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Piézomètre 

Mesure du niveau piézométrique par différents moyens. 
Measured variations of piezometric level in sections 1R, 2R and outside 
the embankment place. 
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Mesure du transfert de charge pour le plot 2R. 
Load transfer in section 2R. 

Le transfert de charge vers les têtes d'inclusions 
est en revanche significativement plus grand dans les 
plots disposant d'une plate-forme granulaire renforcée 
par des nappes géosynthétiques puisque la contrainte 
mesurée sur les têtes d'inclusions atteint des valeurs 
de l'ordre de 2 950 kPa dans le plot 3R (Fig. 7) et 
2 480 kPa dans le plot 4R (Fig. 8). Pour ces deux plots, 
la contrainte mesurée sur le sol est négligeable. On 
note également que les plates-formes de transfert de 
charge se comportent différemment selon la nature du 
renforcement géosynthétique. En effet, la contrainte 
mesurée au droit des têtes d'inclusions au-dessus de 
la plate-forme de transfert de charge est plus grande 
dans le plot 3R (acPT9 = 510 kPa) que dans le plot 4R 
(acPT14 = 130 kPa). Il est à noter que la valeur mesurée 
à la base du remblai au droit des inclusions rigides 
dans le plot 3R (acPT9 = 510 kPa) est comparable à celle 
mesurée à la base du remblai au droit des inclusions 
rigides dans le plot 2R (O"cPT1 = 590 kPa). Dans le plot 3R, 
la contrainte directement mesurée sur les têtes d'inclu­
sion atteint sa valeur maximale quelques jours après la 

construction du remblai, puis se stabilise. Dans le plot 
4R, il y a redistribution de la contrainte vers le sol puis­
que la contrainte mesurée par le capteur O"crno décroît 
après avoir atteint sa valeur maximale. 

L efficacité du renforcement a été calculée pour les 
trois plots (Tableau I). Nous rappelons que l'efficacité 
E est définie comme le rapport entre la charge réel­
lement appliquée sur une tête d'inclusion et la charge 
appliquée sur une maille. L efficacité est maximale si 
toute la charge appliquée sur la maille est reprise sur la 
tête d'inclusion. 

Efficacité des renforcements. 

Efficacité 17,9 % 89,5 % 74,6 % 
(27,8%)1 

Taux de transfert de charge à la 90 % 86 % 108 % 
fin de la construction du remblai (92 %) 

01 Évaluée à 50 cm sous la tête de l'inclusion. 7 
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Déformation des géogrilles pour le plot 4R. 
Geogrids strain in section 4R. 

compactage de sorte à former un complexe granulaire 
renforcé qui transfère la charge vers les têtes d'inclu­
sions lors de la mise en œuvre du remblai. Là encore, 
les nappes travaillent principalement dans une zone 
plus large que les inclusions rigides. 

Tassement dans les zones de recouvrement 
L: écart de comportement entre nappes de géosynthé­

tiques de nature différente est aussi mis en lumière par 
l'examen du tassement sous les zones de recouvrement 
(Fig. 15). Celui-ci, dans le cas des nappes de géotextiles, 
n'est affecté ni par le compactage ni par le remblaiement 
de sorte que le tassement est identique sous les zones 
de recouvrement et en partie courante des nappes. Ce 
n'est pas le cas pour les géogrilles, où on observe une 
augmentation de tassement sous les zones de recouvre­
ment notamment lors de la phase de mise en œuvre. Le 
compactage de la plate-forme a, semble-t-il, <<ouvert ii les 
zones de recouvrement des nappes de géogrilles. 

Section 3R 

-
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Déplacements latéraux en pied de talus 
et inclinaison des inclusions rigides 

L'inclinaison mesurée en tête des inclusions rigi­
des en pied de talus est quasiment nulle. Le déplace­
ment latéral en pied de talus, mesuré sur le plot 1R, 
est de l'ordre de 30 mm. Ce déplacement est diminué 
de plus de moitié dans les plots renforcés. Ces valeurs 
étant relativement faibles, il est difficile d'attribuer une 
influence significative à l'interposition des nappes de 
géosynthétiques. Le rapport r entre le déplacement 
latéral maximal et le tassement total dans l'axe du rem­
blai, calculé pour le plot non renforcé, est égal à 0, 12 ; 
du même ordre de grandeur que les valeurs préconi­
sées dans le fascicule 62-V du CCTG (r = 0,16 en pied 
de talus pour des pentes de talus entre 0,5 et 0,67). 

On observe enfin que les déplacements latéraux 
sont maximaux dans la couche d'argile située à 1,5 m 
de profondeur, identifiée comme la plus compressi­
ble. 

Section 4R 
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Tassement mesuré sous les zones de recouvrement 
des nappes géosynthétiques. 
Settlement under the overlapping areas of geosynthetics. 
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tion considérée dans les modélisations numériques 
(1. Excavation, 2. Coulage du radier, 3. Construction 
des structures), l'évolution des contraintes totales (ôcr) 
et effectives (ocr'), si la phase considérée était la der­
nière phase de travaux (et en particulier l'évolution 
asymptotique de (oa') vers (ôcr)). 

Principe de la méthode de calcul du degré de conso­
lidation 

L'évolution de la contrainte effective en fonction 
du temps est calculée en appliquant la théorie de la 
consolidation unidimensionnelle en considérant que 
les chargements en surfaces sont appliqués de manière 
instantanée pour chaque phase, et restent constants 
durant toute la durée de la phase (Fig. 10). 

