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INTRODUCTION GENERALE 

La réalisation de grands ouvrages dans le domaine du génie civil (centrales nucléaires, 

ouvrages off-shore, barrages,etc) nécessite encore des améliorations dans le domaine des 

techniques de reconnaissance, de caractérisât!on, et d'utilisation des propriétés mécaniques des 

sols, ceci en vue d'augmenter la fiabilité et l'économie des méthodes de dimensionnement 

actuelles de ces ouvrages. Il est nécessaire pour ceci de travailler dans différentes directions, 

avec, en particulier, d'une part, l'amélioration des techniques et des méthodes d'interprétation 

des essais de géotechnique et, d'autre part, l'amélioration des modèles de comportement 

utilisés pour simuler à partir de codes numériques, le comportement des ouvrages sous divers 

types de sollicitations mécaniques. Dans le domaine des sollicitations cycliques en particulier 

(séismes, houle, etc .) , il existe encore un besoin important de recherche, autant au niveau des 

lois de comportement que de la détermination expérimentale de caractéristiques et paramètres 

appropriées. 

Parmi les différents essais utilisés en géotechnique, les essais in situ sont 

particulièrement intéressants dans la mesure où ils permettent de tester le matériau "réel", sur 

site. Le pressiomètre, en particulier, permet de réaliser des analyses relativement simples basées 

sur les théories d'expansion de cavité, et constitue en cela un outil attrayant, particulièrement 

dans sa version autoforeuse, minimisant le remaniement autour de la sonde, et permettant en 

cela d'accéder à un matériau relativement intact. Les méthodes d'interprétation de cet essai 

méritent donc d'être encore développées, en particulier dans le domaine des chargements 

cycliques où cet essai peut trouver de nouvelles applications. 

L'étude présentée dans ce mémoire s'inscrit dans ce cadre général et se propose de 

réfléchir sur les relations existant entre une sollicitation homogène de laboratoire telle que 

l'essai triaxial, et une sollicitation non homogène telle que l'expansion de cavité cylindrique, le 

lien entre les deux types de sollicitation étant réalisé via un modèle de comportement. L'étude 

comprend donc un travail sur les modèles de comportement (améliorations possibles des 

modèles existants) et sur leur application à la sollicitation homogène (triaxial) et non homogène 

(expansion de cavité), en montrant l'intérêt pratique d'une démarche consistant à identifier des 

paramètres et caractéristiques élémentaires d'un sol à partir de la sollicitation non homogène 

(de type pressiométrique). 

Ainsi, le premier chapitre constitue une étude bibliographique destinée à faire le point 

sur les éléments essentiels concernant la rhéologie des sables et sur les modèles de 

comportement actuellement utilisés pour modéliser le comportement mécanique de ces 

matériaux. Dans une première partie (rhéologie), on décrit les principales caractéristiques 

mécaniques observées sur essais homogènes en laboratoire (appareil triaxial classique, triaxial 

vrai et cylindre creux en torsion). On met en particulier l'accent sur la notion récente de 
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paramètre d'état, et sur l'intérêt d'une telle caractérisation de l'état initial pour la prise en 

compte de l'influence des conditions initiales du matériau sur le comportement. Dans une 

deuxième partie (modélisation), on s'intéresse aux lois de comportement utilisées actuellement 

pour décrire le comportement mécanique des sables et l'on décrit les nombreux travaux existant 

à ce propos. Cette partie s'attache tout particulièrement aux modèles prenant en compte la 

notion de paramètre d'état en montrant les lacunes existant encore dans ce domaine. 

Le deuxième chapitre propose une nouvelle modélisation du comportement mécanique 

des sables qui s'incrit entièrement dans le cadre élastoplastique et, dont l'objectif est de prendre 

en compte le plus simplement possible, avec les outils de l'élastoplasticité, la notion de 

paramètre d'état et plus généralement l'influence combinée de la contrainte de consolidation 

initiale et de l'indice des vides initial sur le comportement de type lâche ou dense du sable. 

L'outil théorique permettant d'y parvenir a été identifié sous le concept de "surface de charge 

d'état". On montre comment intégrer ce concept à un modèle d'état critique (dérivé du Cam-

Clay) et, surtout, comment il peut être adapté à des modélisations existantes prenant en compte 

l'anisotropie du matériau, ou encore le concept de surface frontière pour les chargements 

cycliques, et enfin les modèles à multimécanismes. 

Le dernier chapitre est consacré à l'étude des expansions de cavités à partir les modèles 

élastoplastiques généralisés de Zienkiewicz et al. (1985) adapté pour des sols cohérents et de 

Pastor et al. (1985,1990) approprié pour les sables. Un code de calcul a été développé pour 

cette étude qui permet, grâce à des temps de calcul très courts, de réaliser des analyses 

paramétriques relativement rapidement. 

Le modèle de Zienkiewicz et al. (1985) est tout d'abord appliqué à la sollicitation 

pressiométrique monotone et cyclique dans des sols cohérents avec prise en compte du 

couplage eau-squelette. On étudie l'influence de la perméabilité sur la génération des 

surpressions interstitielles au cours de l'expansion et sur la dissipation en fin d'expansion 

(phénomène de consolidation). On montre en particulier l'intérêt de ce modèle ne possédant 

qu'un seul paramètre cyclique, noté y, gérant l'accumulation d'irréversibilités au cours des 

cycles, pour la simulation de l'essai pressiométrique cyclique. 

On étudie finalement le cas des sables en mettant en oeuvre dans le code de calcul le 

modèle de Pastor et al. (1985,1990), et en comparant les simulations obtenues à des essais 

d'expansion réalisés au cylindre épais par Dupla (1995) dont la sollicitation est proche de la 

sollicitation pressiométrique. On montre comment, à partir de l'essai pressiométrique cyclique, 

il est possible d'obtenir par démarche inverse le paramètre cyclique y,, l'objectif étant d'évaluer 

le potentiel de liquéfaction d'un massif sableux, par comparaison des valeurs obtenues à partir 

de cet essai avec celles obtenues, pour les mêmes conditions initiales, à l'essai triaxial classique. 
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CHAPITRE I - ELEMENTS BIBLIOGRAPHIQUES 

La connaissance du comportement d'un sol soumis à des efforts constitue un enjeu 

important puisqu'elle permet d'estimer les déformations résultant des contraintes appliquées et 

de prévoir en particulier la rupture du massif. Si on ne s'intéresse qu'à la stabilité de l'ouvrage, 

une approche du type calcul à la rupture (Salençon 1983) peut être satisfaisante. Cependant 

dans certains cas, une information supplémentaire sur les déformations est nécessaire pour 

l'étude de l'ouvrage et l'état ultime que représente la rupture du massif sollicité sera considéré 

comme le moment où de grandes déformations apparaissent. 

Afin d'identifier la loi de comportement d'un sol, des échantillons sont prélevés sur site 

et on étudie leur comportement à partir d'essais de laboratoire pour lesquels les conditions aux 

limites sont bien contrôlées et dans lesquels on impose un état de contraintes et de 

déformations homogènes au matériau durant toute la durée de l'essai. C'est le cas pour l'essai 

triaxial classique, l'essai triaxial vrai ou dans une certaine mesure le cylindre creux en torsion 

(dans le repère local) qui sont les plus couramment utilisés. Une fois que le comportement est 

identifié sur un essai homogène, un modèle peut être développé. Celui-ci peut être généralisé à 

n'importe quel type de problème grâce aux équations de la mécanique des milieux continus et 

des outils de résolution numériques tels que les différences finies ou les éléments finis (lorsque 

le problème n'a pas de solution analytique simple). 

En suivant cette démarche, l'étude bibliographique présentée dans ce chapitre, axée sur 

les sables, se décompose en deux parties successives, la première présente les principaux traits 

de comportement observés en laboratoire sur essai homogène; la deuxième analyse les modèles 

de comportement utilisés de nos jours en mécanique des sols. La première partie met en 

évidence les caractéristiques mécaniques les plus importantes devant être prises en compte lors 

de l'identification d'une loi de comportement tandis que la deuxième partie tente d'extraire de la 

littérature les différents moyens théoriques actuellement disponibles pour les modéliser. 

3 



LI COMPORTEMENT MECANIQUE DES SABLES 

L'étude de la rhéologie des sols s'est considérablement développée avec le 

perfectionnement des moyens d'essai en laboratoire permettant de suivre des chemins 

complexes tout en assurant une bonne homogénéité des contraintes et des déformations dans 

les éprouvettes. Il est alors possible, à partir de ce type d'essai, de déterminer le comportement 

d'un élément de volume du sol étudié. Ce paragraphe passe en revue les principaux traits du 

comportement mécanique d'un sable observés à partir de trois appareillages : l'appareil triaxial 

classique, le vrai triaxial et le cyclindre creux en torsion. Les vitesses de chargement sont 

imposées de telle façon que le temps n'a pas d'influence sur la réponse (sollicitations lentes, pas 

d'effets visqueux). Les effets dynamiques ne sont pas décrits ici et le comportement cyclique du 

sable est analysé en équilibre quasi-statique. Cette partie décrit les phénomènes particuliers 

rencontrés sous certaines conditions de cisaillement du sable. Une attention particulière est 

attachée aux principaux concepts rhéologiques existant dans la littérature et résultant 

directement de l'observation expérimentale car ils constituent le point de départ de la 

construction d'une loi de comportement. 

4 



1.1.1 Comportement mécanique des sables sous sollicitation monotone 

/. 1.1.1 Caractérisation d'un sable 

Le comportement mécanique d'un sable sous chargement monotone ou cyclique 

présente des phénomènes et propriétés très variées. Cela est principalement dû aux nombreux 

facteurs qui interviennent lorsqu'un sol se déforme sous l'action d'efforts extérieurs. Du point 

de vue microscopique, la forme et la taille des grains de sable (caractérisés en particulier par 

leur angularité) ont une influence non négligeable sur le comportement, et la courbe 

granulométrique du sable donne par ailleurs des informations importantes. 

Cependant, les grandeurs mesurées expérimentalement étant d'ordre macroscopique, il 

est nécessaire de caractériser le matériau à l'aide de variables macroscopiques. On définit ainsi 

l'indice des vides e comme étant le rapport entre le volume des vides et le volume des grains. 

On appelle em¡n et emax les indices des vides respectivement minimal et maximal obtenus à 

partir de procédures standardisées. On définit ID l'indice de densité d'un sable de la manière 

suivante: 

i e m . i v " e 

AD - e . - f 
^înax -mm 

e ; indice des vides actuel 

ou encore la densité relative DR = ID.100(%). L'état initial est donc caractérisé de la manière 

suivante: 

Si ID = 0,9, le sable est très dense 

Si ID = 0,7, le sable est moyennement dense 

Si ID =0,4, le sable est lâche 

Si ID <0,1. le sable est très lâche 

/. 1.1.2 Dispositifs expérimentaux 

a) L'essai triaxial classique 

C'est le plus ancien des trois types d'essai présentés ici. Il permet de cisailler un 

échantillon cylindrique de sol saturé d'eau à partir d'un état initial donné. L'essai classique est 
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Figure 1.1. Schémas de principe : (a) triaxial classique (b) triaxial vrai (c) cylindre creux en 
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réalisé en appliquant une force verticale de compression à l'éprouvette soumise à un état de 

consolidation isotrope et en maintenant la contrainte radiale constante. La sollicitation 

appliquée est schématisée sur la figure I.la. Etant donné que deux contraintes principales sont 

égales et puisqu'il n'y a pas rotation des axes principaux de contrainte et de déformation, un tel 

essai permet d'étudier uniquement un plan de l'espace des contraintes appelé "plan du triaxial". 

L'homogénéité de l'éprouvette triaxiale pendant le cisaillement a été étudiée par Desrues et al. 

