféerents auteurs présentéeseite Figure confirment la diminution du
terme de cohésioN; avec I'augmentation de I'angle d'inclinaison dpdate et aussi avec la
diminution du rapport,/yB.

Pour un rapport,/yB=1, la présente étude est d’une part en bon a@ad les solutions de
la limite supérieure présentées par Kusakabe (188Ggorgiadis (2009) et, d’autre part, elle

surestime le factel. d’environ 13% par rapport aux résultats de Ves87p).

5.5

Nc

31 — —0— — Hansen (1961)
Vesic(1975)
2.5 —— Kusakabe (1981)
——e— Bowles (1996)
2 | ——+—— Georgiadis (2010)
— - ® - — Présente étude
1.5 T T T T T 1
0 10 20 30 40 50 60

lio

Figure4-7 Variation de\. en fonction de I'angle d’inclinaisghipour/=0.

4.4.3 Effet de la hauteur du talus

(Meyerhof, 1957) a proposé des abaques pour démiiacteurs de capacité portaNtepour

une fondation établie au bord d’'un talus.
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Il a indiqué que le facteur de cohésiby dépend de la distance normalisgel’angle
d’inclinaisonp, et le rapport de stabilité du taldg qui est défini comméls = yH/c,, ol Hc

est la hauteur critique de la pente. Pour une giimcede stabilité, on doit inclure un facteur
de sécuritd-s (Ns = FsyH: / @), donc la hauteur critigud. est égale a 11,08b Le rapport de
stabilitéNs aura la valeur de 5,51, qui est proche de laisolate Taylor (1948) olMs =5,52.

La Figure 4.8 montre la variation du facteur de ésibn N, en fonction de la hauteur
normaliséeH/B, pour une distance normalis&ed, f=45° etc,/yB=1; 2,5 et 5.

On remarque que les premiers modes de rupture géminlinéairement pour atteindre des
valeurs constantes, ses valeurs indiquent le cinaggietotal des mécanismes de rupture de la
capacité portante sur la surface horizontale \®epehte. Ces modes restent constants jusqu’a
des valeurs critiques de la hauteur relati¥®, qui présentent le mode de rupture de la
capacité portante sur la pente, ensuite une dimmdtrusque, cette diminution présente le
mode de glissement total de la pente. Les résud@ate présente étude sont en bon accord

avec les résultats Georgiadis (2009).

mode de rupture (a) mode de rupture (c)

j/ —e— Georgiadis (2009), CyB=1
—=— Georgiadis (2009), CyB=2.5
—a&— Georgiadis (2009), CyB=5
---X- - - Présente étude, G=1

—— Présente étude, G&=2.5
i ---@--- Présente étude, G&=5

Nc

0 5 10 15 20 25 30
H/B

Figure4-8 Variation deN. en fonction de la hauteur du tald&88

4.4.4 Effet de la distance normaliséa

La Figure 4.9 présente d’abord l'influence de latalice normalisé, sur le facteur de

portance\, pour les deux pent¢s30° et 45°, la distance normalisée varie de G®ar pas
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de 0,5 et le rappon/yB=2,5 ; ensuite, elle compare les valeurdNgdebtenues par la présente
étude avec celles données par Meyerhof (1957),kalea(1981) et Georgiadis (2009).
D’aprés cette Figure 4.9 on constate une augmentatiogressive du facteur de portaize
avec la croissance dg jusqu'a ce qu’il atteint sa valeur maximale qoirespond au cas
d’une surface horizontale.

La comparaison des résultats montre que poby7, la présente étude en bonne accord aux ce
obtenue par Kusakabe (1981) pag0,7 ; par contre, pour>0,7 le facteulN. estsouestimé.
Par contre, les valeurs du factdly obtenus par présente étude sont dans tous lesncas
bonne accord de ceux publiées par Georgiadis (2009)

La Figure 4.9 montre que pour un angle d’inclinaiga30° le facteur de portan®® obtenue
par Meyerhof (1957) et Kusakabe (1981) atteint @l@wr maximale qui correspond a celle
obtenue pour une surface horizontale pour les iist&/>1. Cependant, la valeur de ce
facteur obtenue par la présente étude et Geordi209) atteint sa valeur maximale pour les
distancesi>1,5. Pours=45°, le facteulN; devient constant a partir de la distafieé,3 pour
les résultats de Kusakabe (1981)2 pour les résultats Georgiadis (2009) et les té@sutie

la présente étude.

5.5
e Zz===—%
5 e
K
4.5
o
P —e&— Meyerhof (1957)
7
an s — _m- — Kusakabe (1981)
6 ---A- - - Georgiadis (2009
35 giadis (2009)
ﬁ — ¢ — Présente étude
3 T T T T T 1
0 0.5 1 1.5 2 2.5

Figure4-9 Variation de Nc en fonction de la distangqeourCu/yB=2,5
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4.5 Mécanismes de rupture

La Figure 4.10 montre les contours de contraintesisgaillement pour difféerentes positions
de la fondation pour les angles d’inclinaison dpdatef=30° et 45°,

D'apres les figures on remarque trois types de m&o& de rupture, glissement général de la
pente. Les contours de déformations s’étendentujasqgpied du talus, ce mécanisme est
similaire a celui d'un glissement circulaire pasgaar le pied du talus. Ce type de mécanisme
est illustré sur la Figure 4.10(a) ou l'angle dimeisonf=45° eti=1.

Le deuxieme type de rupture est représenté suglad-4.10 (b), c’est le cas ou les lignes de
glissement interceptent la surface inclinée du hdsssol, ce type de glissement est appelé
glissement de pente. Ce cas est enregistré poungla d'inclinaison de la pent=30° et la
distance entre la fondation et la crétel. Le dernier type de mécanisme de rupture est
symétrique, il est obtenu pour des fondations pot#a de la créte (surface horizontale), ce
mécanisme est similaire a celui proposé par Teiagd3).

D’apreés les Figures 4.10 (a) et (b), il est impatrde noter que les contours des contraintes de
cisaillement sont similaires au mécanisme de ragptleg Terzaghi (1943) (cas de surface
horizontale), ils sont développés pour les distaratBmensionnellessupérieures a 2 et 3 qui
correspondent g=30° et 45° respectivement.

(a) p=45°,)=1 (b)f=30°,=1

Figure4-10 contours des contraintes de cisaillement pifférent positon de la fondation
pouri=1, (a)p=45°, (b)s=30°.
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(C) f=45°,1=2 (dp=30°,7=2

(e) f=45°,1=3

Figure4-11 contours des contraintes de cisaillement gifférent positon de la fondation pour
4=2, (c)p=45°, (d)p=30° et (e).=3, p=45°.