Au début de chaque phase n, à la mise en place du 
chargement (instant tJ l'incrément de contraintes ocrn 
est repris par la pression interstitielle u. La surpression 
interstitielle devient u\(tn) = u\_ 1(tn) + ocrn' où u\ _ /tn) 
représente la surpression interstitielle à l'instant t juste 

. n 
avant la mISe en place de la charge OO'n. 

Tout au long de la phase n, et avant la mise en place 
de la charge de la phase n + 1, la valeur de la surpres­
sion interstitielle u* n(t) diminue (en valeur absolue). 
L'évolution de u* est compensée par une évolution 
égale et opposée de la contrainte effective ocr' n' L' évolu­
tion de la surpression interstitielle au cours d'une phase 
est décrite par la relation suivante issue de la théo­
rie de la consolidation : u* (t) = u* (t ) x (1 - U (t-t )), 

, ,, n nn n n 
ou le degre de consolidation un de la phase est relié 
au temps par les relations classiques dépendant des 
paramètre de drainage de la couche argileuse (hauteur 
de drainage Hdr et coefficient de consolidation verticale 
c). 

Pour une couche argileuse, il est ainsi possible de 
déterminer, de proche en proche, à la fin de chaque 
phase n: 
- le niveau de surpression interstitielle u* n(tn + 1) ; 

- l'incrément de contraintes effectives par rapport à 
l'état initial 8a' n(tn + 1). 

ôcr 

0 

lia 

Pour chaque phase n, l'incrément de contrainte 
totale par rapport à l'état initial ocrn étant connu, il est 
possible de déduire le degré de consolidation Un(tn + 1) 

en fin de chaque phase: Un(tn+t) = ocr'n(tn+ 1)/ocrn et donc 
le tassement en utilisant la formule. 

ôH(t, ôcr) = ôHO(ôcr) + U(t, ôcr) . [ôH= (ôcr) - ôHO(ocr)] 

Application de la démarche au projet 

La démarche précédente a été appliquée aux faus­
ses glaises et argiles plastiques suivant une coupe 
longitudinale (coupe C) et une coupe transversale 
(coupe A), traversant intégralement le radier de la fon­
dation (Fig. 11). 

Les modélisations ont été effectuées sur la base 
du planning prévisionnel du tableau II. La durée de la 
phase d'excavation correspond au temps entre la fin 
des terrassements et le début des travaux de construc­
tion du radier. En effet, il n'y a pas eu continuité de 
l'activité sur le site. 

1 
1 
1 
1 
1 

Localisation des coupes étudiées. 
Location of the studied sections. 
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Argiles du Sparnacien : hypothèse de chargements instantanés. 
Évolution de principe des contraintes totales et effectives au cours 
de la construction de la Fondation. 
Sparnacien clays : instant loading hypothesis. Sketch of the variation of the 
total and effective stress during the construction of the building. 
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Évolution des surpressions et degrés de consolidation au cours de la vie de l'ouvrage. 
Evolution of the water excess pressure and consolidation degree during and after construction. 

Modélisation avancée en phase d'exécution 
avec le modèle Hardening Soi/ 

Choix de modélisations bidimensionnelles 

Les études réalisées pendant la phase de projet ont 
montré, malgré la forte hétérogénéité des chargements 
sur le radier, des pressions homogènes en sous face de 
radier (Fig. 14). Du fait de sa forte épaisseur, le radier 
conduit à une bonne homogénéisation des pressions 
en sa sous face. Ainsi, l'aspect tridimensionnel de la 
descente de charges est fortement réduit par le sys­
tème de fondation choisi. Pour les études d'exécution, 
il était donc envisageable de mener des calculs par élé­
ments finis bidimensionnels permettant, tout en raffi­
nant le maillage, de diminuer les tailles de modèle et 
donc les temps de calculs. Ce choix a permis in fine 
l'utilisation de lois de comportement avancées pour 
le sol et la réalisation d'études paramétriques afin de 
mieux appréhender le comportement des ouvrages. 

Loi de comportement utilisée 

La loi de comportement retenue pour les couches 
de sol situées sous le radier est un modèle élastoplas­
tique avec écrouissage et prise en compte des phéno-

Modèle PRO. Contraintes verticales en sous 
face de radier sous charges d'exploitation. 
Project Phase mode! - Stress below the raft 
(service loads). 

mènes de consolidation, nommé Hardening Sail dans 
le logiciel d'éléments finis PLAXIS. Ce modèle évolué a 
plusieurs avantages : 
- différenciation entre module de chargement et de 
rechargement du sol, ce dernier étant usuellement 2 à 
5 fois plus élevé. Ce point est crucial ici pour une bonne 
estimation des mouvements du radier de la structure, 
car le sol est sollicité par un chemin de contraintes 
représentant un déchargement global de la zone (les 
charges apportées par la structure sont globalement 
inférieures à celles retirées lors des terrassements de 
la fosse); 
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fausses glaises et des argiles plastiques (Fig. 17). Cela 
a conduit aux valeurs de perméabilité indiquées dans 
le tableau III. 

Fausses glaises 

Argile plastique 

Corrélation entre perméabilité et limite de 
liquidité. 
Correlation between permeability and liquid 
limit for clays. 