(1991) au tomodensitomètre. Ses travaux ont montré en particulier quç,pour les sables lâches, 

l'échantillon reste assez homogène dans la plage des petites déformations. Quatre exemples 

typiques de résultats obtenus à partir de cet essai et réalisés à déformation contrôlée sont 

représentés sur la figure 1.2. Ces résultats mettent en évidence l'analogie entre la variation de 

volume de l'éprouvette ev en condition drainée et la variation de la surpression interstitielle u 

dans le cas non drainé pour les mêmes conditions initiales. Il est possible, à partir de l'essai 

triaxial classique, de réaliser des chemins particuliers tels que les chemins à rapport de 

cisaillement constants (déviateur q divisé par la contrainte moyenne p), à contrainte moyenne 

constante ou à déformation axiale constante. Un exemple d'essais non drainés en extension 

réalisés sur sable moyennement dense est représenté sur la figure 1.3 et met en évidence deux 

comportements différents en compression et en extension pour les mêmes conditions initiales. 

b) Le triaxial vrai 

L'échantillon de sol a cette fois-ci la forme d'un cube dont les côtés opposés sont 

soumis à des contraintes de même amplitude (figure IIb). Les trois contraintes orthogonales 

pouvant être asservies différemment, cet appareil permet d'explorer tout l'espace des 

contraintes admissibles et en particulier le plan déviatoire, perpendiculaire à la trissectrice. Cet 

essai permet donc de regarder (contrairement au triaxial classique) l'effet de la contrainte 

intermédiaire sur le comportement des sols. Il est possible à partir de l'essai triaxial vrai de 

reproduire des chemins dans le plan du triaxial classique. Lanier et al. (1991) ont ainsi réalisé 

des chemins radiaux sur le sable d'Hostun RF et ont montré que la loi d'écoulement dépend 

uniquement, avec une bonne approximation, du rapport de cisaillement. 

c) Le cylindre creux en torsion 

Dans la nature, pour des sollicitations telles que la propagation de la houle sur un fond 

marin, les contraintes principales subissent une rotation d'axe. Le cylindre creux en torsion 

permet d'étudier en laboratoire l'influence de cette rotation sur le comportement du sol. Le 

principe, schématisé sur la figure Lie, est d'exercer simultanément sur un échantillon 

cylindrique creux de faible épaisseur (tube mince) une sollicitation de type triaxial classique et 

une torsion. Si la pression radiale à l'intérieur du cylindre est égale à la pression radiale à 
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Figure 1.2. Résultats typiques à l'appareil triaxial classique. 
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Figure 1.3. Essais de compression et d'extension sur un sable moyennement dense (d'après 
Kuerbis et Vaid, 1989). 
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l'extérieur du cylindre, l'état de contrainte dans l'échantillon peut être considéré comme 

homogène dans le repère local durant la sollicitation. 

/. /. 1.3 Caractérisation de la rupture 

La courbe de résistance au cisaillement réalisée à partir d'un essai de laboratoire montre 

que les sols possèdent un angle de frottement interne à peu près constant à la rupture. Plusieurs 

critères ont été proposés pour décrire le comportement ultime du matériau tels que le critère de 

Mohr-Coulomb dont la trace dans le plan déviatorique est représentée sur la figure I.4a. 

L'observation expérimentale du mode de rupture des sables est différente selon les conditions 

initiales. En effet, pour un sable dense, la rupture se caractérise par l'apparition de bandes de 

cisaillement pour des déformations moyennes supérieures à 4% environ (Desrues et al., 1991). 

Pour un sable lâche, la déformation globale à ce stade de l'essai est en forme de tonneau et le 

matériau peut encore être considéré comme homogène. 

La figure I.4a montre la forme du critère de rupture obtenue par Yamada et Ishihara 

avec des chemins de cisaillement radiaux drainés (chemins uniquement dans le plan déviatoire) 

sur du sable de Fuji River dont la densité relative initiale est de l'ordre de 35% et la compare au 

critère de Lade et Duncan ainsi qu'au critère de Mohr-Coulomb. 

/. A1.4 Notion de contractance et de dilatance 

a) Comportement de type "lâche" 

L'essai typique sur sable lâche à partir de l'essai triaxial classique représenté sur la 

figure 1.2 montre un comportement plutôt contractant. En condition non drainée, le chemin de 

contrainte passe par un pic de résistance pour une déformation axiale inférieure à 1% puis le 

matériau s'effondre brusquement et le déviateur se stabilise vers une valeur résiduelle non-nulle 

si le sable n'est pas trop lâche. Sinon, la surpression interstitielle peut atteindre la valeur de la 

pression de consolidation initiale et la contrainte effective s'annule alors. Les contraintes ne 

sont plus reprises par le squelette mais entièrement par l'eau et le matériau se comporte comme 

un liquide, on dit alors qu'il se liquéfie. Un exemple de liquéfaction statique obtenue par Castro 

(1969) sur sable très lâche est reporté sur la figure 1.5. En grandeur nature, Sladen et al. (1985) 

ont décrit l'effondrement d'une berme lors de sa construction à Nerlek en 1983 en mer de 

Beaufort au Canada, dont la cause principale proviendrait de la liquéfaction des couches de 

sable lâches déposées sur le fond marin pour la construction de la berme. 
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Towhata et Ishihara (1985) ont réalisé des essais sur le sable de Toyoura à partir du 

cylindre creux en torsion, en faisant simultanément varier le cisaillement xvh , la contrainte 

horizontale oh et la contrainte verticale av de manière à garder le déviateur ( a r a3) et la 

pression moyenne constants (figure 1.6). Ces auteurs montrent, en s'appuyant sur les résultats 

de Yamada et Ishihara (1979) (figure I.4b), que la génération de surpression interstitielle 

enregistrée pour ce type d'essai est principalement due à la rotation des axes principaux. La 

figure 1.6 montre la valeur de la contrainte moyenne effective en fonction de l'angle de rotation 

ß. Entre le point A et A2 , les auteurs mettent en évidence une génération importante de 

surpression interstitielle en fonction de ß. Cette figure I.montre aussi qu'un déchargement de 

type triaxial (diminution du déviateur) après le point A2 a pour effet, plutôt inattendu, de 

liquéfier complètement l'échantillon. Ce résultat expérimental est analogue à celui trouvé par 

Canou (1989) (figure 1.7) sur le sable d'Hostun lâche, même si l'essai de Yamada et Ishihara est 

réalisé à une densité relative de 45% environ et que cela correspond à un sable moyennement 

dense. 

b) Comportement de type "dense" 

Le comportement d'un sable dense est totalement différent de celui d'un sable lâche et les 

conditions initiales ont donc une influence prépondérante sur la résistance au cisaillement d'un 

sable. Luong (1980) a montré que le lieu des points séparant le comportement contractant de 

celui dilatant dans le cas des sables denses (figure 1.8) représente une droite passant par 

l'origine dans le plan (q,p) et dont la pente donne un angle de frottement mobilisé de l'ordre de 

27 à 30° pour le sable d'Hostun (d'après Dupla, 1989). Cette droite appelée droite 

caractéristique (ou ligne de transformation de phase selon Tatsuoka et Ishihara, 1974) sépare 

l'espace des contraintes admissibles en un secteur subcaractéristique contractant et un secteur 

surcaractéristique dilatant. Le concept d'état caractéristique a d'ailleurs été validé sur d'autres 

chemins du plan du triaxial par Luong (1980). 

Au triaxial vrai, Yamada et Ishihara (1979, 1981) ont réalisé la même série d'essais en 

condition drainée et non drainée et la figure 1.4 montre les directions des déformations pour un 

chemin radial. Le plan reporté est équivalent au plan (q,p') d'un essai triaxial classique. 

L'analogie avec les chemins de contraintes obtenus dans le cas d'un essai triaxial classique non 

drainé est évidente sauf que, dans ce cas, le chemin de contrainte totale est vertical (contrainte 

moyenne totale constante). En particulier, la pression interstitielle passe par une valeur 

maximale montrant que le matériau cesse de contracter et a tendance à dilater à partir de 

ce point. Il s'agirait donc d'une généralisation de l'état caractéristique en dehors du plan du 

triaxial et qui demande néammoins, à l'heure actuelle, à être confirmée. Sur la figure I.4a, ces 

mêmes auteurs ont reporté les máximas de surpression interstitielle dans le plan déviatoire. La 

comparaison de ces points avec ceux de la figure I.4b (essais drainés) dont la 
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variation de volume est nulle donnent ainsi une idée de la forme de la surface des états 

caractéristiques projetée sur le plan déviatoire. 

1.1.1.5 Etude plus précise sur le comportement à l'appareil triaxial classique 

1.1.1.5.1 Notion d'état critique et d'état stable 

Dans le plan du triaxial, Roscoe et al. (1958) ont montré que le taux de déformation 

volumique de l'échantillon s'annulait à la rupture lors d'un essai drainé (quel que soit l'état 

initial) réalisé sur une argile et ont proposé un cadre de description dans l'espace (e,p',q) appelé 

"théorie de l'état critique". Ces auteurs ont observé expérimentalement que les points d'état 

critique déterminés à la rupture lors d'essais triaxiaux classiques drainés ou non drainés 

décrivent une courbe unique dans l'espace (e,p',q) appelée "ligne d'état critique" dont la 

projection est une droite dans les plans (p',q) et (e, In p'). La pente dans ce dernier plan est 

d'ailleurs identique à celle de la courbe de consolidation vierge de l'argile testée. La figure 1.9 

montre la conséquence d'un tel concept sur la forme des chemins en contraintes effectives à 

partir d'essais sur des argiles normalement consolidées et surconsolidées. 

Poulos (1981, 1985) définit 1' état stable de déformation comme l'état pour lequel, le 

matériau continue à se déformer à volume, déviateur, contrainte moyenne et vitesse constants 

et applique plus particulièrement ce concept au cas des sables lâches et très lâches. La 

différence entre le concept d'état stable et celui de l'état critique vient essentiellement du fait 

que Poulos n'envisage que les essais pour lesquels la vitesse de déformation est constante. Or, 

Sladen et al. (1985) ont effectué des essais triaxiaux classiques non drainés sur sable lâche et 

très lâche, à déformation contrôlée et à contrainte contrôlée, et n'ont pas trouvé de différence 

significative sur les valeurs des déformations résiduelles. Been et Jefferies (1991) ont montré, 

sur un nombre important d'essais, que la variation entre la ligne d'état stable et la ligne d'état 

critique est inférieure à 1%. 

1.1.1.5.2 Concept de surface d'effondrement 

Sladen et al. (1985) ont étudié le comportement des sables lâches à partir de l'essai 

triaxial non drainé et ont remarqué que, pour une même densité relative du sable considéré, les 

pics d'effondrement des chemins en contraintes effectives d'essais pour différentes contraintes 

de confinement sont alignés et la droite qui les joint passe par l'état stable (résiduel). Si une 

autre série d'essais est réalisée pour une densité relative différente, la nouvelle droite formée 

des pics d'effondrement est parallèle à la première (figure 1.10). D'où l'idée 
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d'introduire une surface dans l'espace (e, q, p') appelée "surface d'effondrement" représentée 

sur la figure 1.11. Cette surface représente un critère d'effondrement du sable et sépare les 

comportements stables des comportements instables. 

1.1.1.5.3 Caractérisation de l'état initial - Notion de paramètre d'état 

Considérons une série d'essais à l'appareil triaxial classique pour laquelle l'indice des 

vides initial varie et la pression de consolidation est identique (figure 1.12). Dans le cas d'essais 

non drainés, au fur et à mesure que la densité augmente, le matériau passe progressivement 

d'un comportement liquéfiant à un comportement dilatant avec l'apparition de l'état 

caractéristique. Les essais drainés correspondants montrent qualitativement les mêmes 

tendances. La densité relative initiale a par conséquent une influence importante sur le 

comportement du matériau. Si, maintenant, les essais sont réalisés en fixant l'indice des vides 

initial et en faisant varier la pression de consolidation initiale (figure 1.13), on arrive à mettre en 

évidence simultanément les comportements de type lâche et dense. C'est-à-dire que le 

comportement d'un sable ne peut pas être décrit uniquement en fonction de l'indice des vides 

initial mais par l'effet conjugué de celui-ci et de la pression de consolidation initiale. Ces essais 

rendent compte d'un indice des vides critique pour lequel, en drainé, les variations de volume 

sont nulles durant tout l'essai. De manière équivalente, au vrai triaxial et pour des essais de 

cisaillement radiaux constants(dans le plan du déviateur), il existe une inclinaison pour laquelle 

les déformations sont planes durant tout l'essai. 