4.6 Conclusion
Les résultats présentés dans ce chapitre démontiefiuence des caractéristiques

géomeétriques et mécaniques du massif de sol saplacité portante d’une fondation au bord
d’'un talus et soumise a une charge verticale, éggltats ont été comparés avec les résultats
obtenus par les méthodes analytiques, numériquesxprimentales disponible dans la
littérature. D’aprés ces résultats on a constaglgunature de l'interface sol-fondation influe
considérablement sur le facteur de portaNgeles résultats de Shiau (2011) dans le cas
d’'une semelle filante et lisse fournissent deswaldéres proches de celles déterminées par la
présente étude pour les distances normaliséks 3 et 4.

La variation de la capacité portante en fonctiomagpportc,/yB est quasiment linaire pour des
rapportsc,/yB>1. Par contre, pour les valeurs du rappghtB<1, la variation de la capacité
portante n’est pas linaire, ce phénomene indiguepéure globale du talus. Egalement, une
influence importante de I'angle d’inclinaison dep&ntef, de la distance entre la fondation et
la créte de talus et de la hauteur relative de la peht@® sur le facteur de portandg a été

remarquée.
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Chapitre V

Effet de l'inclinaison de la charge sur la capacit@ortante des
fondations

5.1 Introduction

L'objectif de ce chapitre est d’étudier I'influendes paramétres géométriques et mécaniques
sur la capacité portante d'une semelle filanteo&igité d'une pente sous chargement incliné
centré, en utilisant le code FLAC2D (Fast Lagrandiaalysis of Continua).

Les calculs numériques sont effectués en faisamgnplusieurs parametres géometriques et
meécaniques, tels que la position de la fondatjdinclinaison de la penig la cohésiort,/yB

et 'angle de frottement de splafin d'évaluer I'effet du talus sur la capacitétgmute d'une
semelle filante rugueuse. Les résultats numérigbéanus par cette étude sont comparés aux
valeurs issues des formulations disponibles daligdeature.

5.2 Cas d’'une fondation établie sur un sol purement catrent
5.2.1 Procédure de modélisation numérique

Pour calculer la capacité portante d’'une semdimti2 au bord d’'une pente, le code FLAC
(2005) en différences finies explicites a été dhdl® code intégre de nombreuses lois de
comportement, adaptables a un grand nombre de immatégéologiques ou non. Le code
FLAC (2005) se distingue essentiellement par stiérsa de résolution explicite, qui permet
de ne pas combiner les matrices élémentaires,isatibrainsi un gain substantiel de place
mémoire. En effet, seules les variables a la ficlhue pas de temps sont stockées et non la
matrice de rigidité, comme cela est le cas poumé&hode aux éléments finis. Dans cette
étude le comportement du sol est régi par uneldstique parfaitement plastique et le critere
de Tresca a été adopté ; ce modeéle est caracp@niaine cohésion non drainég100 kPa,

un poids volumique du seE20 kN/n?, un module d’élasticité non drainEg= 30 MPa et un
coefficient de Poisson= 0,49. Mabrouki et al (2010) a indique que la capggportante n’est
pas influencée par les valeurs du module d’élasti€iet du coefficient de Poissan par

ailleurs, les valeurs des parameétres élastigdes influencent le tassement de la fondation.
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La fondation est modélisée comme un matériau glastE= 25 GPap= 0,21), et connectée
au sol via des éléments d’interface ; le comportgrde l'interface sol-fondation est régi par
le critere de Coulomb qui limite la force de cikanent agissant a un nceud d’interface. Dans
cette étude, les paramétres de l'interface soatcohésiorc=c,, la rigidité normaleK,=10°

Pa/m, et la rigidité de cisaillemeiit= 10° Pa/m.

5.2.2 Reésultats et discussions

Dans la présente étude la technique de chargempribe » est utilisée afin de tracer les
surfaces ultimes dans le plan des paramétres dgerhant. Cette technique permet de
déterminer les points de I'enveloppe de ruptdsd. Tout d’abord, une contrainte verticale
inférieure aq,; est appliquée sur la fondation jusqu’a I'équilithe modéle ; ensuite une
vitesse horizontale tres faible est appliquée sarriceuds des éléments qui discrétisent la
fondation; l'accroissement progressif du déplacédmearizontal de la fondation est
accompagné par 'augmentation de la contraintezbotale au-dessous de la fondation; cette
contrainte se stabilise pour une valeur qui indigoepalier; ce palier correspond & un point
sur I'enveloppe de rupture. La figure 5.1 montie deurbes charge-déplacement, pour le cas
de$=30° etA=1.

1200

1000 4

200 4 _ L e iiios

BOD 1-- -
v.U

— —Hy

400 -

Charge Hou V (KINm)

200 1 T

0.z 0.25 0.3 0.33

Déplacement Ux ou Uy (m)

Figure5-1 Courbe chargement-déplacement pour le cfis8@° etA=1.

5.2.2.1 Fondation posé sur une surface horizontale

La Figure 5.2 montre les surfaces ultimes pour famelation établie sur un sol a surface
horizontale, dans le plam{Ho, VIVo) ou les paramétres de chargemdn¥/ sont normalisés
par rapport a leur valeurs maximales. Les résuftatla présente étude sont comparés a ceux
obtenus par Hansen (1961), Meyerhof (1963) et&/g€975). On note que le calcul élasto-
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plastique de la présente étude donne un factepodanceN.= 5,21, ce qui est en bon accord
avec la solution exacte obtenue par Prandtl (12§alement, on peut voir que le glissement
peut se produire le long de linterface sol-fommtatpour une charge horizontale critique

Hui=B.c, qui correspond a la charge verticsMenférieure a une charge critique d’environ

V=0,55V,.

H (KN/m)

H/Ho

Figure5-2 Comparaison des surfaces ultimes d’une fondatiablie sur un sol a surface
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horizontale.

5.2.2.2 Meécanismes de rupture

La Figure 5.3 montre les mécanismes de rupture gifférents angles d’inclinaisod)de la
charge. Dans le cas de chargement verticaD(), le mécanisme de rupture est symetrique et

similaire au mécanisme de rupture proposé par §bar{a943). Cependant, pour les charges

89




Chapitre V Effet de L'inclinaison de la charge

inclinés d’'un angled), on remarque que le mécanisme est asymétriquse ftrme dans la
direction de la charge, et aussi la taille de misoaa diminue en fonction de I'inclinaison de

la charge jusqu’a une rupture par glissement snasharge horizontale.

5=5°
6=13,5° 6=17,2°
S 6=28,13° o T =320

Figure5-3 Contours des contraintes de cisaillement dfandation établie sur un sol cohérent a
surface horizontale.