Perméabilités considérées dans les couches 
argileuses. 
Design clay layer permeabilities. 

1.10-10 

1.10-11 

Rétroanalyse du déplacement vertical des parois moulées 

Des mesures du déplacement vertical des parois 
moulées ayant été réalisées au cours de l'excavation 
de la fouille, une rétroanalyse à l'aide du logiciel par 
éléments finis PLAXIS (Fig. 18) a été réalisée, avec les 
paramètres de sol préalablement déterminés, pour 
confronter les estimations de déplacement vertical des 
parois moulées avec les mesures. En effet, ce dépla­
cement vertical (qui est ici un soulèvement) est direc-

Modèle PLAXIS d'étude des déplacements 
de la paroi moulée. 
PLAXIS mode! for the study of the diaphragm 
wall displacements. 
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tement lié au module de déformation des couches 
sous-jacentes. Moins ces couches sont déformables, 
moins la paroi moulée remonte lors de l'excavation de 
la fouille. 

Ce calcul a montré que les déplacements verticaux 
estimés à partir des paramètres de base étaient plus 
élevés que les valeurs mesurées (Fig. 19). Les modules 
de déformation du sol sont donc sous-évalués. Une 
augmentation des modules des couches situées sous 
le futur radier a été réalisée jusqu'à obtenir des valeurs 
de déplacement vertical compatibles avec les mesures. 
Cela a conduit à une multiplication des modules de 
déformation de ces couches par un facteur égal à 1, 75. 
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Déplacements verticaux de la paroi moulée. 
Mesures et estimations. 
Diaphragm wall vertical displacements. 
Measured and calculated displacements. 

Étude de sensibilité 

Pour tenir compte de la variabilité des modules de 
déformation et de la perméabilité du sol, des calculs 
ont été réalisés en utilisant six jeux de paramètres diffé­
rents, définis par les plages de variation suivantes : 
- perméabilité : x 0, 1 à x 10, ce paramètre étant par 
essence soumis à une forte variabilité ; 
- modules de déformation du sol: - 30 % à+ 20 %. 

Les calculs de déformation du radier ont été réalisés 
en prenant en compte ces plages de variation. Le jeu 
de paramètres le plus critique a été utilisé pour cal­
culer les tassements différentiels et dimensionner les 
structures. 

Les courbes de tassement provenant de ce modèle, 
présentées dans la suite, ont été calculées avec les 
paramètres caractéristiques. 

Comparaison entre les modules de sol 
retenus pour les modélisations 
en phases de projet et d'exécution 

Le graphe de la figure 20 permet de comparer les 
modules d'Young drainés en rechargement E', définis 
pour la modélisation en phase de projet avec les modu­
les de référence drainés en rechargement du modèle 
Hardeni13g Sail Eur' ,er définis pour la modélisation en 
phase d'etudes d'execution. 
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contrôler au mieux les conditions initiales de l'essai 
comme la charge résiduelle admissible avant la phase 
de chargement ainsi que les conditions de chargement. 
D'autres facteurs influencent l'interprétation et impo­
sent de réaliser des corrections sur les résultats bruts 
de mesure comme la compression élastique des tiges 
et le type de pointe utilisée (avec ou sans réducteur de 
frottement (Ali et al., 2008)). 

Le mode opératoire de 1' essai se déroule en respec­
tant des phases successives. La première phase est la 
mise en place du matériel permettant de positionner le 
pénétromètre sur le point du sondage. On distingue les 
étapes suivantes : 
- installation de la structure de réaction (mini-che­
nillard ancré dans le sol avec des vis d'ancrage héli­
coïdales ou lesté). La durée de cette étape dépend des 
conditions d'accès au site, mais aussi du type de réac­
tion requise ; 
- branchement de tous les équipements électroniques 
du système d'acquisition; 
- installation de la barre-support du dispositif de 
mesure de déplacement, indépendante du bâti du 
pénétromètre et fixe durant !'essai. 

Il faut ensuite vérifier 1' état de la pointe (propreté, 
état des joints et des filtres) et procéder à sa satura­
tion. La deuxième phase consiste à réaliser d'un essai 
de pénétration statique classique qui fournit un péné­
trogramme [qc = f(z)J, selon la norme EN ISO 22476-1 
(2006). 

l:essai de pénétration classique est ensuite suivi 
d'une phase de relaxation dans laquelle on arrête la 
pénétration à une cote souhaitée (z, qJ, qualifiée de 
profondeur de l'essai de chargement de pointe, en 
relâchant l'effort appliqué sur le système de guidage. 
Un temps d'attente moyen de 10 minutes environ est 
nécessaire pour permettre aux surpressions intersti­
tielles de commencer à se dissiper. Après ces minutes 
d'attente, on débloque le train de tiges afin d' accélé­
rer le processus de relaxation des efforts et permet­
tre de minimiser les charges résiduelles sur la pointe. 
l:importance de cette procédure de déblocage a été 
démontrée dans une campagne dédiée, réalisée par 
la société Lankelma, ainsi que durant toutes les cam­
pagnes d'essais in situ menées dans le cadre du pro­
jet (Ali, 2010). La phase d'attente permet de mettre en 
place deux matériels spécifiques nécessaires pour la 
réalisation de l'essai de chargement de pointe, il s'agit 
de la pompe à main reliée au circuit hydraulique du 
CPT et du capteur de mesure du déplacement. 