- Paramètre d'état *F (Been et Jefferies, 1985): 

Comme il a été vu ci-dessus, le comportement d'un sable ne peut être vu uniquement à 

travers la densité relative initiale et la pression de consolidation initiale joue aussi un rôle 

important. Been et Jefferies (1985) ont proposé d'introduire, dans le cadre de la théorie d'état 

critique, la notion de paramètre d'état afin de décrire cette influence combinée à partir d'un seul 

paramètre. Ce concept (établi en premier par Roscoe et al., 1963) est issu d'une constatation, 

faite à partir d'essais triaxiaux drainés et non drainés, selon laquelle ¡e comportement d'un sable 

est qualitativement similaire pour tous les états initiaux (dans le plan (e,p')) appartenant à la 

même ligne de consolidation normale, c'est-à-dire à une droite parallèle à la ligne d'état 

critique. La figure 1.14 montre dans le plan (e, log p') la définition du paramètre d'état \\i ainsi 

que sa relation avec la contrainte moyenne effective. Cette variable correspond à la distance 

verticale entre l'état initial et la ligne d'état critique dans le plan (e,log p'). Si T est négatif, le 

comportement sera plutôt dilatant et la dilatance sera d'autant plus importante que 
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v|/ est élevé (en valeur absolue). Si \\i est positif, le comportement sera celui d'un sable lâche 

(essentiellement contractant) et la liquéfaction sera possible pour de fortes valeurs du 

paramètre d'état. Ce paramètre est donc directement une "mesure" du comportement du sable. 

Sa définition reste à éclaircir en vue d'une généralisation à des sollicitations tridimensionnelles 

quelconques. En effet, des essais en extension réalisés au triaxial classique par Kuerbis et Vaid 

(1989) ont montré (figure 1.3) que le comportement dilatant ou uniquement contractant du 

sable dépendait aussi du chemin suivi (compression ou extension dans ce cas). La notion de 

paramètre d'état reste alors valable si et seulement si la ligne d'état critique est différente en 

compression et en extension. D'autre part, Been et Jefferies n'envisagent pas le cas où les 

conditions initiales sont telles que le déviâteur n'est pas nul. Le paramètre d'état *F peut 

s'avérer particulièrement intéressant pour réaliser des corrélations avec les résultats d'un essai 

in situ tel que le pénétromètre ou le piézocône. De telles corrélations satisfaisantes ont été 

réalisées par Been and Jefferies (1986) entre le paramètre (qc -p)/p' obtenu au pénétromètre et 
VF, et par Canou (1989) pour le sable d'Hostun RF, entre la surpression interstitielle de 

fonçage mesurée au mini-piézocône et *F. L'idée ici est de pouvoir remonter à \|/ et donc au 

comportement élémentaire du sable à partir du résultat de l'essai in situ. 

- Indice d'état I s (Ishihara, 1993): 

Plus récemment, Ishihara (1993) s'est intéressé à cette notion de paramètre d'état et a 

analysé une plage plus étendue d'états initiaux pour lesquels la ligne d'état critique n'est plus 

une droite dans le plan (e,lnp') mais présente une courbure de plus en plus prononcée au fur et 

à mesure que la pression de confinement initiale augmente. Pour différents modes de 

préparation des éprouvettes, l'auteur reporte les lignes de consolidations normales et constate 

que celles-ci s'éloignent de l'état critique pour des pressions initiales grandissantes. I! propose 

de reprendre la définition de *F de façon à davantage détailler la mesure du comportement et 

plus particulièrement celle des sables lâches. La figure 1.15 illustre la définition de Is. e0 

représente l'indice des vides initial minimum pour lequel la résistance résiduelle n'est pas nulle 

lors d'un essai non drainé et déjà introduit par Canou (1991). Ishihara montre dans son article 

de quelle manière la notion d'indice d'état est compatible avec le concept d'effondrement 

énoncé ci-dessus. L'auteur propose Is pour la reconnaissance du comportement des sables sous 

petites et moyennes déformations car la ligne de rupture de référence pour le calcul de cet 

indice est définie en petites et moyennes déformations (ligne QSSL), contrairement au 

paramètre T. La valeur de Is dépend fortement du mode de préparation du sable (ce qui 

semble réaliste) car la référence (Is = 0) est prise sur la ligne "IC-line". 
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Figure 1.15. Définition de l'indice d'état I s (d'après Ishihara. 1993). 

21 



1.1.2 Comportement des sables sous sollicitation cyclique 

Un sol soumis à des sollicitations cycliques telles que les séismes ou l'effet de la houle 

sur un fond marin, a tendance à se densifier au cours des cycles. Dans certains cas, lorsque le 

chargement est rapide (condition non drainée), des grandes déformations peuvent apparaître 

dans les massifs, dues à une accumulation des surpressions interstitielles au cours des cycles 

qui se traduit par l'annulation des contraintes effectives en certains points du massif. Afin de 

mettre en évidence expérimentalement les paramètres influençant le comportement cyclique des 

sables, des études en laboratoire ont été effectuées à partir des dispositifs expérimentaux 

décrits précédemment. 

/. 1.2.1 Principaux types de comportement cyclique obser\>és au triaxial classique 

L'analyse d'un essai triaxial cyclique drainé à amplitude de déviateur contrôlée montre 

(figure 1.16) que le matériau se densifie au cours des cycles jusqu'à s'adapter ou s'accomoder. 

Cette densification est d'ailleurs d'autant plus grande que le sable est lâche. En condition non 

drainée, la figure 1.17 montre deux essais triaxiaux cycliques typiques à amplitude de déviateur 

constante pour des densités relatives initiales très différentes. Sur les deux essais, 

l'accumulation de surpressions interstitielles positives au cours des cycles fait progressivement 

diminuer la contrainte moyenne effective et le chemin des contraintes effectives migre vers 

l'origine des axes. Au bout d'un certain nombre de cycles, la contrainte effective finit par 

s'annuler et de grandes déformations apparaissent Dans un cas, il s'agit du phénomène de 

mobilité cyclique des sables denses, et dans l'autre cas, il s'agit de la liquéfaction cyclique vraie 

des sables lâches. 

1.1.2.2 Phénomènes de liquéfaction et de mobil i lé cyclique 

- Mobilité cyclique : 

Concernant l'essai sur sable dense, après la traversée de l'état caractéristique, le 

matériau reprend toujours de la résistance au cisaillement à cause de son comportement 

dilatant. Ce phénomène est appelé "mobilité cyclique". Lorsqu'on reporte sur un diagramme le 

rapport de l'amplitude cyclique et la pression de consolidation initiale en fonction du nombre de 

cycles critique, ces points sont situés sur une courbe unique pour la même 
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Figure 1.16. Essai triaxial classique drainé alterné à contrainte contrôlée (d'après Tatsuoka et 
al., 1974). 
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Figure 1.17. Essais triaxiaux cycliques non drainés : (a) sable dense (d'après Tastuoka et al. 
1975), (b) sable lâche (d'après Castro, 1969). 

24 



densité relative (figure 1.18). Ces courbes de résistance au cisaillement cyclique délimitent un 

domaine dans lequel, en fonction du nombre de cycles, la mobilité cyclique aura lieu. Elles 

donnent une information importante concernant l'apparition de ce phénomène en fonction du 

taux de cisaillement cyclique Àqcyc/2ac et du nombre de cycles. Des essais cycliques ont aussi 

été réalisés par Yamada et Ishihara (1979) au cylindre creux en torsion afin de montrer 

l'influence des rotations d'axes principaux sur l'apparition de la mobilité cyclique et ces auteurs 

ont tracé, à partir des données expérimentales, les courbes de résistance au cisaillement 

cyclique correspondantes. 

- Liquéfaction vraie 

L'essai sur sable lâche reporté sur la figure I.17b montre que la liquéfaction du sable est 

atteinte au bout d'un certain nombre de cycles (qualifié de cycle « critique »). Ce phénomène a 

été en particulier la cause de l'affaissement important de certains immeubles lors du 

tremblement de terre de Niigata en 1964. Le concept d'effondrement énoncé par Sladen et al. 

(1985) sous sollicitation monotone reste valable dans le cas cyclique comme l'a montré Bahda 

(1993) (figure 1.19). 

1.1.3 Conclusion sur la bibliographie concernant le comportement 

L'étude du comportement d'un sable sous cisaillement monotone et cyclique à partir 

d'essais homogènes en laboratoire montre la variété des comportements observés. Pourtant, 

ceux-ci doivent être pris en considération les uns par rapport aux autres. Ainsi, par exemple, la 

dilatance d'un sable est importante à quantifier autant que son degré de contractance. Les 

concepts rhéologiques décrits ci-dessus aident à construire le canevas liant ces différents 

aspects du comportement des sables entre eux. La notion d'indice d'état, s'appuyant sur la 

théorie d'état critique, représente un cadre de description complet sous chargement monotone, 

dans le sens où elle est compatible avec les autres concepts décrits ci-dessus tels que l'état 

caractéristique ou le concept d'effondrement. Par ailleurs, il est possible de mesurer 

directement le potentiel de liquéfaction d'un sable. L'indice d'état Is, comme le paramètre d'état 
x¥, constituent à l'heure actuelle la seule approche capable de "mesurer" le comportement d'un 

sable quelles que soient les conditions initiales. Cette notion est d'autant plus intéressante 

qu'elle ne fait intervenir qu'un seul paramètre. Bien que ce concept soit restreint pour le 

moment à l'essai triaxial classique drainé ou non drainé, il doit cependant être pris en compte 

lors de l'élaboration de nouvelles lois de comportement des matériaux granulaires en vue de 

leur aptitude à simuler correctement les essais triaxiaux classiques. Pour cela, il est tout d'abord 

nécessaire d'étudier les modèles de comportement utilisés actuellement dans le cas des sables. 
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Figure 1.18. Courbes de résistance au cisaillement cyclique en fonction de la densité relative 
(d'après Pecker, 1984). 
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Figure 1.19. Droite d'effondrement pour les essais monotones et cycliques (d'après Bahda, 
1993). 
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1.2 ELEMENTS BIBLIOGRAPHIQUES SUR LA MODELISATION 

Proposer une modélisation du comportement mécanique d'un so! suppose que l'on ait 

fait un choix sur les phénomènes ou les concepts les plus importants que l'on désire prendre en 

compte et que le modèle est capable de reproduire tout d'abord sur essai homogène. Cela veut 

dire qu'un modèle dépend de l'application pour lequel il sera utilisé. Il est inutile, par exemple, 

de tenir compte de la rotation des axes principaux de contrainte ou de déformation lors de 

l'étude d'une expansion de cavité cylindrique infiniment longue (forage pétroliers,...). Il dépend 

aussi du matériau que l'on étudie. Ainsi, quoique le comportement des argiles ait des similarités 

sur certains points avec celui des sables (comme les argiles sensibles et les sables lâches en 

condition non drainée (Canou, 1989) ou encore les argiles fortement compactées et les sables 

denses), il existe néanmoins des différences importantes (telles que la cohésion ou la structure 

microscopique, la courbe de consolidation vierge unique et la notion de surconsolidation pour 

les argiles...) qui rendent difficile, à l'heure actuelle, une modélisation unifiant le comportement 

des deux types de sol. Par contre, un modèle doit pouvoir décrire les phénomènes observés sur 

un même matériau. Par exemple, un modèle approprié aux sables doit reproduire aussi bien le 

comportement des sables lâches et denses, en condition drainée ou non drainée. 