Les Figures 5.4 (a, b) présentent la distributies dontraintes normales et tangentielles pour
différents angles d’inclinons de la chargg. (Pourd=0°, le diagramme des contraintes est
symeétrique par rapport a I'axe vertical passanigaentre de la fondation,

La contrainte verticale sous la semelle est inveesd# proportionnelle avec l'angle
d’inclinaison de la chargé. Par ailleurs, les contraintes tangentielles dipmdes sont
proportionnel avec I'angle d’inclinaisord)( La Figure 5.4 (b) montre que po&x0° la
contrainte de cisaillement est nulle. P@#5° les containers sont partiellement mobilisés
suivant la direction de la charge appliquée. Pasr ¢hargements inclinée®13,5°, la
contrainte de cisaillementest mobilisé sur toute la surface de la fondatsanyaleur égale a

la cohésiort,=40KPa.
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Figure5-4 Diagrammes des contraintes (a) normales eafigentielles d’'une fondation établie sur
une surface horizontale.

5.2.3 Influence le la pente

Les Figures 5.5 (a, b) montrent les enveloppesipieire dans le plaH{Ho, V/VQ, pour une
fondation établie a proximité d’'une pente. Les léssl de la présente étude sont en bon
accord avec la solution de Hansen (1961). Les sesfale rupture de Vés(1975) sont
situées d'une part au dessus des surfaces de eugituta présente étude podivy < 0,6,

d’autre part, ils sont au dessous des surfacespdere de la présente étude pwiNy> 0,6.
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Figure5-5 Comparaison des surfaces de rupture d’une fimmdi@pose a proximité d'une pente :
(a) surface de la rupture et(b) diagramme d’inti&vac

5.2.3.1 Influence du rapport c,/yB

Le rapportc,/yB joue un réle trés important dans la déterminatiertype de mécanisme de
rupture que ce soit glissement globale de la pemteisaillement provoqué par le chargement
de la fondation. Pour bien étudier I'effet de cep@rt, on a procédé a une étude paramétrique
en faisant varier les parametiggB, 4, etp.

Trois valeurs du rapport ont été tegtgyB =1 ; 2,5 et 5) pour une fondation placé au sommet

de la créte du talus, telle qleedistance normalisée=0 et 1, I'inclinaison de la penj=0°,
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15°, 30° et 45°, aussi il est nécessaire de tésderas des inclinaisons positives et négatives
de chargements.

Les Figures 5.6 (a-c) présentent les surfaces plenesV-H obtenus a partir des déférences
finies(FLAC) pouri= 0 etp=15°, 30°, 45°, respectivement. Toute fois, On nemea que les
courbes ne sont pas symétriques par rapport aalgtésmue pour la surface horizontale. Pour
le chargement négatif (inverse du sens de la peote)constate une augmentation
proportionnelle des charges de rupture verticaldsogzontales {-H); ainsi les courbes de
surface de rupture sont superposées pour toutegalears de I'angle d’inclinaisos. On
remarque aussi que I'angle d’inclinaison de la peraffecte pas les surfaces de rupture, qui
sont identiques a celle obtenue dans le cas deflce horizontale.

Pour le chargement positif (charge horizontalegéei vers la pente), la charge de rupture
verticale diminue et la charge horizontale augmewiec I'augmentation de l'inclinaison de
charged jusqu'a ce que la charge horizontale atteint Bauvéimite H,=B.c,. On constate que
les courbes de la charge de rupture se trouvedéssous de la courbe de la charge de rupture
de la surface horizontale, et leur forme variearcfion du rapport,/yB etl'inclinaison de la
pentes.

Les Figures 5.6 (a-c) montrent que la variatiort @B n’influe pas sur la forme des surfaces
de rupture. On constate que les courbes de sultacepture tracé pow/yB= 2,5 et 5 sont
tres proche. Par ailleurs, les surfaces de rumthtenue pouc,/yB=1 sont nettement situées
au dessous des autres surfaces de rupture.

Pour =15°, le rapport,/yB n'a pas d’influence sur la forme de surface deungy c’est a
dire toutes les courbes sont presque superposgsurtaces de rupture de la présente étude
sont située au dessous des surface de ruptureatgi&ihs (2010).Par ailleurs, pogr30° et

45° une influence remarquable du rapmaftB sur les surface de rupture et leurs formes sont
nettement déviées par apport au cas de surfaceiqdere d’une fondation posé sur une
surface horizontale.

La comparaison des surface de rupture obtenueagaesente étude avec celle de Georgiadis
(2010) montre un bonne accord pour les rappftB8=2,5 et 5. Par contre, poay/yB=1, les
surface de rupture de la présente étude se traudessous de la surface de rupture tracé par
Georgiadis (2010). Figure 5.7 ne présente aucuieeirce du rapport,/yB sur les courbes
d’interaction, toutes les surfaces de rupture saperposées.
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04l —— Surface Horiz.
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Figure5-6 surface de la rupture normalisée
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Surface Horiz.
—aA— Georgiadis (2010), CwB)=1
|| —O— Georgiadis (2010), CyB)=2.8 N |
—o—— Georgiadis (2010), CwB)=5

Présente étude, CyR)=1
0.4 4. ... Présente étude, Cy®)=2.5 |~/ e ]
—— Présente étude, CyR)=5 \

H/Ho
o

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2 1.4
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Figure5-7 diagrammes d’interaction poix0 etf=45°.

Les Figures 5.8 et 5.9 (b-c) illustrent les suréade rupture pout=1 etf=15°, 30° et 45°
respectivement. On remarque dans ce cas une in8ugeés importante du rappaxfyB sur

les surfaces de rupture par rapport a fondatio® gos la créte de talug=50). On constate
que pour le rappont,/yB=1, les courbes enveloppes dépendent de la haubeoralisé de la
penteH/B. Pourp=15°, I'effet du rapport,/yB est négligeable et les résultats de la présente
étude sont en accord avec ceux obtenue par Ger@2@il0) (Figures 5.8). Po=30° et
45°, la présente étude sous-estime les chargeuumtare par rapport aux résultats de
Georgiadis (2010) obtenues pour les charges ag@gjdans la direction positive (direction
du talus). Par contre, pour les charges appliqdées la direction inverse (négative), les
courbes enveloppes tracées par la présente étudelles de Georgiadis (2010) sont

superposées (Figure 5.9 b-c).