La phase essentielle de !'essai est la phase de char­
gement par paliers qui intervient après la phase de 
relaxation, signalée par l'écoulement de la durée d'at­
tente fixée au préalable, ou par l'atteinte de la charge 
résiduelle finale stabilisée sur la pointe après le déblo­
cage des tiges. Un chargement par n paliers d'inten­
sité q/n (Fig. 9) peut ainsi commencer en utilisant la 
pompe à main. qc est la résistance de pointe classique 
obtenue juste avant l'arrêt du fonçage au niveau de la 
profondeur voulue. Le nombre de paliers (n) dépend 
de la nature et de la consistance des sols, il peut varier 
entre 10 pour les sols peu à moyennement denses et 20 
ou plus, pour les sols denses à très denses. Dans notre 
protocole expérimental, nous avons fixé à 10 le nombre 
de paliers pour avoir un nombre unique de référence, 
et pour se caler par rapport à d'autres essais, comme 
par exemple, l'essai de chargement statique de pieux 
(AFNOR NF P 94-150). Chaque palier est maintenu 
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constant pendant 60 secondes. Durant chaque palier, 
on enregistre la pression appliquée sur la pointe, le 
déplacement de la pointe, le frottement latéral sur le 
manchon, la pression interstitielle et la pression totale 
dans les vérins. Quand on atteint la charge limite de 
l'essai de chargement de pointe (qcLT) qui se manifeste 
par un passage à la plasticité et des déplacements 
importants pour une faible variation de charge, le 
déchargement peut se faire par paliers ou d'une façon 
continue (Fig. 9). 

60sec Temps (sec) 

fl<.ili?; ' Programme de chargement de l'essai de 
chargement de pointe. 
Cone loading test program. 

-Résultats de l'essai 
de chargement de pointe 

L: essai CLT est intégré à un essai CPT classique. Il 
fournit donc les paramètres mesurés comme la résis­
tance de pointe q , le frottement latéral f, la pres­
sion interstitielle u~ ainsi que des paramètr~s calculés 
comme le rapport de frottement R1 (utilisé essentielle­
ment pour la classification des sols) et tout autre para­
mètre ou module issu d'une corrélation permettant 
d'accéder aux différentes propriétés du sol. l:essai CLT 
apporte également de nouvelles informations dont l'ex­
ploitation conduit à des paramètres de déformabilité 
aussi bien que des paramètres de résistance. Dans ce 
qui suit, nous présentons quelques résultats essentiels 
de !'essai CLT. 

Courbe de chargement 
Elle relie la pression appliquée sur la pointe pour 

chaque palier de chargement au tassement de cette 
dernière, mesuré au bout de 60 secondes. Cette courbe 
est constituée de deux parties distinctes : une première 
partie pseudo-élastique quasiment linéaire et une 
seconde partie caractérisant le passage à la plasticité 
sous forme d'un palier plastique (Figs. 11 et 15). l:ana­
lyse de la courbe de chargement est riche en rensei­
gnements sur la déformabilité des sols. 
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-Exploitation des résultats 
des essais CLT et comparaison 
avec d'autres essais 

Le développement de l'essai de chargement de 
pointe doit s'appuyer sur une base expérimentale suf­
fisamment représentative des types de sols. Plusieurs 
sites ont été retenus, en France, aux Pays-Bas et en 
Belgique. Chaque site présentait des intérêts pour le 
développement du projet, et était caractérisé par une 
classe de sol différente. Les objectifs de ces campagnes 
ont été, d'une part, d'affiner le protocole de l'essai et la 
reproductibilité des mesures et, cl' autre part, de définir 
les méthodes cl' exploitation de !'essai et la comparaison 
avec des essais existants. Nous présentons ci-après une 
synthèse des résultats des essais de chargement de 
pointe réalisés sur deux sites, à Limelette en Belgique 
et à Utrecht aux Pays-Bas. 

Objectifs et enjeux du site de Limelette 
(campagne réalisée en avril 2010) 

Comme la plupart des sites expérimentaux en 
France sont des sites argileux, nous étions à la recher­
che d'un site sableux pour valider la réalisation et 
!'analyse de !'essai de chargement de pointe. Le site 
expérimental de Limelette, propriété du Centre scienti­
fique et technique de la construction belge (CSTC), est 
caractérisé par : 
- la présence de plusieurs types de sol. On distingue 
une couche de limon (2,2-6,2 m), ensuite une couche 
d'argile très hétérogène (6,2-8,2 m) suivie d'une couche 
de sable (8,2-17 m) ; 
- une vaste campagne d'essais in situ et au laboratoire 
y a déjà été réalisée : CPT, SPT, PMT, DMT, Triaxial, 
SASW, SCPT; 
- des essais de pieux ont été effectués : pieux vissés et 
pieux préfabriqués battus. 