Cette deuxième partie du chapitre se propose de discuter de l'aptitude des modèles 

actuels de la littérature à simuler le comportement mécanique des sables. Le matériau est 

supposé isotrope, de façon à restreindre l'étude. Dans le chapitre II, on revient sur l'anisotropie 

des sables, et l'on montre les effets non négligeables de celle-ci dans le cas de cisaillement 

monotone et cyclique. Cette bibliographie met plus particulièrement l'accent sur la 

modélisation des concepts et phénomènes décrits dans la partie précédente et tente de dégager 

les principales lacunes existant actuellement dans ce domaine. 
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1.2.1 Cadres théoriques de modélisation 

Ce paragraphe tente de faire le point sur les principaux cadres théoriques à partir 

desquels les modèles sont construits, en se restreignant à certains types de comportement. On 

n'aborde pas, en particulier, les comportements de type visqueux (viscoélasticité, 

viscoplasticité, etc.) . 

1.2.1.1 Elasticité non linéaire 

Dans le cas où le matériau est supposé avoir un comportement élastique linéaire, la loi 

de Hooke constitue la manière la plus simple de le décrire. Elle comporte deux paramètres qui 

sont le module d'Young E et le coefficient de Poisson v. Expérimentalement, on montre que 

l'élasticité n'est pas linéaire dans les sols et que le module d'Young dépend essentiellement de la 

contrainte moyenne effective. Différentes expressions ont été proposées dans la littérature dans 

le cas où le sol est supposé isotrope, et trois classes de comportement différentes sont 

généralement distinguées (Loret, 1986, Chen, 1985): l'hypoélasticité, l'élasticité, 

l'hyperélasticité. r ' : i ? - ''•-'•''' • 

Lorsque l'expression est telle que la loi incrémentale n'est pas integrable, on parle plutôt 

de comportement "hypoélastique". Boyce (1980) a montré que, pour ce type de loi, la 

déformation résiduelle lors d'un trajet en contrainte fermé n'est pas nulle. Elle s'annule si le 

trajet est effectué en sens inverse, ce qui veut dire qu'elle n'est pas irréversible. C'est le cas de la 

loi non linéaire proposée par Duncan et Chang (1970) et, plus généralement, les lois pour 

lesquelles le coefficient de Poisson est constant et le module d'Young varie en fonction de la 

contrainte moyenne (d'après Loret, 1981). Leur facilité de mise en oeuvre dans un code 

d'éléments finis et les résultats satisfaisants obtenus sur certaines applications concrètes font 

que de telles formulations sont largement utilisées dans le domaine de la géotechnique. 

Si ¡a loi de comportement s'intègre, la relation est de la forme o=f(s) et la déformation 

résultant d'un trajet quelconque de contrainte fermé est évidemment nulle de par la nature 

même de la relation précédente. Il s'agit donc d'un comportement "élastique" dans le sens où 

les déformations causées par un chargement quelconque sont réversibles. Cependant, Boyce a 

montré dans ce cas (ainsi que dans le cas d'un comportement hypoélastique) que de l'énergie 

pouvait être extraite ou stockée au cours d'un chemin de contraintes fermé. 

Afin de s'assurer que la déformation résiduelle au cours d'un cycle en contraintes 

quelconque fermé est nulle et qu'aucune énergie n'est stockée ou extraite , il suffit que le 

tenseur des déformations dérive d'un potentiel. Une telle loi de comportement est dite 

"hyperélastique" et Loret (1985) en a donné une expression. 

28 



1* 

S 
c 

-o 

- 2 

#1 

* r 0 7*9 / / 

9¿ 

J 
f 

/ WC7 

f ! 

\ 

1 
fr 

! i 
¡ 

o 3 — 

1 2 3 4 
contrainte moyenne effective 

p' (kg/cms) 

i 6 S 10 12 
déformation déviatorique y (%) 

Figure 1.20. Essai triaxial non drainé sur sable dense avec phases de décharge-recharge 
(d'après Tatsuoka et al., 1975). 

29 



début de 

\
UCUUl UC 

plastification 

"E fi 

tr 6 

0 2 4 6 8 10 
p (kg/orî) 

surfaces de charge - sable lâche 

2 4 6 8 » 

surfaces de charge - sable moy. dense 

"S. 

0 

G5 

= W 

pf (kg/en?) 

2 4 6 8 10 

1 
\ \ 

—•— 072-Q7B 

060-065 

s 

V 
" 

-Q50-ÛS3 

r ^ 
influence de l'indice des vides 
sur la forme de la surface de charge 

12 

2 4 6 6 
p' (kgAni) 

surfaces de charge - sable dense 

Figure 1.21. Détermination des surfaces de charges (d'après Tatsuoka et al., 1974). 

30 

file:///UCUUl


/. 2.1.2 Théorie élastoplasiique 

L'écriture incrémentale d'une loi de comportement nécessite un certain nombre d'hypo­

thèses concernant le type de comportement qu'un sol a tendance à exhiber. Ainsi, la figure 1.20 

illustre un comportement fortement irréversible puisque, lors d'une charge-décharge, le volume 

des vides a diminué. L'application d'une seconde charge montre que le matériau a un 

comportement tout d'abord élastique en première approximation jusqu'au point correspondant 

au début de la décharge précédente. Lorsque ce point est dépassé, la courbe s'incurve en 

suivant la pente entamée lors de la première charge comme si la phase de décharge-recharge 

n'avait pas été effectuée et alors apparaissent les fortes irréversibilités. Ce comportement, 

semblable à celui des métaux, peut être décrit dans le cadre de l'élastoplasticité avec 

écrouissage. Cette théorie, utilisée pour la première fois en mécanique des sols par Schofield et 

al. (1968) pour décrire principalement le comportement d'une argile normalement consolidée 

grâce à un modèle appelé Cam-Clay, a été considérablement développée depuis et reste 

aujourd'hui encore un cadre de modélisation fort utilisé pour l'étude du comportement des sols. 

Plus généralement, la théorie élastoplasiique occupe une part importante dans ce domaine. 

Ainsi sur la trentaine de modèles présentés à l'atelier de Cleveland en 1987, une vingtaine sont 

basés sur les concepts de l'élastoplasticité. 

La théorie de l'élastoplasticité est cependant contraignante dans le sens où elle postule 

l'existence d'un domaine élastique difficile à mettre en évidence expérimentalement. En effet, la 

séparation entre le comportement purement élastique et le comportement élastoplastique 

durant le chargement n'est qu'une idéalisation du comportement car les irréversibilités sont 

pratiquement toujours présentes même si elles sont négligeables vis-à-vis de l'élasticité dans un 

domaine de l'espace des contraintes à un instant donné du chargement. Néanmoins, la forme 

des surfaces de charge délimitant le domaine élastique actuel a été donnée par Poorooshasb et 

al. (1966) et Tatsuoka et Ishihara (1974) à partir d'essais triaxiaux classiques. La figure I.21 

montre les chemins de contraintes suivis et les résultats obtenus. Dans le plan déviatorique, 

Lanier et al. (1991) décrivent (figure 1.22) l'aspect et l'évolution, au cours de cycles de charge-

décharge, des surfaces de charge grâce à des essais réalisés au vrai triaxial. 

1.2.1.3 Théorie endochronique 

Evitant les inconvénients liés à l'utilisation du cadre élastoplastique, certains auteurs 

ont proposé une autre voie en introduisant la notion de temps intrinsèque pour l'écriture de la 

loi incrémentale de la même manière que dans la théorie viscoélastique. Il s'agit de la théorie 

endochronique initiée par Valanis en 1971. Des simulations effectuées par Bazant et al. (1982) 

sur table vibrante ont montré l'intérêt d'une telle modélisation pour la prévision de la 

liquéfaction ou la mobilité cyclique d'une couche de sable saturée soumise à une accélération 

horizontale cyclique. En particulier, l'effet du signal est étudié (figure I.23) 
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par les auteurs et les points pour lesquels la pression interstitielle est égale à la contrainte 

verticale initiale correspond à la profondeur à laquelle la couche de sable liquéfie en premier. 

/. 2. /. 4 Théorie incrémentale 

Toutes les théories décrites précédemment ont en commun la forme incrémentale sous 

laquelle est écrite la loi de comportement du matériau étudié. Les principales différences 

résident dans le nombre d'expressions différentes utilisées pour décrire cette loi et la manière de 

trouver cette expression. Partant de cette constatation, Darve (1987) propose d'englober les 

théories décrites précédemment sous un même formalisme en considérant l'existence de zones 

"tensorielles" dans lesquelles une expression particulière de la loi de comportement est 

déterminée, la continuité devant être assurée au passage de ces différentes zones. Ainsi, 

l'élasticité compterait une seule zone tensorielle, les modèles à simple surface de charge aurait 

deux zones distinctes, les modèles à double surface de charge quatre zones. Les lois 

incrémentales octolinéaires (Darve, 1974) proposent de diviser l'espace en huit zones 

distinctes, la description à l'intérieur de chacune étant faite par interpolation linéaire 

connaissant le comportement aux frontières. Ce type de loi a été par la suite généralisé en une 

infinité de zones tensorielles et a donné lieu à la théorie incrémentalement non linéaire. L'intérêt 

d'une telle description est, tout d'abord, la simplicité de mise en oeuvre dans des codes 

d'éléments finis puisqu'elle ne fait pas intervenir de critères comme dans la théorie 

élastoplastique et, ensuite, la prise en compte de manière réaliste de fortes non linéarités 

locales. D'autre part, ces lois intègrent directement les propriétés d'anisotropie du matériau. 

Darve et al. (1992) ont simulé l'essai de liquéfaction statique au triaxial classique à partir d'une 

loi incrémentalement non linéaire, le résultat présenté sur la figure 1.24. Notons enfin que le 

concept de surface frontière (ou "bounding surface"), décrit plus loin dans ce chapitre, serait 

aussi, selon ce formalisme, une loi incrémentalement non linéaire avec une infinité de zones 

tensorielles. 

1.2.2 Elastoplasticité à surface de charge unique 

1.2.2.1 Modèles basés sur la théorie de l'état critique 

Le concept d'état critique décrit précédemment a été pris en compte par Roscoe et al. 

(1958) dans le cadre de l'élastoplasticité et a donné lieu au célèbre modèle Cam-Clay. Le Cam-

Clay initial a été modifié pour tenir compte des essais triaxaux de compression et la surface de 

charge est devenue une ellipse. L'écrouissage est isotrope. Il est positif si l'état initial de l'argile 

est normalement consolidé. Dans le cas où le degré de surconsolidation est 
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élevé, l'écrouissage est négatif et il est alors possible de simuler un radoucissement du matériau 

avec le rétrécissement de la surface de charge. 

Ce n'est que vers la fin des années 1970, après que le concept de ligne de 

transformation de phase (Tatsuoka et al,, 1974) (ou état caractéristique d'après Luong, 1981) 

ait été bien établi, que les modèles basés sur la théorie de l'état critique ont été élargis de façon 

à tenir compte de la dilatance des sables denses. Nova et Wood (1979) modifient la surface de 

charge en tenant compte des résultats expérimentaux obtenus par Tatsuoka et Ishihara (1974) 

ainsi que Poorooshasb et al. (1966) et proposent une nouvelle loi d'écoulement. Le paramètre 

d'écrouissage dépend de la partie volumique ainsi que de la partie déviatorique des 

déformations plastiques, ce qui permet de franchir l'état caractéristique au cours d'un même 

essai avant d'atteindre l'état critique. La figure I.25 montre un essai de liquéfaction statique 

simulé grâce à ce modèle au cours d'un essai triaxial classique non drainé réalisé par Castro 

(1969). En 1985, Pastor et al. proposent de prendre une surface de charge continûment 

derivable et dont la forme est identique à celle du potentiel déduit de la loi d'écoulement du 

modèle de Nova et Wood. La loi d'écrouissage diffère et fait intervenir la déformation 

déviatorique plastique cumulée au cours de l'essai. Une simulation à partir de ce modèle de 

l'essai de liquéfaction statique est présentée sur la figure 1.26. 