1.2

o84+ - - - - - _____________ T Ne

04l —e&—— Surface Horiz. B
—aA— Georgiadis (2010), Cw/B)=1
—~0O— Georgiadis (2010), Cuw/B)=2.5
07 —e— Georgiadis (2010), CyB)=5
—=s— Présente étude, CyR)=1
-0.4+ ——e—Présente étude, CyR)=2.5 o',/ A——
---®--- Présente étude, CyR)=5 /

H/(Bcu)

Figure5-8 surface de la rupture normalisée potl etf=15°
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1.2

0.8 -

—— Surface Horiz.
0.4 {{ —&— Georgiadis (2010), Cw/B)=1,D/B=2
—o— Georgiadis (2010), Cw/B)=1,D/B=4
—8— Georgiadis (2010), Cu/B)=2.5

|| —e— Georgiadis (2010), Cw/B)=5

—o— Présente étude, CyR)=1,D/B=2 )\
.0.4 || —=—Présente étude, CyR)=1,D/B=4 | 4 4
—aA— Présente étude, CyR)=2.5 i/
—%— Présente étude, CyR)=5

H/(Bcu)
o

0.4

—— Surface Horiz.

—A— Georgiadis (2010), Cy/B)=1(D/B=2
—o— Georgiadis (2010), Cy/B)=1(D/B=4
—B8— Georgiadis (2010), Cy/B)=2.5
—o— Georgiadis (2010), Cw/B)=5

-0.4 Présente étude, CyR)=1,D/B=2 g | SN 1 Y SEp———
—O— Présente étude, CyR)=1,D/B=4
—A— Présente étude, CyR)=2.5

-0.8 |—¢<— Présente étude, CyR)=5 ] A"

?—n—n—n—n—n vy
1.2

0 1 2 3 4 5
V/(Bcu)
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Figure5-9 surface de la rupture normalisée potl ; (a)5=30 et (b)s=45°.

Les Figures 5.10 (a-b), illustrent les courbes tdhiactions de charge pogr 30° et 45°
respectivement. On observe que le rapp@yB a un effet sur les formes des diagrammes
d’interaction. Pour le rappod,/yB=2,5 et 5, la Figure 5-10(a) montre que les paries
diagrammes d'’interactions (obtenus par le chargeéméatif) de la présente étude et ceux de
Georgiadis (2010) sont tres proche. Pour le chaegémositif, les diagrammes de Georgiadis
(2010) sont situés légérement au dessus des diagrarde la présente étude. Il est tres
intéressant de noter que pour l'angle d’inclinaisde la pentef=45°, les courbes
d’interactions obtenus par la présente étude stu#es au dessous des courbes de Georgiadis
(2010) pour le deux chargement positif et négats courbes de la présente étude sont en
accord avec les courbes de Georgiadis (2010) powaplportc,/yB=2,5 et 5. Cependant, pour
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c/yB=1 les courbes de la présente étude sont situédsessous des courbes d’interaction de

Georgiadis (2010).

1.2
J\—s—n (@)
0.8 |
Surface Horiz.
0.4 1| A Georgiadis (2010), Cy/B)=1,D/B=2|" ~ A"~~~
—o—— Georgiadis (2010), CwB)=1,D/B=4
o —8— Georgiadis (2010), Cu/B)=2.5
L 0| —— Georgiadis (2010), CyB)=5 ~ |-~~~ -~~~ "~
T —e— Présente étude, CyR)=1,D/B=2
— - = - — Présente étude, CyR)=1(D/B=4)
-0.4 +| —a~——Présente étude, CyR)=2.5  |---/ K- - - -
——— Présente étude
-0.8 1
1.2 4 : : : : :
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
VNo

— Surface Horiz.

(b)

—A— Georgiadis (2010), CwB)=1(D/B=2

—o— Georgiadis (2010),Cy/B)=1(D/B=4)

—B8— Georgiadis (2010), Cw/B)=2.5

—o— Georgiadis (2010), Cuw/B)=5

—e— Présente étude, CyR)=1(D/B=2)

| | —m— Présente étude, CyR)=1(D/B=4)
Présente étude, CuRg)=2.5

—¢— Présente étude,

H/Ho

1.2

Figure5-10 diagrammes d’interaction polxrl et (a)p=30° et (b)s=45°.
5.2.3.2 Influence de la hauteur du talusH/B
Meyerhof (1957) a montré que le facteur de capaatéanteN. des fondations superficielles
sous chargement vertical établies sur une surfacgotpurement cohérent a proximité d’'un
talus de grande hauteur, dépendide et le nombre de stabilité de la pehkg qui est défini
comme suitNs= yHJ/c,. La hauteur critique de la penttk correspond au glissement de la
pente sous son poids propre et sans applicatida dbearge sur la semelld.= N/y. La
valeur du nombre de stabilits déterminée dans cette étude pour la hauteur wgitiq
H=11,025m est égale a 5,51, cette valeur est tashprde celle obtenue par Taylor (1937)

qui est égale 5,52, pour les angles d’inclinaiseradpente inférieure a 54°. Les surfaces de
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ruptures normalisées sont présentés sur les Figutds(a-b) pourc,/yB=1, f=30°, 45° et
pour différents hauteur normalisées de la petiB=0,5;1; 2 ; 3 et 4.

1.2
@ @)
08+---—-—-—-—--"-"—— - - e - - - - ———
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0.4 - —8— Georgiadis (2010), H/B=0. X- -\~
- —o— Georgiadis (2010), H/B=1
3 —A— Georgiadis (2010), H/B=2
@m 0 L —o— Georgiadis (2010), H/B=3 |- _ _ _ __ __ SN _ @- - - -
= —— Georgiadis (2010), H/B=4
T —A— Présente étude, H/B=0.5
041 Présente étude, H/B=1 | W ¥
) —x¥— Présente étude, H/B=2
Présente étude, H/B=3 ;9
08 —+—Présente étude, H/B=4 | _ 7‘5@-: 777777777777
1.2 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘
0 1 2 3 4 5 6
VI/(Bcu)
1.2
t—m— o Hrol (b)
0.8 4
0.4 { — surface Horiz. \
. —B— Georgiadis %2010),H/B=0
3 —o— Georgiadis(2010), H/B=1
@ 0+ —A—Georgiadis(ZOlOJ,H/Bzz
‘\I’ —o0— Georgiadis (2010), H/B=3
—>— Georgiadis (2010),H/B=4 \
-0.4 - —&—Présente étude, H/B=0.5|. Y S, A A
Présente étude, H/B=1
Présente étude, H/B=2
0.8 o— Présente étude, H/B=3 7
%7 —+—Présente étude, H/B=4 | A O&" T T T T T T T T
-1.2 4 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘
0 1 2 3 4 5 6

V/(Bcu)
Figure5-11 surface de la rupture normalisée pamyB=1,1=1, (a)p=30 et (b)s=45°.

Pour = 30°, Les résultats de la présente étude sontcearcg avec ceux obtenue par
Georgiadis (2009) pour les hauteurs normalidé®=0,5 a 3. Par contre, les résultats de la
présente étude sont sous-estimés par rapport auwtats de Georgiadis (2009) pour la
hauteur normalisée de taldgB=4.