Pour concevoir un programme de reconnaissance, 
basé sur les essais de chargement de pointe, il a fallu 
analyser et tenir compte des essais réalisés par le CSTC 
(profondeurs, types, position), notamment les essais 
pressiométriques, triaxiaux, et les essais de pieux, afin 
de mieux définir l'implantation et les conditions de nos 
essais. De ce fait, nous avons réalisé trois sondages : 
1) un sondage CPT classique jusqu'à 18 m de profon­
deur avec la pointe piézocône de 10 cm2. Ce sondage a 
pour objectif de faire des comparaisons avec les résul­
tats des sondages CPT déjà réalisés par le CSTC, tous 
avec une pointe de 10 cm2 ; 

2) un sondage CPT classique jusqu'à 18 m de profondeur 
avec la pointe de 15 cm2, permettant des comparaisons 
avec le sondage utilisant la pointe de 10 cm2 et qui est 
considéré comme référence pour le sondage CLT; 
3) un sondage avec des essais de chargement de pointe 
(CLT) jusqu'à 18 m de profondeur avec une pointe pié­
zocône de 15 cm2 dont l'emploi a été privilégié clans le 
protocole expérimental de !'essai CLT (Ali, 2010). 

La zone retenue pour les trois sondages décrits 
ci-dessus a été choisie en respectant certains critères, 
comme la proximité des essais in situ et en laboratoire 
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et des essais sur pieux, mais aussi les conditions d'ac­
cès. Les cotes des essais CLT ont été fixées selon la 
stratigraphie du sol, de sorte qu'elles permettent une 
comparaison avec les essais pressiométriques, les 
essais triaxiaux ainsi que les essais de pieux chargés 
statiquement (Huybrechts et Whenham, 2003). 

Panorama des résultats des essais CLT 
réalisés à Limelette 

Le dépouillement des résultats des essais CLT est 
présenté ci-après. On décrit notamment les pénétro­
grammes CPT classiques, les courbes de relaxation, les 
programmes de chargement, les courbes de charge­
ment, la correction du déplacement mesuré, les cour­
bes de mobilisation du frottement latéral, la charge 
limite et les modules de déformation. 

Pénétrogrammes CPT classiques 

Les deux sondages pénétrométriques classiques 
réalisés ont été conduits jusqu'à 18 m de profondeur. 
La figure 12 montre, pour chaque sondage, les varia­
tions de la résistance de pointe qc, du frottement latéral 
local f

5 
et du rapport de frottement Rr en fonction de la 

profondeur. La stratigraphie est bien révélée par les 
deux sondages, malgré une légère différence au niveau 
de qc et f

5 
due à l'hétérogénéité propre du site et à la 

différence des géométries des pointes (pointe débor­
dante de 15 cm2 reliée à un train de tiges de 10 cm2 

de section, et pointe de 10 cm2 non débordante). La 
variation du rapport de frottement Rr met en évidence 
la succession des différentes couches de sol : la couche 
de limon (entre 2 et 6 m), la couche d'argile (entre 6 et 
8 m) et la couche de sable (entre 8 et 18 ml caractérisée 
par un rapport de frottement Rr < 1 %. La nappe phréa­
tique est rencontrée à partir de 40 m de profondeur. 
De ce fait, nous ne présentons pas de mesures de la 
pression interstitielle. 

Courbes de relaxation des efforts 

La figure 13 montre les courbes de relaxation de tous 
les essais clans les différentes couches de sol à Limelette. 
Dans la couche de sable, les courbes sont reproductibles 
et le rapport final P/qc (P est la pression mesurée sur la 
pointe durant la relaxation; qc est la résistance de pointe 
classique au moment de l'arrêt du fonçage), après stabi­
lisation à la fin de la phase de relaxation, varie entre 10 
et 20 %. Cependant, clans les couches de limon et d'ar­
gile, on trouve un rapport final (Plq) compris entre 18 et 
22 %. Ces valeurs confirment les conclusions de toutes 
les campagnes des essais de chargement de pointe (Ali, 
2010). La courbe de relaxation de l'essai à 7 m présente 
un comportement particulier (Fig. 13), le rapport final 
(P/qc) est stabilisé autour de 20 % mais augmente brus­
quement vers 350 s pour se stabiliser autour de 35 %, 
ceci s'explique par le re-blocage du vérin hydraulique 
durant la relaxation. Nous avons présenté ce comporte­
ment pour prouver l'importance du processus de déblo­
cage du vérin hydraulique et son rôle majeur clans la 
minimisation de la charge résiduelle. 































Interaction dynamique sol-structure : 
influence des non-linéarités de comportement du sol 

Ali GANDOMZADEH 
Thèse soutenue le 8 février 2011 
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et à l'Institut de radioprotection et de sûreté nucléaire (IRSN) 

L'interaction dynamique sol-structure a été largement explo­
rée en supposant le comportement linéaire du sol. Néanmoins, 
pour des séismes d'intensité modérée à forte, la contrainte de 
cisaillement maximale peut facilement atteindre la limite élastique 
du sol. Du point de vue de l'interaction sol-structure, les effets 
non linéaires peuvent modifier la rigidité du sol à la base de la 
structure ainsi que la quantité d'énergie dissipée dans le sol. En 
conséquence, ignorer les caractéristiques non linéaires du sol 
dans l'interaction dynamique sol-structure (IDSS) peut conduire 
à des prédictions erronées de la réponse de la structure. Le but 
de ce travail est d'implémenter dans un code numérique une loi 
de comportement non linéaire pour le sol afin d'examiner l'effet 
de la non-linéarité du sol sur l'interaction dynamique sol-struc­
ture. De plus, différents aspects sont pris en compte tels que l'ef­
fet de la contrainte de confinement sur le module de cisaillement 
du sol, les conditions statiques initiales, les conditions d'interface 
entre le sol et la structure, etc. Durant ce travail, une méthode 
simple de couche absorbante basée sur une formulation de Ray­
leigh/Caughey pour l'amortissement, qui est généralement dis­
ponible dans les logiciels existants d'éléments finis, a également 
été développée. Les conditions de stabilité des problèmes de pro­
pagation d'onde sont étudiées et on montre que les comporte­
ments linéaire et non linéaire sont très différents en ce qui 
concerne la dispersion numérique. La règle habituelle de 
10 points par longueur d'onde, recommandée dans la littérature 
pour les milieux élastiques, n'apparaît pas suffisante dans le cas 
non linéaire. Le modèle implémenté est d'abord vérifié numéri­
quement en comparant les résultats avec ceux d'autres codes 
numériques connus. Après cela, une étude paramétrique est 