Jefferies (1993) introduit la notion de paramètre d'état dans la modélisation des sables 

qu'il propose. La surface de charge est proche du Cam-Clay, et la loi d'écoulement est 

contrôlée par un point image situé sur la ligne d'état critique. La dilatance est contrôlée par un 

seuil maximum accessible par l'expérience et qui dépend en particulier du paramètre d'état. Une 

illustration de ce modèle appelé Nor-Sand est présentée sur la figure 1.27. La figure 1.28 

montre des simulations effectuées sur ce même sable mais pour des valeurs différentes du 

paramètre d'état. On remarquera que ce modèle est capable de prédire, au cours du même 

essai, un écrouissage positif puis négatif caractérisé par un pic de résistance au cisaillement ce 

qui n'est pas le cas des autres modèles basés sur la théorie de l'état critique décrits ci-dessus. 

Les modèles construits à partir du concept d'état critique ont l'avantage de faire 

intervenir un minimum de paramètres en regard des phénomènes variés qu'ils sont capables de 

reproduire. La modélisation restreinte au plan du triaxial peut être généralisée à des 

sollicitations quelconques en faisant intervenir le troisième invariant de contrainte sous la forme 

de l'angle de Lode et la mise en oeuvre dans un code d'éléments finis est relativement aisée. 

Cependant, Wood (1992) conclut à ce propos que cette modélisation convient pour les cas où 

l'état de contrainte ne reste pas trop longtemps dans le domaine élastique, auquel cas les 

déplacements seraient sousestimés, et ne dévie pas trop du plan du triaxial sur lequel le modèle 

a été calibré. Sinon, il faut, selon le même auteur, adapter la modélisation en fonction de l'étude 

particulière à mener, ou prendre un modèle plus complexe. 
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Figure 1.25. Simulation de la liquéfaction statique (d'après Nova, 1982). 
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Figure 1.26. Simulation de la liquéfaction statique - modèle de Pastor et al. (1985). 
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Figure 1.27. Mode d'écrouissage selon le modèle Nor-Sand (d'après Jefferies, 1993). 

Figure 1.28. Simulations en fonction du paramètre d'état ¥ - modèle Nor-Sand (d'après 
Jefferies, 1993). 
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1.2.2.2 Influence de la contrainte intermédiaire 

Afin de tenir compte des propriétés des sols dans tout l'espace des contraintes et 

particulièrement dans le plan déviatorique, il est tentant de définir le critère de rupture, les 

surfaces de charge et d'écoulement, ainsi que la loi d'écrouissage, en fonction des trois 

invariants de contraintes et de déformations. Desai (1980) définit les surfaces de charge et 

d'écoulement comme un polynôme faisant intervenir les trois invariants de contrainte de la 

manière la plus générale possible et dont les coefficients dépendent du matériau que l'on étudie. 

Il montre ainsi que la plupart des modèles couramment utilisés (critère de Lade, critère de 

Matsuoka-Nakai, etc.) s'inscrivent dans ce cadre. Desai et Faruque (1985) proposent ainsi une 

forme simple pour l'expression de la surface de charge adaptée aux sables dont la forme est 

reproduite sur la figure 1.29 . 

Dans le même état d'esprit, Nova (1987) combine la démarche des modèles basés sur le 

concept d'état critique avec le critère de rupture de Matsuoka-Nakai. Parce que ce critère 

s'écrit simplement en fonction des trois invariants de contrainte et puisqu'il est adapté au 

comportement des sables, Nova propose d'adopter cette expression pour les surfaces de 

charge. Les surfaces d'écoulement sont exprimées de façon à faire coïncider le critère de 

Matsuoka-Nakai avec l'état critique. La loi d'écrouissage permet d'exprimer la contrainte de 

consolidation normale actuelle comme une fonction linéaire des trois invariants de déformation 

plastique. 

/. 2.2.3 Hypothèses particulières 

Le cadre de l'élastoplasticité exige la connaissance d'un certain nombre d'informations 

difficilement accessibles par l'expérience. Nous venons de voir que c'était le cas pour les 

surfaces de charges. La loi d'écrouissage relie une ou plusieurs variables internes du point de 

vue thermodynamique à des variables externes. Ces variables internes, dans le cas d'un 

écrouissage isotrope sont des scalaires. Par exemple, les modèles basés sur l'état critique 

utilisent la contrainte moyenne effective de consolidation normale à un instant donné comme 

paramètre d'écrouissage. D'autres auteurs comme Loret (1981) préfèrent relier le travail 

plastique aux déformations plastiques. Dans tous les cas, et puisqu'il s'agit de variables 

internes, le choix d'une loi d'écrouissage est souvent fait en fonction de la simplicité de son 

écriture mathématique. Certains auteurs ont contourné la difficulté en faisant une autre 

hypothèse qui remplace, dans l'écriture de la matrice de comportement, la loi d'écrouissage. 
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Figure 1.29. Surfaces de charge selon Desai et Faruque (1985). 
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Figure 1.30. Simulation d'essais triaxiaux non drainés sur sable lache - modèle de Sladen et al., 

1988). 
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Afin de reproduire les chemins en contraintes effectives obtenus à l'essai triaxial en 

conditions non drainées dans le cas des argiles surconsolidées, Pender (1978) en a fait une 

hypothèse de départ en exprimant mathématiquement l'équation des courbes expérimentales de 

ces trajets en contraintes effectives. Sladen et al. (1988) ont repris l'idée et l'ont appliquée au 

cas des sables lâches en vue de prédire le concept d'effondrement. La figure 1.30 montre la 

famille de courbes choisies par Sladen pour reproduire les trajets en contraintes effectives et 

une simulation de l'essai triaxial sur le sable de Nerlerk lâche en condition non drainée. Cette 

modélisation a l'inconvénient d'être valable uniquement pour les sables lâches. D'autre part, le 

passage non drainé - drainé n'est pas évident car les hypothèses portent essentiellement sur le 

comportement en non drainé du sable. Le modèle permet cependant de simuler entièrement le 

concept d'effondrement. 

Une deuxième possibilité de s'abstenir d'une loi d'écrouissage est d'écrire directement 

l'expression du module plastique à partir d'observations expérimentales dans le cadre de 

l'élastoplasticité généralisée décrite en détail ci-après. Pastor et al. (1990) reprennent la 

modélisation de 1985 dans ce sens et proposent une expression directe de ce module. Les 

simulations de la figure 1.31 montrent une bonne concordance expérience-prédiction autant 

pour les sables très lâches que pour les sables très denses. Si la démarche semble sortir du 

cadre élastoplastique classique, l'intérêt d'une telle modélisation est de donner une véritable 

information sur l'expression du module plastique. 

1.2.3 Elastoplasticité à deux surfaces de charge 

Dans de nombreux cas réels, la direction du chargement varie considérablement d'un 

point à l'autre du massif sollicité. Les expériences menées par Tatsuoka et Ishihara (1974) 

illustrent l'influence de la direction de chargement sur ¡es déformations plastiques engendrées à 

partir d'essais triaxiaux (figure 1.32). Cette influence est d'ailleurs plus marquée pour les sables 

denses que pour les sables lâches. En effet, concernant les sables lâches, les trajets A,B et C 

donnent approximativement la même réponse en déformations selon ces auteurs et seul le trajet 

D diffère des autres. Afin d'en tenir compte dans la modélisation, certains auteurs (Lade, 1977; 

Vermeer, 1978; Loret, 1981) formulent une modélisation dans le cadre de la théorie des 

multimécanismes développée par Koiter (1960) dans le cas où ceux-ci sont indépendants. La 

déformation plastique totale est la somme de deux mécanismes, un appelé déviatorique et 

l'autre volumique, selon le type de déformation plastique généré. 

Un exemple de double surface de charge, le modèle de Vermeer (1978), est reporté sur 

la figure 1.33. Le plan du triaxial est ainsi découpé en quatre zones distinctes selon l'activation 

de l'un ou l'autre des deux mécanismes, la zone finie pour laquelle les deux mécanismes sont 

inactifs constitue le domaine élastique actuel. Vermeer propose en outre de prendre pour le 
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Figure 1.31. Simulation d'essais triaxiaux non drainés - modèle de Pastor et al. (1990). 
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Figure 1.33, Domaine élastique - modèle de Vermeer (1978). 

Figure 1.34. Simulation de la liquéfaction statique - modèle de Loret (1985). 
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mécanisme déviatorique, une surface dans l'espace des contraintes telle qu'à la rupture celle-ci 

s'identifie au critère de Matsuoka et Nakai. On retrouve cette approche dans la modélisation de 

Lade (1977). 

La figure 1.34 montre une simulation sur sable lâche au triaxial classique, en condition 

non drainée, effectuée à partir du modèle de Loret (1981) dont une version a été proposée par 

l'auteur en 1985 tenant compte des conditions initiales de l'essai. 

La description des deux mécanismes a l'inconvénient d'élever le nombre de paramètres 

du modèle. D'autre part, les mécanismes étant dépendants dans la réalité, il n'est pas aisé de 

donner un sens physique à un paramètre attaché à l'un d'eux uniquement. Cependant, 

l'application de tels types de modèles sur des cas réels est convaincante (figure 1.35). 

1.2.4 Modélisation élastoplastique du comportement cyclique 

Reprenons l'essai triaxial cyclique non drainé réalisé par Castro (figure I.17b) et pour 

lequel les cycles de chargement sont inscrits entre deux valeurs limites du déviateur. Les 

modèles élastoplastiques décrits précédemment, dont l'écrouissage est isotrope, ne peuvent 

reproduire cette augmentation progressive de la surpression interstitielle au cours des cycles et 

les simulations montreraient une adaptation immédiate dès le premier cycle de chargement. 

Afin de modéliser correctement le comportement cyclique des sols, un regard sur la littérature 

existant dans ce domaine montre que plusieurs alternatives sont envisageables. 

/. 2.4.1 Ecrouissage cinématique 

La manière la plus simple du point de vue de la théorie élastoplastique de reproduire la 

réponse d'un matériau à une sollicitation cyclique est d'introduire un ecrouissage combiné, 

c'est-à-dire que la surface de charge grandit par homothétie et elle est, de plus, translatée dans 

l'espace des contraintes. Cambou et Jafari (1988) proposent un modèle à double surface de 

charge pour lequel le mécanisme déviatorique possède un ecrouissage combiné non linéaire. 

D'autre part, afin de représenter correctement l'état caractéristique, une liaison cinématique est 

imposée entre les déformations plastiques volumique et déviatorique. La simulation représentée 

sur la figure 1.36 montre l'aptitude d'une telle modélisation à prédire des chemins complexes 

homogènes. Une version de ce modèle (modèle CJS) a été utilisée en vue de prédire des 

paramètres de comportement d'un sol à partir de l'essai pressiométrique sous sollicitation 

monotone. 
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Figure 1.35. Application du modèle de Loret à l'étude d'une buse métallique (d'après Loret, 
1981). 
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Figure 1.36. Simulation d'un essai cyclique au cylindre creux en torsion - modèle de Cambou et 
Jafari (1988). 
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D'autres modèles à écrouissage cinématique ont été formulés, notamment celui proposé 

à partir du modèle Hujeux (1979) par Lassoudière (1984). Cet auteur introduit la notion de 

variables de mémoire discrètes (figure 1.37) dont le but principal, basé sur des observations 

expérimentales communes à tous les matériaux, est de garder en mémoire les chargements 

importants survenus au cours de leur histoire car ceux-ci ont une influence prépondérante sur 

le comportement actuel, au contraire des petits chargements dont les répercussions sont plutôt 

graduelles en fonction de leur nombre. 

L'écrouissage cinématique fait appel à une variable interne qui est un tenseur et non 

plus un scalaire comme dans le cas de l'écrouissage isotrope. Ce tenseur représente souvent le 

centre de la surface de charge actuelle, et sa loi d'évolution est par conséquent plus complexe à 

déterminer. Quoique simple du point de vue conceptuel, l'écriture de la matrice de 

comportement n'en demeure pas moins compliquée et le nombre de paramètres est élevé. Le 

cadre de la théorie élastoplastique est cependant parfaitement respecté dans un cadre 

thermodynamique cohérent. 