La Figure 5.11 (b) montre que dans le cas de cheege positif, I'influence de la hauteur
relative de la pentll/B sur les enveloppes de rupture est tres signi¥ieatiespacement entre
les courbes de la présente étude et celles de @dr§2009) augmente avec I'augmentation
de H/B; a l'exception du cas correspondant au rappt/®=0,5, ou les courbes sont

nettement superposeées.
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Les Figures 5.12 (a-b) illustrent les diagrammegetactions pour les deux inclinaisons de la
pente=30° et 45° respectivement. On remarque que laehauelative de la pentd/B n'a
pas d’influence sur la forme des diagrammes daugon pourp=30°; par contre, cette
hauteur relative influe considérablement sur lan®rdes diagrammes d’interactions pour

[=45°, cela apparait clairement sur la Figure 512(b
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$—ﬂ—ﬂ—-ﬂ—0——gﬂlnl
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—B— Georgiadis (2010), H/B=0.5 R
0.4 +| —o— Georgiadis (2010), HB=1 |--------@%-------
—aA— Georgiadis (2010), H/B=2 )
—o— Georgiadis (2010), H/B=3 :
0 +| —¢— Georgiadis (2010), H/B=4 |- --------~ 5
—A— Présente étude, H/B=0.5
Présente étude, H/B=1 "o

-0.4 + Présente étude, H/B=2 ~ |-------+ Lo~ -
—o— Présente étude, H/B=3 B4

—+— Présente étude, H/B=4
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0.8 4
T—E—E—ﬁ—ﬂ—wm o0
-1.2 4 T T T T T
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
VIVo
1.2

— Surface Horiz.
—8— Georgaidis (2010), H/B=0.5
—o— Georgaidis (2010), H/B=1
0.4+ —A— Georgaidis (2010), H/B=2
—O0— Georgaidis (2010), H/B=3
—>— Georgaidis (2010), H/B=4
—A— Présente étude, H/B=0.5
Présente étude, H/B=1
Présente étude, H/B=2
-0.4 Présente étude, H/B=3
—+— Présente étude, H/B=4

H/Ho
o
!

0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
VIVo

Figure5-12 diagrammes d'interaction pous,/fyB=1,1=1, (a)=30 et (b)s=45°.

5.2.3.3 Influences de l'inclinaison de la pentg

Il a été clairement mis en évidence que les faitdpportsc,/yB<1 et les grandes hauteurs de
la penteH/B sont la cause des problémes d’instabilité d'unddtion & proximité d'une pente.
Les Figures 5.13 (a-b) illustrent les surfacesugure pour les deux distances normalisées

0 et 1 et un rappon,/yB = 2,5 et pour différents angles d'inclinaisondadpentes®°=15°, 30°

et 45°. Les résultats de la présente étude montpemtla forme des surfaces des ruptures
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diminue avec l'augmentation de l'angle d'inclinaisde la pentgs®, comme le montre les
Figures 5.13 (a-b). Les surfaces des ruptures obtpour la distance normalisées 0 sont
illustrées sur la Figure 5.13 (a). Les courbesaderésente étude et ceux de Georgiadis (2010)
sont pratiquement superposés pour les deux insbnaif=15° et 30° (obtenus par le
chargement positif). Par ailleurs, pofr45° et les faibles inclinaisons de la chafgdes
courbes sont |égerement espacé. Les surfaces peseslillustrées sur la Figure 5.13 (b)
pour A=1 montrent bien que poy=15°, les deux courbes sont parfaitement superpo&ee
contre pours=30° et 45° les courbes sont écartées les uneuts=sa il est intéressant de
noter que les courbes obtenues par la présente &t situés au-dessous de celles de
Georgiadis (2010).

1.2
@
0.8 -
044 - RN NN\
. —— Surface Horiz.
3 || —a—Georgadis (2010B=15° | "\ N Ny 0\ |
§ —&— Georgiadis(2010)3=30°
—&— Georgiadis (2010)3=45°
0.4 Présente étudg=15° | ~§ L & ]
Présente étudg=30°
0.8 | —o—Présente étud@=45° |- -~~~ -~
1.2 T T T T T T
0 1 2 3 4 5 6
V/(Bcu)
1.2
0.8
0.4 — Surface Horiz.
— —a— Georgaidis (2010)3=15°
=)
ﬁ 0l —&— Georgaidis (2010p=30°
‘E’ —e— Georgaidis(2010)p=45°
04 Présente étudg=15°
' —a— Présente étud@=30°
08 —aA— Présente étud@=45°
| T—.—l—&—‘h‘——l‘“ o
'1.2 T T T T T T
0 1 2 3 4 5 6

Figure5-13 surface de la rupture normalisée payfyB=2,5, (a)A=0 et (b)A=1.

Figures 5.14 (a-b) montrent les diagrammes d’icteas pour les deux inclinaisons de la

pentes=30° et 45°. Il est intéressant de noter que lagrdmmes d’interactions dépendent de
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'angle d’inclinaison de la pentg. Les diagrammes d’interaction obtenue par Geoigiad
(2010) sont en bon accord avec les diagrammeseddction de la présente étude pour la
distance normalisée de la fondatiorD. Par ailleurs, les résultats de Georgiadis (R04®
deux inclinaisons de la penté=30° et 45° sont situées au dessus des diagrammes
d’interactions de la présente étude pour les degxdinclinaison de la charge(positif et
négatif).

— Surface Horiz. |- -— - -2 RN -
—a— Georgiadis (2010)3=15° '
—&— Georgiadis (2010)3=30°
—e— Georgiadis (2010)3=45°
Présente étudg=15°

0.4+ Présente étudgs30° |7 T T T T
—o— Présente étudgs45°

H/Ho
o
|

-0.8
-1.2+4 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2
VIVo
1.2
(b)
0.8 4
—— Surface Horiz.
0.4+  _a— Georgiadis (2010)=15° |~~~ WA -~~~ -~~~
o —a&— Georgiadis (2010)3=30°
% 0| —e—Georgiadis (2010)3=45° |-———————~~f&- -
Présente étud@=15°
-0.4 + Présente étudg=30° |- - - --——— e
—o— Présente étud@=45°
08+------—— R S
1.2 ‘ ‘ ‘ ‘ ‘
0 0.2 0.4 0.6 0.8 1 1.2

Figure5-14 diagrammes d'’interaction pous,/yB=2,5, (a)1=0 et (b)A=1.
5.2.3.4 Influence de la distance normaliség

L'influence de la distance normaliséesur les courbes d’interaction a été étudiée pesr |
pentess = 15°, 30° et 45°. On ne remarque que la distancmalisée de la semellen’affect
pas la forme des diagrammes de rupture mais oratergans I'ensemble un écartement des

courbes vers le bas par rapport a le diagrammeediation obtenue pour une surface
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horizontale. Les résultats numériques sont en dcewec ceux obtenue par Georgiadis

(2010), comme le montre la Figure 5.15 (a-c).
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Figure5-15 diagrammes d’interaction pour,tyB=2,5, (a)5=15°, (b)p=30° et (c)f=45°.