menée pour différents types de structures et des profils de sol 
variés afin de caractériser les effets non linéaires. Différentes 
caractéristiques de l'IDSS sont comparées à celles du cas linéaire : 
modification de l'amplitude et du contenu fréquentiel des ondes 
se propageant dans le sol, fréquence fondamentale, dissipation 
de l'énergie dans le sol et réponse du système sol-structure. A 
travers ces études paramétriques nous montrons qu'en fonction 
des propriétés du sol, le contenu fréquentiel de la réponse du sol 
peut changer significativement à cause des non-linéarités de 
comportement. Les pics de la fonction de transfert entre le champ 
libre et le rocher affleurant se décalent vers les basses fréquences 
et l'amplification se produit dans cette gamme de fréquences. 
Une réduction de l'amplification pour les hautes fréquences et 
même une dé-amplification peuvent se produire pour un fort 
niveau des mouvements d'entrée. Ces changements influencent 
la réponse de la structure. Ce travail montre également que la 
proximité des fréquences fondamentales de la structure et du sol 
influence fortement l'interaction sol-structure. Enfin, l'effet du 
poids de la structure et du balancement de la superstructure peut 
être significatif. Finalement, le bassin de Nice est utilisé comme 
un exemple de propagation d'onde dans un milieu non linéaire 
hétérogène et d'interaction dynamique sol-structure. La réponse 
du bassin dépend fortement de la combinaison de la non-linéarité 
du sol, des effets topographiques et du contraste d'impédance 
entre les couches de sol. Pour les structures et les profils de sol 
sélectionnés dans ce travail, les simulations numériques réalisées 
montrent que le décalage de la fréquence fondamentale n'est pas 
un bon indicateur pour distinguer le comportement linéaire du 
sol du comportement non linéaire. 

Influence de la prise en compte des modules en petites déformations des sols 
sur la modélisation numérique d'ouvrages géotechniques 

Yousef HEJAZI 
Thèse soutenue le 16 septembre 2010 

sous la direction de Richard Kastner (INSA Lyon) et Daniel Dias (INSA Lyon) 
Recherche effectuée au LGCIE-Géotechnique de l'Institut national des sciences appliquées de Lyon 

Compte tenu de leur capacité d'intégrer la complexité de la 
géométrie, le comportement du sol environnant ou encore les 
processus du creusement lors de l'évaluation des mouvements 
engendrés par l'exécution d'un ouvrage souterrain, les méthodes 
numériques deviennent de plus en plus indispensables en phase 
de dimensionnement. La pratique des travaux souterrains a 
d'ailleurs démontré que la plupart des ouvrages sont dans le 
domaine des petites déformations où le comportement du sol est 
mal représenté par !'élasticité linéaire isotrope. Une estimation 
fiable des mouvements de sol nécessite alors l'incorporation de 
modèles capables de représenter le comportement du sol sous 
petites déformations. Ce travail de thèse constitue une contribu­
tion à l'étude numérique de l'influence de la prise en compte des 
modules en petites déformations et de l'anisotropie des sols lors 
du creusement d'un ouvrage souterrain. Pour cela, une série de 
modèles permettant de simuler la raideur du sol croissante en 
fonction de la profondeur, la raideur plus élevée sous faibles 
déformations, la non-linéarité du comportement en petites défor­
mations, l'histoire des sollicitations et le radoucissement en gran­
des déformations a été retenue et implémentée dans le code de 
calcul en différences finies FLAC3D. Ces modèles ont été ensuite 
validés sur différents chemins de sollicitations avant qu'ils soient 
appliqués à la simulation d'ouvrages souterrains peu profonds 
dans de l'argile surconsolidée de Londres. Une des conclusions 
de ce travail de recherche réside dans le fait que l'introduction de 
la non-linéarité du sol sous faibles déformations conduit à une 
prédiction bien meilleure des mouvements du sol autour d'un 

ouvrage souterrain creusé dans des argiles anisotropes et forte­
ment surconsolidées. Un autre des phénomènes-clés à prendre 
en compte est l'état caractéristique des sols. 