I. 2.4.2 Modèles à multisurfaces 

D'autres auteurs ont orienté leurs travaux en fonction d'une simplification de l'écriture 

de la loi de comportement, tout en essayant de reproduire les principales caractéristiques des 

sols sous sollicitation cyclique. Au lieu de considérer une seule surface de charge évoluant 

grâce à un écrouissage combiné, Mroz (1967) stipule qu'il existe une infinité de surfaces 

imbriquées les unes dans les autres. Il attribue à ces surfaces un module plastique et modélise 

ainsi le comportement cyclique des métaux. En considérant schématiquement que les surfaces 

sont des cercles, la figure 1.38 montre la manière dont évoluent ces surfaces. La première 

surface est le domaine élastique dans lequel se trouve le point actuel dans l'espace des 

contraintes. Lorsque le point atteint le premier cercle f0, il "active" cette surface et la déplace 

avec lui de la même manière que dans l'écrouissage cinématique et le module plastique HQ vaut 

celui qui est attribué aux limites du domaine élastique. La direction de translation du cercle f0 

est dictée par la normale à la surface fj d'un point "image". Lorsque le point actuel des 

contraintes atteint le cercle fl5 celui-ci est activé et le module plastique vaut alors H^ La 

direction de translation est maintenant donnée par le nouveau point image situé sur le cercle f2 

, et ainsi de suite. Prévost (1981) a utilisé cette approche dans le cas des sols et a montré 

l'aptitude d'une telle modélisation à simuler des chargements complexes sur des cas réels 

(figure 1.39). De par leur construction, les modèles basés sur le concept de multisurfaces 

incorporent la notion de mémoire discrète. 
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Figure 1.37. Fonctionnement de la mémoire discrète (d'après Lassoudière, 1984). 
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Figure 1.38. Détermination de la direction de translation pour les modèles à multisurfaces 
(d'après Chen, 1985) 
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Figure 1.40. Surface frontière (d'après Dafalias et Herrmann, 1982). 
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/. 2.4.3 Concept de surface frontière (bounding surface) 

Le module plastique étant constant entre l'activation de deux surfaces dans les modèles 

à multisurfaces, la réponse est par conséquent linéaire par morceaux. Afin de rendre continue 

la variation du module plastique, Krieg (1975) ainsi que Dafalias et Popov (1975) ont proposé 

d'interpoler la valeur du module actuel entre les valeurs attachées à la surface active et la 

surface sur laquelle se trouve le point image. La règle d'interpolation est une fonction linéaire 

du rapport entre la distance séparant le point actuel du point image et une distance de 

référence. La détermination du point image se fait par prolongement radial de la droite partant 

d'une origine fixée par le modèle qui est l'origine des axes, passant par le point actuel et 

intersectant la surface frontière (figure 1.40). Le modèle proposé par Dafalias et Herrmann 

(1982) simplifie le raisonnement à l'extrême en proposant de prendre uniquement une surface 

dite "frontière" à l'intérieur de laquelle se produisent des déformations irréversibles. Le 

domaine purement élastique peut ne pas exister, ce qui est une réalité expérimentale pour des 

sollicitations pas trop faibles. Dafalias a proposé dans une version du modèle de se donner un 

domaine élastique qu'il appelle "nucleus" (dont la limite n'a rien à voir avec une surface de 

charge), en prenant le module plastique infini dans celui-ci, le principal intérêt étant de pouvoir 

simuler correctement le comportement des argiles fortement surconsolidées. 

La figure I.41 montre une simulation de l'essai triaxial non drainé à différentes 

amplitudes du déviateur. Elle illustre clairement l'intérêt du concept de surface frontière. En 

effet, plus la contrainte se rapproche de la surface, et plus les irréversibilités sont fortes. On 

retrouve ainsi qualitativement la courbe de résistance au cisaillement cyclique décrite dans la 

section précédente. A partir de ce type d'essai, il est possible de mettre en évidence le 

fonctionnement de la mémoire discrète pour ce type de modèle. En effet, les déformations 

irréversibles générées au second cycle dépendent de l'amplitude maximale du premier cycle. Si 

celle-ci est élevée, la surface frontière a grandi et l'interpolation lors de la deuxième charge 

génère des déformations irréversibles plus petites en un même point de l'espace des contraintes, 

ce qui se traduit par des cycles plus ou moins rapprochés. 

Mroz et Norris (1982) proposent deux autres possibilités d'intégrer le concept de 

surface frontière, suivant l'existence du domaine purement élastique (figure 1.42). Si le domaine 

élastique existe, le modèle est alors constitué d'une surface frontière Fc et d'une surface de 

charge f0 . Le point image R a la même normale que le point actuel P. La valeur du module 

plastique en P est interpolé entre une distance le séparant de R et la distance maximale séparant 

les deux surfaces. Contrairement à l'expression de Dafalias, l'interpolation n'est pas linéaire en 

fonction de la distance, mais à une puissance notée y constituant un paramètre supplémentaire, 

et dont la valeur gère l'amplitude des déformations irréversibles en un point de la surface 

frontière et à un instant donnés. Une simulation de l'essai triaxial cyclique non drainé à 

déviateur contrôlé est présentée sur la figure 1.43. Elle reproduit remarquablement bien la 
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Figure 1.41. Simulations d'essais triaxiaux cycliques à différentes amplitudes du déviateur 
(d'après Dafalias et Herrmann, 1982). 
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Figure 1.42. Types d'interpolations possibles à l'intérieur de la surface frontière (d'après Mroz 
et Norris, 1982): (a) avec existence d'un domaine élastique, (b) sans domaine élastique. 
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concentration des cycles observée expérimentalement au milieu d'un essai réalisé à grand 

nombre de cycles (>30) aussi bien pour les sables denses que pour les sables lâches. 

Si le domaine élastique n'existe pas, Mroz et Norris (1982) suggèrent de prendre 

comme point image, l'intersection de la surface frontière avec la direction de l'incrément de 

contrainte (figure I.42b). L'idée est intéressante car elle constitue une alternative pour les 

modèles à double surface de charge, avec de plus, l'avantage de modéliser de manière continue 

l'influence de la direction de chargement sur l'amplitude des déformations plastiques, aussi bien 

en charge qu'en décharge. Néanmoins, même si la démarche est séduisante, elle reste à valider 

notamment sur des chemins dont la direction de chargement est constante. 

Mac Vay et Taesiri (1985) ont simulé à partir de ce type de modélisation, la 

densification progressive du sol sous une chaussée due au passage périodique de véhicules et 

ils ont montré une bonne concordance entre les résultats expérimentaux et les prédictions. Le 

concept de surface frontière a été appliqué avec succès pour le comportement cyclique du 

béton (figure 1.44) et constitue un cadre de modélisation utilisable pour tous les matériaux à 

priori. 

Le concept de surface frontière nécessite un minimum de paramètres et son intégration 

dans un code d'éléments finis est aisée. Il peut être incorporé dans tous les modèles décrits plus 

haut adaptés uniquement aux sollicitations monotones afin de les élargir au domaine cyclique. 

Tan (1990) a proposé récemment un modèle à double surface de charge utilisant ce concept 

pour le comportement cyclique et l'a appliqué au cas des fondations off-shore. 

I. 2.4.4 Elastoplasticilé généralisée 

A partir de tous ces travaux sur la modélisation du comportement cyclique des sols, 

Zienkiewiez, Pastor et Leung (1985) proposent un cadre général dans lequel tous ces modèles 

éiastopiastiques peuvent être décrits et qu'ils appellent "élastoplasîicité généralisée". Ce cadre 

de description permet en particulier d'unifier sous un même formalisme les modélisations 

éiastopiastiques classiques et particulières comme le concept de surface frontière. Ces mêmes 

auteurs ont proposé un modèle adapté aux argiles (Zienkiewiez et al. (1985)) et un modèle 

adapté aux sables (Pastor et al. (1985)). 

Le modèle adapté aux argiles combine les propriétés du Cam-Clay modifié avec le 

concept de surface frontière tel qu'il est décrit par Dafalias et Herrmann (1982) (figure 1.45). 

Le prolongement radial pour la détermination du point image demeure. La loi d'interpolation 

varie cependant puisque la distance de référence ne fait pas intervenir une variable de mémoire 

discrète mais, plus simplement, la distance du point actuel par rapport à l'origine des axes. Le 

calcul du module plastique se fait à partir du point image et, comme Mroz et Norris (1982), 

l'interpolation fait intervenir le paramètre y qui est d'ailleurs le seul paramètre attaché au 

concept de surface frontière, les autres paramètres du modèle étant 
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Figure 1.43. Simulation d'un essai triaxial cyclique non drainé à amplitude du déviateur 
constant (d'après Mroz et al., 1981). 
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Figure 1.44. Simulation du comportement cyclique du béton à partir du concept de surface 
frontière (d'après Dafalias et Herrmann, 1985). 
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ceux du Cam-Clay modifié. La figure 1.46 montre l'aptitude d'un tel modèle ne possédant que 5 

paramètres à reproduire le comportement monotone et cyclique des argiles. 

Pastor et al. (1985) ont proposé, dans le cadre de l'élastoplasticité généralisée, un 

modèle adapté aux sables. Comme il a été dit plus haut, l'expression des surfaces de charge 

dérive de la loi d'écoulement proposée par Nova et Wood, 1979 (figure 1.47). Le concept de 

surface frontière décrit par Zienkiewicz et al. (1985) est entièrement conservé. Ce modèle 

s'attache particulièrement à reproduire le niveau de plastification important observé 

expérimentalement pour les sables denses (représenté schématiquement sur la figure I.48 du 

chemin de contrainte effectif en non drainé dans le plan du triaxial) lors d'une décharge à partir 

d'un point situé dans le domaine surcaractéristique dilatant, dont la conséquence est le 

phénomène de mobilité cyclique. Suivant le cadre de l'élastoplasticité généralisée, Pastor et al. 

(1985) proposent de se donner directement les directions d'écoulement et l'expression du 

module plastique en décharge en fonction notamment de la valeur du rapport de contrainte q/p' 

au moment de la décharge. Cette variable incorpore une mémoire discrète au modèle lors du 

déchargement et permet ainsi de simuler plus ou moins de plasticité à la décharge suivant 

l'amplitude de la phase de charge, conformément au schéma de la figure 1.48. La figure 1.49 

montre des simulations triaxiales cycliques à déviateur maximal constant faites à partir de ce 

modèle. Une version du modèle (Pastor et al., 1990), formulée toujours dans le cadre de 

l'élastoplasticité généralisée, reprend en partie la modélisation du comportement sous 

sollicitation monotone, en se donnant directement l'expression du module plastique en charge 

afin de simuler en particulier le radoucissement observé expérimentalement pour les sables 

denses et très denses en condition drainée. 

1.2.5 Conclusion sur la bibliographie concernant la modélisation 

Cette étude bibliographique montre la diversité des modèles existant dans la littérature 

pour simuler le comportement mécanique des sables.Les modèles inclus dans le cadre de la 

théorie élastoplastique peuvent être classés par grandes familles selon les "outils" de 

modélisation qu'ils utilisent. On entend par "outil" de modélisation, l'interprétation des 

mécanismes internes de plasticité, par exemple: la théorie d'état critique et la pression de 

consolidation actuelle comme paramètre d'écrouissage, l'écrouissage cinématique, le concept 

de surface frontière, l'élastoplasticité généralisée, le concept de multisurfaces, etc.. 

La notion de paramètre d'état a été modélisée par certains auteurs (Sladen et al., 1988, 

Jefferies, 1993) mais aucun ne prend véritablement en compte la notion de paramètre d'état 

dans sa globalité. En effet, le modèle de Sladen et al. (1988) n'est adapté qu'au comportement 

des sables lâches tandis que celui de Jefferies (1993) seulement au cas drainé, et cette version 

du modèle n'envisage à l'heure actuelle que le cas rigide parfait avec loi d'écoulement associée. 