102



Chapitre V Effet de L'inclinaison de la charge

5.3 Cas d'une fondation établie sur un sol purement fraant

5.3.1 Procédure de modélisation numérique

Dans cette étude le comportement du sol régi paldairélastique parfaitement plastique et le
critere de Mohr coulomb a été adopté. Ce modeleasictérisé par un angle de frottement
interne du solp=37,5°, I'angle de dilatance&=10° pour tenir compte du caractere non
associatif de I'écoulement plastique, un poids midue du sol=16 kN/n¥, un module
d'élasticitéE=65 MPa et un coefficient de Poissen0,33.

La fondation est modélisée comme un matériau glastE=71 GPap= 0,34), et connectée
au sol via des éléments d'interface ; le comportegrde I'interface sol-fondation est régi par
le critere de Coulomb qui limite la force de cikailent agissante a un nceud d’interface.
Dans cette étude, les paramétres de l'interface:d@mgle de frottement interng=37,5°, et
l'angle dilatancey=10°, la rigidité normaleK,=10° Pa/m, et la rigidité de cisaillement
K<10Pa/m. Le massif étudié ne présente aucune synuyémimétrique, il est donc modélisé
dans son intégralité. La Figure 5.16 montre le lagdél adopté dans le cgs 26,6°,H/B=3,5.

Le maillage est raffiné au voisinage de la fondgtepus sa la base, ainsi que prés de la créte
du talus. Les conditions aux limites sont prisescempte en bloquant le déplacement

horizontal pour les limites latérales, la base dwléte est bloquée dans les directinesy.

-!".9.-':-"

£
-i".?.f:."

-!"F.-':-"

g

& & ] &

Figure5-16 Maillage et conditions aux limitg#:26,6°,H/B=3,5 et1=0.
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5.3.2 Reésultats et discussions
5.3.2.1 Fondation sur un sol a surface horizontale

Dans I'objectif de déterminer les charges ultinRemlucci et Pecker (1997) et Sieffert et Bay-
Gress (1998) ont proposé de normaliser les compesamorizontales et verticales du
chargement extérieuv,(h) par la charge ultime notéé,.. relative a la configuration de
référence. Celle-ci correspond au cas de la fomatiperficielle filante établie sur un massif
a surface libre horizontale, et soumise a un clmaege vertical centré.La Figure 5.17 illustre
la variation du coefficient de I'inclinaisan en fonction de l'inclinaison de la chargell est
intéressant de noter que le coefficigntiminue avec 'augmentation de linclinaison de la
charge. Les résultats de la présente étude sombremccord avec les résultats de Meyerhof
(1963) et Hansen (1970). Par ailleurs, les réesuttatVesi (1975) sont |légerement supérieurs
de ceux obtenus par la présente étude.

La Figure 5.18 montre les surfaces ultimes pour fondation établie sur un sol a surface
horizontale dans le plaid(Ho, V/Vy), les résultats de la présente étude sont comparésx
obtenus par Hansen (1970) et Vesic (1975). Cetmpacaison a confirmé la bonne
concordance des résultats de la présente étuddaaselution de Hansen (1970). Par ailleurs,
les résultats de Veas{1975) surestiment les charges normalisées psugrendes valeurs de
H. Egalement, il est a noter que la charge ultimézbotaleH,; de la présente étude atteint
une valeur de I'ordre de 0,09% pour une charge verticale comprise entré/@,£t 0,5/y.

Les valeurs expérimentale Hi,.x sont de l'ordre de 0,Y2: (Georgiadis et Butterfield. 1988

; Gottardi et Butterfield. 1993), cette valeur dst 20% supérieur de celle obtenue par la
présente étude.
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Figure5-18 Comparaison des surfaces ultimes d’une fool&tiablie sur un sol une surface
horizontale.

5.3.2.2 Influence de la pente

La Figure 5.19 montre l'influence de la distanckatree /. entre la fondation et la créte du
talus sur les charges ultimes ) pour différents angles d’inclinaison de la chadggsens
positif et négatif). On remarque une divergencedfesges limites pour le sens posititQ).

En revanche, pour le cas de chargement dirigél\etérieur du talus §<0), les valeurs des
charges limites sont proches pour les fortes iaidons de la chargéX-15), ce phénomene
est dO a la rupture par cisaillement qui se déymatans le plan horizontal situé sous la base
de la fondation (le talus n’influe pas sur la pocade la fondation). Il est intéressant de noter

que les résultats obtenus illustrent un écart itapbrentre les charges limites, en fonction de
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la position de la fondation par rapport a la cidetalus, surtout pour le chargement négatif
ou o=-5°.
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#)1=0 m1=05 Ai=1 e)=2 | 07

-0.8

Charge horizontale normalisée (H/HO)

Figure5-19 Influence de la distance relative fondatiogteide talus sur la capacité portante.

Pour comprendre les raisons de cette variationyarobserver I'évolution de la charge
horizontale en fonction du déplacement horizontasenté sur la Figure 5.20. On note que
pour de faibles inclinaisons de la chadge5° et -10° et de faible distance relatived ; 0,5 et

2, on peut mettre en évidence un comportementcpiéiement intéressant. Au début de
chargement, les déplacements horizontaux s’évoldans le sens négatif puis ils changent
leurs directions vers le sens positif pour desi@tations horizontales bien définies. Pour le
chargement négatid=-15° et -20°, les déplacements horizontaux costiatse développer
dans le sens négatif. Par ailleurs, pour le chaegempositifé>0 les sollicitations horizontales

ainsi que les déplacements horizontaux s’évoluans de sens positif.
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Figure5-20 Réponse charge horizontale-déplacement haailzpourl = 0 ; 0,5 et 2.
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Pour mieux comprendre ce phénomene, il est inténéste présenter sur la Figure 5.21,
toutes les réponses du chargement horizontal estidéondu déplacement horizontal le plus
défavorable d=-5) et pour différentes distances relatives elatfendation et la créte du talus
. On peut noter que pour une distance normaliséa fiedation plus petité<0,5, il y a une

tendance a générer des déplacements horizontaigraepositif.
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Figure5-21 Réponse charge horizontale-déplacement hdalz@r-5).