Regarding their ability to simula te the complexity of geometry, 
the behaviour of surrounding soils, the excavation process and to 
evaluate the movements generated by an underground construc­
tion, numerical methods are becoming more and more widespread 
for design. Moreover, practice has demonstrated that most of 
underground constructions deformed under small-strains where 
soi! behaviour is poorly represented by the linear isotropie elasti­
city. Therefore, a reliable prediction ofsoil movements requires the 
use of a constitutive model able to represent the small-strain soi! 
behaviour. This PhD thesis is a contribution to numerical studies 
for taking into account the small strain stiffness and the anisotropy 
of a soi! during excavation of an underground structure. For this, a 
series of constitutive soi! models was selected and implemented in 
the finite difference code FLAC3D in order to simulate the increase 
of soi! stiffness with depth, the non-linear small-strain behaviour, 
the stress history and the strain softening under large strain. These 
models were then validated on different stress paths and then 
applied to simulate a shallow tunnel in London Clay. From this 
research, it is concluded that the introduction of soi! non-linearity 
under small strains leads to better prediction of ground move­
ments around a tunnel excavated within anisotropie and heavily 
overconsolidated Clays than that observed by the linear elastic 
model frequently used. Another phenomena necessary to be taken 
into account is the characteristic state of the soi!. 51 
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Les projets de tunnels dans des milieux rocheux de faibles 
caractéristiques mécaniques, usuellement regroupés sous l'ap­
pellation sols indurés roches tendres (SIRT), se heurtent à de 
multiples difficultés. Ces matériaux présentent des spécificités de 
comportement qui les rendent atypiques dans les contextes 
usuels de la mécanique des sols comme de la mécanique des 
roches, compliquant les dimensionnements et pouvant engen­
drer des surcoûts importants pour les maîtres d'ouvrage. En se 
limitant aux SIRT modélisables par une approche continue, la 
non-linéarité du critère de rupture, les couplages hydromécani­
ques et la dépendance de la déformabilité à l'état de contrainte 
apparaissent comme des traits de comportements susceptibles 
d'influencer significativement la phase de creusement (équilibre 
à court terme). Bien que ces propriétés puissent être prises en 
compte de manière adéquate dans des modèles numériques, la 
pratique des calculs de tunnel a montré de longue date l'intérêt 
des méthodes simplifiées comme l'approche convergence-confi­
nement. Elles permettent un prédimensionnement raisonnable­
ment représentatif au moyen de formulations peu complexes et 
favorisent la réalisation d'études de sensibilité grâce à leur mise 
en œuvre simple et rapide. A partir d'une approche de type 
<<milieux poreux JJ, prenant en compte la compressibilité des dif­
férents constituants du matériau, et d'une représentation adimen­
sionnelle du critère de rupture de Hoek-Brown (incluant les régi­
mes d'arête), de nouvelles formulations permettant le calcul des 
courbes caractéristiques du terrain sont donc présentées. Après 
s'être intéressé dans un premier temps à la seule non-linéarité du 
critère de rupture, avec un milieu monophasique, une complexi­
fication progressive du problème est mise en oeuvre pour pren­
dre en compte des situations biphasiques drainées ou non drai­
nées. A chaque fois une résolution complète est proposée, 
aboutissant à des formulations explicites ou à des équations inté­
grables aisément par une méthode numérique à un pas. Un outil 
sous forme de tableur, directement utilisable et démontrant la 
simplicité de mise en œuvre des solutions établies, est systémati­
quement fourni. Le cas non drainé est ensuite complété par un 
schéma de calcul intégrant une élasticité non linéaire de Fahey­
Carter, avec la méthode des matrices de transfert. La partie finale 
du travail permet d'aborder l'applicabilité de ces développements 
analytiques à un cas réel, le tunnel d'Arbus. Elle souligne quel­
ques difficultés de détermination de paramètres à partir de cam­
pagnes d'essais «standard JJ et insiste sur la variabilité naturelle 
des matériaux dans une géologie molassique du piémont pyré­
néen. Ce contexte met en relief les avantages des méthodes déve­
loppé.es : outre une représentation plus satisfaisante du compor­
tement du milieu, elles permettent à peu de frais d'identifier les 
paramètres les plus influents sur l'équilibre massif- soutènement 
et d'aborder la problématique des incertitudes dans le dimen­
sionnement. Les calculs font également ressortir l'intérêt des 
modèles à élasticité non linéaire, avec une prise en compte plus 
appropriée de la déformabilité du matériau mais aussi une réduc­
tion de la sensibilité du modèle à la variabilité des paramètres 
élastiques. Les approches présentées conservent néanmoins cer­
taines limites, comme la nécessaire distinction des équilibres 
court terme et long terme, l'hypothèse de contrainte initiale 
hydrostatique qui se révèle au final assez forte et le problème de 
la représentation du soutènement qui mériterait d'être davantage 

approfondi même si des méthodes acceptables sont d'ores et déjà 
disponibles dans la littérature. 