Il est par conséquent nécessaire de définir un nouveau mécanisme de plastification 
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permettant de prendre en compte le paramètre d'état autant dans le cas drainé que dans le cas 

non drainé, aussi bien pour les sables denses que pour les sables lâches. Cette démarche doit 

s'inscrire dans le cadre de la théorie d'état critique sur laquelle est fondée la notion de 

paramètre d'état mais doit pouvoir être transposée au cas par exemple des modèles à double 

surface de charge. D'autre part, les traits de comportements cycliques décrits plus haut doivent 

pouvoir être également simulés (phénomènes de mobilité ou liquéfaction cyclique en 

particulier) à partir des outils de modélisation déjà existants. De la même manière et plus 

généralement, le fait de mieux simuler l'essai triaxial classique ne doit pas pénaliser pour autant 

les autres types d'essais. 

Enfin, le nombre de paramètres à rajouter dans la modélisation doit être minimum pour 

conserver un niveau de simplicité suffisant au modèle en vue d'applications pratiques. Le 

chapitre suivant développe plus en détail ces idées et montre qu'il est possible d'y parvenir tout 

en respectant le cadre classique de la théorie élastoplastique. 
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CHAPITRE II - FORMULATION D'UN MODELE ADAPTE AU 
COMPORTEMENT MONOTONE ET CYCLIQUE DES SABLES 

La modélisation qui est proposée dans ce qui suit s'inscrit entièrement dans le cadre 

élastoplastique. C'est-à-dire que la formulation de la loi de comportement est faite à partir de 

l'explicitation de la partie élastique du modèle, de l'expression d'une (ou de plusieurs) surface 

de charge , de la donnée d'une loi d'écoulement et du choix des paramètres d'écrouissage à 

partir desquels la loi d'écrouissage est exprimée. Afin de minimiser le nombre de paramètres, et 

pour simplifier la tâche entreprise, la surface de charge est supposée unique. Le modèle utilise 

les concepts développés dans le cadre de la théorie de l'état critique,en suivant la démarche du 

Cam-Clay. La possibilité de simulation du comportement monotone et cyclique des sables et de 

la liquéfaction statique et cyclique des sables très lâches, déjà reproduits par des modèles tels 

que celui de Pastor et al. (1985, 1990), est conservée ici. 

Par rapport aux modèles actuels, l'originalité de la modélisation développée vient, d'une 

part, du mode d'introduction dans la modélisation de l'effet combiné de la contrainte de 

consolidation initiale et de l'indice des vides initial sur le comportement du sable par 

l'intermédiaire d'un paramètre d'état: paramètre *F (Been et Jefferies, 1985) ou plus 

récemment l'indice d'état I s (Ishihara, 1993). D'autre part, Le concept d'effondrement des 

sables lâches est automatiquement reproduit grâce notamment au mécanisme d'évolution des 

surfaces de charge, ce qui constitue un apport supplémentaire en modélisation du 

comportement des sables. 

Le nouveau mécanisme de plasticité décrit dans ce chapitre qui permet de simuler tous 

ces aspects du comportement des sables est regroupé sous le concept de « surface de charge 

d'état » pour les sables. Celui-ci n'est lié à aucun paramètre du modèle et est indépendant du 

mode de construction du reste du modèle. On montre ainsi comment d'autres modèles existant 

dans la littérature pourraient en bénéficier très simplement sans ajout de paramètre 

supplémentaire. Ces modèles prendraient en compte davantage de concepts rhéologiques (tel 

que le concept d'effondrement) et pourraient n'utiliser qu'un seul jeu de paramètres pour 

décrire le comportement d'un sable en condition lâche, moyennement dense et dense. 
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n.l ECRITURE DE LA LOI DE COMPORTEMENT ELASTOPLASTIQUE DANS 
LE CAS DU TRIAXIAL CLASSIQUE 

En élastoplasticité, la déformation engendrée par un incrément de chargement est 

décomposée en une partie élastique est une partie plastique : 

ds = dse + deP 

Les parties volumique (notée p) et déviatorique (notée q) du tenseur des contraintes 

s'écrivent dans lecas du triaxial classique: 

q= Oj - o 3 

p=(l /3)(o 1+2*a 3 ) 

Les variables associées aux quantités q et p sont respectivement 

ed = (2/3X6,-63) 
6V = 6! + 2 * 6 3 

La notation utilisée dans ce chapitre est celle utilisée en mécanique des sols et le signe 

des contraintes est positif en compression. Dans ce cas, le signe de la déformation volumique 

ev est l'opposé de la variation de volume relative de l'échantillon et si on désigne par v le 

volume spécifique de l'éprouvette à un instant donné, on a alors la relation suivante liant un 

incrément dv de volume spécifique à un incrément de déformation volumique dev : 

dev = - ( dv / v ) 

soit encore, en faisant intervenir l'indice des vides e à l'instant considéré et en supposant 

l'incompressibilité des grains: 
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dev = - ( de / 1+e ) 

Les contraintes effectives (p' et q') sont déduites des contraintes totales d'après la loi 

de Terzaghi par: 

q = q 
p = p' + u 

u désignant la surpression interstitielle. 

La loi de comportement, relative au squelette, relie les contraintes effectives aux 

déformations. Si le matériau est isotrope, la relation doit être indépendante du trièdre des 

directions principales de s et s'exprime par conséquent en fonction des invariants. Puisque 

l'espace des contraintes est réduit à un plan dans le cas du triaxial classique, seuls deux 

invariants suffisent à décrire complètement cette loi. Les invariants de contrainte choisis sont p' 

et q et les invariants de déformation associés sont donc ev et ed . D'où la forme générale de la 

matrice de comportement : 

dp' 
dq = L 

dsv 

de, d -1 

Soit Le la matrice élastique définie comme suit 

dp' 
dq 

de! 

de 

La surface de charge s'écrit de manière générale : f ( p', q, a1, p¡ ) = 0, où a1 et p¿ 

représentent les paramètres d'écrouissage cinématique et isotrope régissant l'évolution de la 

surface de charge. Dans le cas où, seul, un écrouissage isotrope est considéré, l'écriture de la 

fonction de charge se réduit à la forme plus simple : f ( p', q, pc ) = 0, où pc est le paramètre 

(scalaire) lié à l'écrouissage isotrope. Le choix de ce paramètre, ainsi que sa variable interne 

associée, décrivent le mécanisme interne de plasticité. 
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La direction d'écoulement est donnée par le vecteur (dep , de|T): 

d öq 

avec dX.>0 

où dX désigne le multiplicateur plastique et g(p',q) est le potentiel d'écoulement. En appliquant 

la règle de cohérence (l'état de contrainte est et reste sur la surface de charge), on en déduit la 

valeur du multiplicateur plastique et par conséquent l'expression de la matrice de 

comportement. Après calculs, on obtient (Loret, 1985) : 

L = Le 
H (Le dp' 

Löq J 

<g> 
'K if 
.dp' ôq. 

Le) 

Le module plastique H est fonction de l'écrouissage et détermine l'amplitude des déformations 

plastiques Afin de pouvoir l'exprimer, il faut faire une hypothèse restrictive sur la forme de la 

loi d'écrouissage en supposant que celle-ci est linéaire en fonction des déformations plastiques 

volumique et déviatorique. On obtient alors l'expression suivante : 

H = h + M. EU 
.dp' ô q j L e 

dg 
dp' 
ôg_ 

Ldq. 

avec h 
df 5pr ôg + dpr dg 

¿Pc Ö£p dp' dzp
A 3q 

v d 

Dans certains cas, il peut être intéressant d'inverser la loi de comportement : 
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dsv 

dsd 
= T.-I 

dp' 
dq 

avec L"1 = (Le)'] + ^ 
op' 

ÊB. 
ßq J 

0 | .v ¿ÏJ 

L'essai triaxial peut être réalisé en condition drainée ou non drainée. Si le drainage est 

ouvert, l'échantillon présente des déformations volumiques et la surpression interstitielle est 

nulle. En non drainé par contre, les déformations volumiques sont nulles (incompressibilité des 

grains et du fluide) et la surpression interstitielle varie : 

Cas drainé 

Cas non drainé 

e v * 0 et u = 0 

e =0 et u * 0 

La donnée supplémentaire du mode de cisaillement permet de déterminer toutes les 

variables. Par exemple, pour un essai triaxial classique, la contrainte radiale (pression de 

confinement G3) est supposée constante, ce qui donne le trajet de contraintes totales : 

q = 3(p-Pco) 

pc0 étant la pression de consolidation initiale appliquée à l'éprouvette avant le cisaillement 

(notée aussi oc). 
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n.2 ELASTICITE 

n.2.1 Elasticité isotrope 

Dans le cas où le matériau est supposé isotrope, la loi de Hooke constitue la manière la 

plus simple de décrire un comportement élastique. Appliquée à la sollicitation triaxiale, la 

matrice de comportement Le s'écrit : 

Le LO 3GJ 

Le module de compression K et le module de cisaillement G s'écrivent en fonction du 

module d'Young E et du coefficient de Poisson v : 

3(l-2v) 
E 

2(l+v) 

n.2.2 Elasticité anisotrope 

L'anisotropie des sols a été principalement étudiée dans le cas des argiles. En effet, 

celles-ci sont formées de plaquettes superposées les unes sur les autres selon des modes de 

formation bien particuliers, créant ainsi des directions privilégiées. Les observations 

expérimentales montrent que, bien souvent, les sols sont orthotropes transverses dont l'axe 

d'orthotropie correspond à la direction du dépôt lors de la formation du sol. On distingue 

principalement deux types d'anisotropie : l'anisotropie de structure, indépendante du mode de 

chargement et dépendant principalement de la nature microscopique du sol étudié, et 

l'anisotropie induite, causée par l'application d'une sollicitation provoquant un réarrangement 

de la microstructure et modifiant les caractéristiques du comportement dans certaines 

directions. 

Holubec (1968) a étudié les propriétés élastiques du sable dense d'Ottawa en effectuant 

des essais triaxiaux drainés classiques, à contrainte moyenne constante et à rapport de 
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Figure II.2. Anisotropie et essai triaxial classique: Isovaleurs des rapports des modules 
d'Young et des coefficients de Poisson vertical et horizontal (d'après Holubec, 1968). 
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contraintes constant (figure II. 1). L'étude met en évidence des caractéristiques élastiques de 

plus en plus différentes entre le plan transversal horizontal et l'axe vertical au fur et à mesure 

que l'état de contraintes s'éloigne de l'axe hydrostatique et se rapproche de la rupture (figure 

2). D'autre part, le même auteur montre que, pour une même densité relative initiale, les 

propriétés élastiques du sable dépendent uniquement de l'état de contraintes. 

L'anisotropie d'un sable a été aussi étudiée par Oda (1972) et Arthur et Menzies (1972). 

Les résultats sur essai triaxial vrai de Yamada et Ishihara (1979) montrent, contrairement aux 

travaux d'Holubec, que la rupture (domaine des grandes déformations) n'est pas trop affectée. 

Ces essais montrent que, dans un plan (horizontal) perpendiculaire à la direction (verticale) de 

déposition du sable, les caractéristiques élastiques sont identiques, ce qui prouve l'existence 

d'un plan transversal isotrope. Ainsi, le sable résiste moins dans le plan horizontal que dans 

l'axe vertical. 

L'anisotropie du sable a aussi été mise en évidence grâce à des essais au cylindre épais 

par Dupla (1995). Dans cette étude, la pression interne est différente de la pression externe 

(voir schématisation en figure 11.33 du chapitre III) et le rapport des rayons extérieur et 

intérieur varie entre 5 et 10 (d'où l'appellation cylindre creux "épais" à différencier du cylindre 

creux en torsion) . La sollicitation imposée consiste à faire varier la pression ou le volume à 

l'intérieur de la cavité et se rapprocher ainsi d'une sollicitation pressiométrique. On peut 

reporter la pression de la cavité en fonction de sa variation de volume et la courbe obtenue 

permet ainsi d'analyser le comportement du matériau. La sollicitation n'est pas homogène et 

l'hypothèse d'un comportement élastique isotrope donne (voir chapitre III pour plus de détails) 

la pente initiale de cette courbe qui vaut environ G (module de cisaillement) dans l'hypothèse 

des déformations planes. Les modules ainsi déterminés expérimentalement sont au moins deux 

fois moins importants que ceux calculés, dans les mêmes conditions initiales, au triaxial 

classique. Si on suppose que le matériau est orthotrope tranverse, le plan transversal étant 

horizontal, les caractéristiques calculées au cylindre creux sont donc celles du plan transversal. 