5.3.2.2.1 Influence de la non-associativité du sol sur la cinge horizontale

Les méthodes classiques d’équilibre limite et dys® limite considerent une regle
d’écoulement associée. Cependant, les sols ré¢lsiran régle d’écoulement non-associé,
c'est-a-dire un angle de dilatance inférieur adlarde frottement interne du sel D’'pres
cette étude on peut conclure que l'utilisation @edgle d’écoulement associé surestime les
composantes de la capacité portante horizontaleréitale. La Figure 5.22 montre que la
composante horizontale de la capacité portante ndége I'angle de dilatange, cette
dépendance est significative pour les grande valgei’angle de frottement interne du &ql

la force horizontale augmente avec la augmentategh pourp = 10° ety = 37,5°, la force
horizontale augmente d’environ 13% par rapport as associé f = ¢). La différence
maximale est de I'ordre 11,9 % et 30,09% poud et 0,5respectivement. Les déplacements
horizontaux enregistrés au début de chargementremdtifs, et changent leur signe lorsque
la charge horizontale se rapproche de sa valeitelim
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Figure5-22 Réponse charge horizontale-déplacement hdalzpouro=-5 ety=10° et 37,5°).

La Figure 5.23 montre les zones plastifiées sows fandation posée au sommet du talus,
pour les deux cas d’'inclinaison de la charge dastitnégatif §= 5, +15, +20).
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Figure5-23 Les zones plastifiées pom0.
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On constate que la zone mobilisée par cisaillememtrésente pas de symétrie géométrique et
le volume de sol mobilisé dans le cas d’'une indima positive est plus grand que celui du
cas d’une inclinaison négative. Egalement cetteirdigmontre, la formation d'un coin
triangulaire élastique sous la fondation, son va&uet son excentricité dépondent de
I'inclinaison de la chargé. Il est intéressant de noter que le mécanismeuplzine produit
pourd>0 ressemble au cas de la poussée ; Par ailleans,ld cas de chargement orienté vers
I'intérieure, le mécanisme de rupture ressembleld de la butée.

Les Figures 5.24 a 5.26 montrent les surfaces gunel dans le planH(Vmax V/Vimay,
obtenues par la présente étude, le Réglement fsaRaacicule 62-titre V (1993), Maréchale
(1999) et Maloum (2002), pour=0,0,5 et 2. Il est intéressant de noter que lfaserde
rupture est symétrique dans le cas d’'une fondattablie sur un sol a surface horizontale,
cette symétrie a disparwn présence du talus. Les résultats de cette @odérent que la
taille de la surface ultime normalisée augmentec aVvaccroissement de la distance
normalisée entre la fondation et la créte du taluEgalement, les résultats de la présente
étude sont en bon accord avec les résultats deukha(@002). Par ailleurs, les résultats de
Maréchale (1999) sous-estiment les charges norgeslislans le cas d’'une fondation sous
charge inclinée vers I'extérieur, et le fascicu®e(6993) surestime les charges de rupture dans
le cas d’'une fondation sous charge inclinée vémgefieur, pouri=0, 0,5. En revanche, pour
la distance normalisé&=2, les résultats sont assez proches, surtout léanas la charge

orientée vers l'intérieur du talus.
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Figure5-24 diagrammes d’interaction pois0
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5.4 Conclusion
Une série d’analyses des différences finies ont@dbsées pour étudier la capacité portante
d’'une fondation reposant sur la surface d'un seement cohérent soumis a un chargement

incliné centré au bord d’'une pente. Différentesngéimies ont été envisagées, variant I'angle
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d'inclinaison de la peni@ de la hauteur relative de la peht/B et la distance normalisée de
la fondationt.

Le calcul élasto-plastique de la présente étudeelom facteur de portandg= 5,21, ce qui
est en bon accord avec la solution exacte obteauBnandtl (1920). Egalement, on peut voir
gue le glissement peut se produire le long deeffate sol-fondation pour une charge
horizontale critiqueHy=B.c, qui correspond a la charge verticslenférieure a une charge
critique d’environv=0,55/0.

Pour le cas de chargement vertieat@°), le mécanisme de rupture est symétrique atasmm

au mécanisme de rupture proposé par Terzaghi (1Z48endant, pour les charges inclinés
d’angle (), on remarque que le mécanisme asymétrique, ftrse dans la direction de la
charge, et aussi la taille de mécanisme diminudoaantion de l'inclinaison de la charge
jusqu’a une rupture par glissement sous une chargeontale.

Pour l'inclinaison des charges positives, Les téssilmontrent que les surfaces de rupture
diminuent avec l'augmentation de I'angle d'incBoai de la pentg et une diminution de la
distance normaliséeet aussi pour les fiable la décroissance du ragppB.

Le diagramme des contraintes est symétrique pa@orap I'axe vertical passant par le centre
de la fondation, la contrariante sous la semelleuesinversement proportionnelle avec
I'angle d’inclinaison de la charge est diminue en fonction de l'inclinaison) (de la charge
appliquée.

D’une la présence d’'une pente, on remarque quedasbes ne sont pas symétriques par
rapport a celle obtenue pour la surface horizontale

Les résultats de la présente étude sont en bomdaavec la solution de Hansen (1961). Par
ailleurs, les valeurs de Vés{1975) sont situées au dessus des résultats plédante étude
pourV/Vp< 0,6, Par ailleurs, ils sont situés au dessoua gedsente étude pouiVo> 0,6.

Pour le chargement négatif (inverse du sens deekdep on constate une augmentation
proportionnelle des charges de rupture verticaldsogzontales {-H); ainsi les courbes de
surface de rupture sont superposées pour n'imguree valeur d’angle d’inclinaison. On
remargue aussi que I'angle d’inclinaison de la periffecte pas les surfaces de rupture, qui
sont identiques a celle obtenue dans le cas defce horizontale.

Pour le chargement positif (charge horizontalegéei vers la pente), la charge de rupture
verticale diminue et la charge horizontale augmewtec I'augmentation de l'inclinaison de
chargex jusqu'a ce que la charge horizontale atteint Euvémite H,=B.c,.

Les résultats montrent que les surfaces des rigotinginuent avec I'augmentation de I'angle

d'inclinaison de la penfget avec la diminution de la distance normaliséele rapport,/yB.
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Pour une fondation repose sur un massif frottaes tésultats de la présente étude sont en
bon accord avec les résultats de Meyerhof (1968Bjaesen (1970). Par ailleurs, les résultats
de Vest (1975) sont Iégérement supérieurs de ceux obfaarue calcul élasto-plastique.