Tunnel projects within rock masses of low mechanical proper­
ties, usually described as << hard soils soft rocks JJ (HSSR), regularly 
encounter numerous difficulties. These materials show specific 
behaviours that make them atypical in the points of view of bath 
rock and soil mechanics, leading to more complex designs and 
generating significant extra costs for the contracting authority. 
Considering the limited case of HSSR that can be modelled with a 
continuous approach, nonlinearity of the failure criterion, hydro­
mechanical coupling, and stress-dependency of the material defor­
mability appear as distinctive behaviour features that may have a 
serious influence on the excavation stage (short term equilibrium). 
Although these properties can be adequately taken into account in 
some numerical models, the practical experience of tunnel calcula­
tions has long shown the interest of simplified methods su ch as the 
convergence-confinement approach. These methods allow reaso­
nably representative designs through not very complex formula­
tions and contribute to make sensitivity studies easier thanks to 
their quick and simple implementation. Thus, based on a classical 
« porous media JJ description taking into account bath minerai and 
fluid compressibilities, and on a non-dimensional expression of the 
Hoek-Brown failure criterion (including edge effects), new formu­
lations for the calculation of ground characteristic curves are pre­
sented. After a first approach considering only the non-linearity of 
the failure criterion, in a monophasique medium, more complex 
cases are studied so as to take into account biphasique drained or 
undrained situations. Bach time, a complete solution is described, 
Jeading to explicit formulations or to differential equations that can 
be simply solved with a one-step numerical method. A « turnkey JJ 
design tool, in a spreadsheet form, that demonstrates the easy 
implementation of the developed solutions, is systematically provi­
ded. The undrained case is then completed with a calculation pro­
cedure that integrates the Fahey-Carter non-linear elasticity mode!, 
using the transfer matrices method. The Jast part of this work tac­
kles the applicability of these analytical solutions on a case study, 
the Arbus tunnel (France). It emphasizes a few difficulties in the 
determination ofsome parameters of the mechanical mode] when 
« standard JJ test protocols are used, and insists on the natural 
variability of the ground properties in this molassic geology of the 
Pyrenean piedmont. This context stresses the advantages of the 
developed methods: besides a better description of the rock mass 
behaviour, they allow to identify at Jow cost the more influent para­
meters on the ground - lining equilibrium and to introduce the 
analysis of uncertainties in design practice. The calculations also 
underline the interest of non-linear elasticity models, promoting a 
better assessment of material deformability and also reducing the 
mode] sensitivity to elastic parameters scattering. The here-pre­
sented approaches keep some limits however, such as the neces­
sary distinction between short term and long term equilibriums, 
the hypothesis of hydrostatic far-field stresses that is shown to be 
quite strong in the end, and the problem of lining representation 
(confinement line) that would deserve a deeper analysis even if a 
few acceptable methods are already available in the Jiterature. 
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La recherche consistait à étudier la précision des calculs par 
la méthode des éléments finis (MEF) au moyen « d'indicateurs de 
qualité JJ. Les indicateurs de qualité représentent des formules 
simples qui permettent d'évaluer la qualité des calculs par élé­
ments finis. La qualité de l'analyse numérique est évaluée par 
rapport à la discrétisation. Le modèle mathématique est consi­
déré correct et les erreurs résultant du choix des propriétés des 
matériaux ne sont pas être pris en compte. Nous avons défini les 
formulations mathématiques de ces indicateurs de qualité, ainsi 
que leurs limites inférieures et supérieures. Grâce au choix de 
formulations simples, il est facile de les introduire dans un logi­
ciel de calcul par éléments finis. Ils ont été implémentés dans le 
code de calcul CESAR-LCPC, module Mécanique en Comporte­
ment Non Linéaire. Afin de démontrer qu'ils ont été correctement 
définis et de tester leur fiabilité, ces indicateurs de qualité sont 
testés sur un certain nombre de problèmes simples en 2D et en 
3D. Après avoir prouvé leur capacité à caractériser la qualité de la 
discrétisation des modèles d'éléments finis, nous les avons testés 
sur le cas d'une excavation de palplanches butonnées (site expé­
rimental de Hochstetten, près de Karlsruhe). La précision des 
résultats en termes de propriétés mécaniques choisies pour le sol 
et les structures n'a pas été étudiée. Nous avons également 
démontré que les résultats sont indépendants des propriétés 
mécaniques choisies pour le sol ou la structure. 

The thesis proposes to study the accuracy of the finite element 
method (FEMJ analyses by means of cc quality indicators JJ. The 
quality indicators represent simple mathematical formulas that are 
designed to evaluate the reliability of the numerical analyses. The 
accuracy of the discretization mode Jing of these analyses is deter­
mined; the mathematical mode! is considered correct and the 
errors resulting from the choice of the mechanical properties of the 
soi! are not taken into account. We proposed the mathematical 
formulations of the quality indicators and also established their 
lower and upper bounds. Due to their simple mathematical formu­
lation, the quality indicators are easily implemented in any finite 
element computer code. We have introduced them in the CESAR­
LCPC finite element computer code, namely in the nonlinear 
mechanical execution module. The proposed quality indicators are 
used on a number of simple 2D and 3D problems elastic and elas­
toplastic problems in order to assess the jump in stress values in 
the nodes of the generated mesh. After testing the accuracy of the 
discretization modeling of these numerical analyses, we evaluated 
the discretization modeling quality of a braced sheetpile excavation 
(Hochstetten experimental site, near Karlsruhe). The accuracy of 
the results based on the mechanical properties of the soi! and the 
structure has not been studied. Also, we proved that the quality 
indicator results are independent of the chosen mechanical pro­
perties for the soi! or structure. 
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mechanics, vol. 2, n° 4, Trans-tech Publications, 1978. 
Wastiaux M., Ducroq J., Corbetta F. - Les pieux maritimes du pont Vasco de Gama. Revue française de 
géotechnique, n° 87, 1999, p. 27-33. 

*Il est rappelé que les figures et photos sont imprimées en noir: l'usage de la couleur n'est donc pas recommandé. 
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