Les surfaces de rupture obtenue par Hansen (19r®)ssperposées avec les résultats de la
présente étude. Par ailleurs, les surfaces dermuptiVesi (1975) sont trouvent au dessus
les surfaces de rupture de la présente étude psrandes valeurs the Egalement, il est a
noter que la charge ultime horizontélg; de la présente étude atteint une valeur de I'aidre
0,095/,

On remargue une divergence entre les charges $ipdar le sens positio¥0). En revanche,
pour le cas de chargement dirigé vers l'intériautadus §<0), les valeurs des charges limites
sont proches pour les fortes inclinaisons de lageh@>-15).

On note que pour de faibles inclinaisons de la gdér-5° et -10° et de faible distance
relative A=0; 0,5 et 2, on peut mettre en évidence un corapmnt particulierement
intéressant. Au début de chargement, les dépladsnhemnizontaux s’évoluent dans le sens
négatif puis ils changent leur direction vers lasspositif pour des sollicitations horizontales

bien définies.
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Il existe plusieurs méthodes qui permettent de giré&de facon assez satisfaisante la force
portante des fondations établies sur un sol hotéat soumises a un chargement vertical
centré. Par contre le comportement des fondatitaisiés a proximité d’'une pente est moins
connu et de grandes incertitudes subsistent dassméthodes de dimensionnement
concernant les réductions de portance a applicares de cas de figure.

L’objectif de cette these était de contribuer aulde du probleme de la capacité portante des
fondations superficielles. Nos contributions ontt@sur deux aspects du probléme : d’'une
part, sur la détermination de la capacité portalete fondations isolées a proximité d’'une
pente reposent sur un sol purement cohérent, d@'auart, sur I'étude de l'influence de
I'inclinaison de la charge sur le comportement fdeslations superficielles a proximité d’'une
pente.

Pour bien orienter ce travail, on a présenté damsdmiere partie une synthése des méthodes
de calcul de la capacité portante. De hombreuxussitent proposé des méthodes de calcul de
la capacité portante des fondations superficiellesit expérimentales, théoriques ou aussi
numéerigques.

Les résultats des facteurs de portance Nc de keipi@ étude, dans le cas d'une semelle
filante et rugueuse, sont en tres bon accord aa®sdlutions exactes de Prandtl Reissner
(1921). Il est important de noter que le poids peagu sol joue un réle considérable dans la
stabilisation de sol de fondation établie sur urssifgourement cohérent en présence d’'une
pente.

Les calculs numériques de la capacité portantdatetations superficielles filante reposant
sur un sol cohérent, ont permis de constater lierite du rapport @ sur le facteur de
portance NcLes faibles valeurs du rapportyB/ont conduit a la rupture générale de la pente,
surtout pour les plus fortes pentes, par contie plas grandes valeurs du rappostBcont
conduit a la stabilisation de la pente. Les résull® Shiau (2011) dans le cas d'une semelle

filante et lisse, fournissent des valeurs trés lpesale celles déterminées par la présente étude

114



Conclusions générales et perspectives

pour les distances normalisé¢B=0 ; 3 et 4. Egalement, la nature de I'interfaockfondation

a une influence considérable sur le facteur deapod Nc.

La présente étude a permis de métre en évideméli€nce de I'inclinaison de la perfiesur

les facteurs de la capacité portante éi N, Egalement, les résultats obtenus montrent
gu'avec l'augmentation de I'inclinaison de la pefitées facteurs de la capacité portanteeiN

N, diminuent, ce qui conduit a la rupture totale dassif de sol en pente. Ces résultats sont
aussi en accord avec les résultats de Kusakabé)(@9&eorgiadis (2009).

La hauteur normalisée de la pente H/B est un paranmportant dans la stabilisation de la
pente.les valeurs de La hauteur critique calculgas I'expression de Taylor (1937)
H/B=5,55, 13,9 et 27,8 pour,/gB=1, 2,5 et 5 respectivement, ces valeurs sontpiteéshes

de celles déterminées par la présente étude. lésgmm donnée par Georgiadis (2009) pour
le calcul de N permet d’obtenir des valeurs qui sont en bon a@cewec les résultats de la
présente étude.

Les mécanismes de rupture ont montré une influenpertante de la distance normalisée de
la fondationA/B. Les résultats du facteur de portance Nc cadcylar la méthode des
différances fines sont en accord avec les résultat&eorgiadis (2009). Pour les faibles
distances, les mécanismes de rupture sont intésgatr la pente, par contre pour distance
normaliséeA/B>2 les mécanismes de rupture sont similaires @ aabtenus pour des
fondations établies sur des surfaces horizontales.

En ce qui concerne I'effet de l'inclinaison de leaoge, les résultats de la présente étude sont
en accord avec ceux de Hansen (1961) et Meyerla3)1 Egalement, pour la fondation
repesant sur un sol purement cohérent, le glissiepeen se produire le long de l'interface sol-
fondation pour une charge horizontale critidiig=B.c, qui correspond la charge verticale V
inférieure a une charge critique d’environ 0,55¥our un sol purement frottant, la charge
ultime horizontaleH,;; déterminée par la présente étude est égale a\),p86tte valeur est
de 20% inférieure de celles obtenues par des esgpéimentaux (Georgiadis et Butterfield
(1988); Gottardi et Butterfield (1993).

La surface de rupture (V, H) est symétrique dansaked’'une fondation établie sur un sol a
surface horizontale, par ailleurs, la présenceadaeehte conduit & des asymétries inévitables
sur les surfaces de rupture. Les résultats de éaitde montrent que la taille de la surface
ultime normalisée diminue avec l'accroissementadpdnte dans le cas d’'une fondation sous
charge inclinée vers I'extérieur de la pente. PRautre, la surface ultime normalisée augmente

dans le cas d’'une fondation sous charge inclings Natérieur de la pente. Les résultats
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numériques de la présente étude sont en bon aes@w ceux obtenus par I'équation de
Georgiadis (2008).

La formulation du probléme de la capacité portatsi que les techniques appliquées pour
sa résolution ont évolué et continuent a évoluies ;publications récentes montrent que le
probleme de la capacité portante n'est pas encouéesé et qu’il continuera a offrir de
nouveaux sujets de recherche sur tous ses asgw®tsiqgues et appliqués. Plusieurs
perspectives de nature différente peuvent étresagees pour ce travail :

- L’étude numérique de la capacité portante deddbons carrées, circulaires au bord d’'une
pente sous un chargement incling;

- L’étude numérique de la capacité portante deddtions filante, carrées, circulaires au bord
d’'une pente sous un chargement excentré;

- L’étude numérique de la capacité portante desldtons filantes, carrées, circulaires et
rectangulaires au bord d’'une pente sous un chamgerombiné.

Ces nouveaux calculs présenteraient un intérétedtjid/u les résultats numériques déja
obtenus ici. lls pourraient, selon nous, étre agald menés grace au logiciel FLAC3D en

différences finies, ou grace a des programmeslgaredts finis tridimensionnels.
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