Ceci vient donc confirmer qualitativement l'hypothèse selon laquelle le matériau est anisotrope 

et les résultats qualitatifs de Yamada et Ishihara (1979). 

En condition non drainée, les essais cycliques de Castro (1969) sur sable lâche et très 

lâche montrent que, lors d'une décharge, la pente suivie par le chemin en contraintes effectives 

est constante au cours des cycles et sa valeur est la même que la tangente au début du 

cisaillement. Si on suppose que, lors d'une décharge, une bonne partie du trajet est réversible 

(cela semble réaliste d'après les essais de Ishihara et al., 1975, figure 20 du chapitre I), la partie 

élastique du comportement présenterait un couplage volumique et déviatorique. La matrice de 

comportement élastique Le aurait donc des termes non-diagonaux non nuls. Les essais 

monotones de Sladen et al. (1985) confirment ces observations car les trajets en contraintes 

effectives montrent tout d'abord une légère augmentation de la contrainte moyenne 
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Figure II.3. Essai triaxial cyclique non drainé sur sable d'Hostun lâche (d'après Bahda, 1993). 

effective avant de diminuer. La tangente initiale caractérisant la contribution élastique a une 

inclinaison comprise entre 3 (chemin en contraintes totales) et l'infini (chemin en contraintes 

effectives dans le cas où les termes non diagonaux de la matrice Le sont nuls). Kuerbis et Vaid 

(1989) (voir chapitre 1) montrent qu'en extension, la tangente initiale du chemin en contraintes 

effectives est identique à celle observée en compression. Les essais réalisés par Bahda (1993) 

montrent qualitativement les mêmes propriétés sur le sable d'Hostun lâche (la densité relative 

est de l'ordre de 30%) (figure II.3). 

Le couplage entre les parties élastiques volumique et déviatorique peut être interprété 

physiquement par la présence d'une anisotropie de structure. En effet, la fabrication des 

éprouvettes de sable (lâche ou dense) est généralement réalisée par compactage ce qui 

favoriserait une certaine anisotropie de structure. Par exemple, dans l'étude menée par Yamada 

et Ishihara, l'éprouvette est fabriquée directement dans de l'eau désaérée et le sable se dépose 

naturellement par gravité, ceci afin d'obtenir des échantillons lâches. Les échantillons denses 

sont obtenus de manière identique et compactés ensuite. Les éprouvettes testées par Bahda et 

Normand sont fabriquées par damage humide. 
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Figure II.4. Pente élastique anisotrope dans (q,p') pour un essai triaxial classique non drainé 
d'après le modèle de Graham et Houlsby (1983) (figure d'après Wood, 1992). 

n.2.3 Elasticité anisotrope selon Graham et Houlsby (1983) 

La loi de comportement d'un matériau isotrope transverse s'écrit classiquement de la 

manière suivante en supposant que le plan transverse est horizontal : 
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Ev , Eh , Gvh , vvh et v w sont cinq constantes à déterminer, Graham et Houlsby (1983) ont 

montré qu'à partir d'un essai triaxial, seulement trois constantes peuvent être déterminées si le 

matériau est isotrope transverse. D'où l'idée d'exprimer la loi de comportement en ne faisant 

intervenir que trois paramètres E*, a, v* liés aux précédents par les équations suivantes : 

r Ev = E* 
E, = a2 E* 

< vvh = v* 
vvv = v * / a 
2Gv h = ctE*/(l+v*) 

Ces relations découlent de l'hypothèse selon laquelle les caractéristiques mécaniques entre l'axe 

d'isotropie et le plan transverse sont proportionnelles et leur rapport est lié à un seul paramètre 

noté a. On remarque en particulier que a2 mesure directement le rapport des modules 

horizontal et vertical. Ainsi : 

a > 1 : le sol présente une raideur supérieure horizontalement que verticalement 
a = 1 : cas isotrope 

. a < 1 : le sol présente une raideur inférieure horizontalement que verticalement 

En appliquant cette loi de comportement au cas de l'essai triaxial classique, on obtient 

dp' 

dq 

fK* J 

J 3G* 

ds 

de 

avec : K* 
E*(l-v*+4av*+2g2) 

9(l+v*)(l-2v*) 

E*(2-2v*-4av*+a2) 
6(l+v*)(l-2v*) 
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E*(l-v*-Kxv*-a2) 
J ~ 3(l+v*)(l-2v*) 

Les observations expérimentales rapportées dans le paragraphe précédent à propos de 

l'élasticité d'un sable en condition non drainée peuvent être interprétées à travers cette loi de 

comportement. En effet, selon cette loi, le chemin des contraintes effectives dans le plan (p',q) 

n'est plus une droite verticale puisque le terme de couplage J apparaît. Ce terme est d'ailleurs 

nul d'après les équations ci-dessus si a = 1, c'est-à-dire si le matériau est isotrope. La pente 

élastique vaut dans le cas non drainé : 

dq 3G* 3(2-2v*-4av*+q2) 
d p ' - J ~ 2(l-v*+av*-a2) 

Si J<0, la pente est négative et si J>0, la pente est positive. On montre en fait que la variation 

du terme J est directement liée aux variations de a. La figure II.4 montre la variation de la 

direction du chemin des contraintes effectives en fonction des valeurs de a. 

Expérimentalement, on montre que pour les essais cycliques sur sable dense (Tatsuoka et al., 

1975 et Dormieux, 1985) et sur sable lâche (Castro, 1969 et Bahda, 1993), J>0 (la pente est 

positive). C'est-à-dire que le sol résiste plus verticalement que horizontalement d'après ce qui 

précède. Cette conclusion est en accord, du moins qualitativement, avec les résultats trouvés 

par Yamada et Ishihara au triaxial vrai et Normand (1992) au cylindre épais. 

IL2.4 Estimation du degré d'anisotropie initiale du sabie d'Hostun 

Afin d'estimer la valeur du paramètre a pour le sable d'Hostun, une analyse des phases 

de décharge des essais cycliques (DR * 30%) a été effectuée d'après les essais non alternés à 

force contrôlée de Bahda (1993) réalisés pour différentes valeurs de la pression initiale de 

consolidation (200 kPa et 400 kPa) et plusieurs amplitudes du déviateur q. Le tableau II. 1 ci-

dessous récapitule la valeur de la pente du chemin en contraintes effectives en décharge ainsi 

que la valeur correspondante du rapport Ey/Ej, pour une valeur de v* égale à 0.3 . 
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Essai 

CYC 180-1 

CYC 160-2 

CYC 160-1 

CYC 140-2 

CYC 140-3 

CYC130-1 

CYC130-2 

CYC 120-1 

CYC 100-1 

dq/dp' 

4 

3.9 

4 

4 

5.5 

5 

5.1 

3.5 

4.1 

(EyEh)v*=o.3 

1.9 

1.9 

1.9 

1.9 

1.5 

1.7 

1.7 

2.2 

1.9 

Tableau II 1 Estimation du rapport E/Ej, d'après les essais cycliques 

sur le sable d'Hostun lâche (DR«30%) de Bahda (1993). 

Si on écarte les deux valeurs extrêmes données par les tests CYC140-3 et CYC120-1, les 

autres valeurs sont toutes comprises entre 1.7 et 1.9. Par conséquent, vraisemblablement, le 

rapport des modules vertical et horizontal pour cette série d'essais est de l'ordre de 1.8. 

Les essais cycliques pour lesquels apparaît le phénomène de mobilité cyclique (sables 

denses et moyennement denses) montrent aussi les mêmes tendances. Reprenons la figure 1.20 

du chapitre I et plus précisemment la portion du chemin 5-6-7. La courbe de résistance au 

cisaillement (q,y) montre qu'il s'agit d'un chemin réversible et permet, par conséquent, 

d'identifier le comportement élastique. Le chemin en contraintes effectives montre une 

variation de la contrainte moyenne. La pente (dq/dpf) dans ce cas vaut environ 6 soit un 

rapport de modules vertical et horizontal d'environ 1.5 (selon la loi de Graham et Houlsby et 

pour v*=0.3). 

II.2.5 Anisotropie induite et essai triaxial classique 

Les essais réalisés par Bahda montrent que la pente (dq/dp1) au cours des cycles a une 

valeur constante durant toutes les phases de déchargement jusqu'à l'effondrement du sable. 

Cette observation montre que les caractéristiques d'anisotropie ne varient pas au cours du test. 

Reprenons la figure 1.20 du chapitre I et le chemin en contraintes effectives. Il est intéressant 

69 



de noter qu'au fur et à mesure que le cisaillement augmente, la pente initiale dq/dp' lors des 

décharges se radoucit et le chemin en contraintes effectives migre de plus en plus vite vers 

l'origine des axes (p',q). Ce comportement peut être dû à une anisotropic induite telle que le 

rapport des modules horizontal et vertical grandit avec le cisaillement. D'autre part, en 

comparant les essais cycliques à déviateur maximal constant et l'essai réalisé par Tatsuoka et al. 

représenté en figure 1.20 du chapitre I, on constate que seul le niveau de cisaillement favorise 

ce type d'anisotropie induite indépendamment de la contrainte moyenne. Une interprétation 

possible est que sous l'effet du cisaillement et surtout en phase dilatante (pour les sables denses 

et moyennement denses), le module vertical augmente assez fortement par rapport au module 

horizontal. Ce radoucissement de la pente en décharge, visible surtout dans le domaine 

surcaractéristique, a conduit certains auteurs à penser que lors de la décharge une forte 

plasticité apparaît immédiatement. Ceci peut être contredit si on suppose que le comportement 

est anisotrope et on montre en suivant cette démarche que la partie élastique favorise de 

manière non négligeable l'apparition du phénomène de la mobilité cyclique pour les sables 

denses ou de la liquéfaction cyclique pour les sables lâches. 
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n.3 PLASTICITE 

n.3.1 Surface de charge 

Les résultats de Tatsuoka et al. (1974) représentés sur la figure 1.21 du chapitre I 

montrent l'allure générale des surfaces de charge pour un sable lâche ou dense dans le plan du 

triaxial. Ces mêmes auteurs ont proposé une expression logarithmique reproduite sur la figure 

II.5 faisant intervenir un paramètre m gérant la pente de cette courbe au voisinage de la ligne 

de rupture. Ce paramètre dépend en particulier de la densité relative initiale du sable. Cette 

expression a été utilisée par la suite en modélisation par Nova et Wood (1979). D'autres 

formulations ont été proposées dans la littérature pour reproduire des formes de courbes 

voisines de la précédente. Loret (1981) et Vermeer (1978) ont proposé de prendre comme 

expression de la surface de charge de distorsion, une équation telle qu'à la rupture, celle-ci se 

confonde avec le critère de rupture. Cette modélisation a une réalité physique et il suffit pour 

cela de regarder l'évolution des surfaces de charge décrite par Tatsuoka et al. (1974). En 

particulier, on peut observer que cette famille de courbes a une tangente à l'origine 

pratiquement constante égale à la pente de rupture. 

La modélisation proposée ici est fondée sur l'hypothèse que le mécanisme de plasticité 

possède une seule surface de charge et afin de reproduire les résultats expérimentaux, il est 

nécessaire que la surface choisie soit fermée (intersecte l'axe hydrostatique). Le choix d'une 

plasticité à double potentiel représente une voie intéressante mais qui a l'inconvénient de 

découpler les propriétés déviatoriques et volumiques alors que les essais montrent qu'un 

couplage existe la plupart du temps. Afin de tenir compte de la direction de chargement dans la 

modélisation des phénomènes observés, il convient d'avoir, autant que possible, une approche 

continue des phénomènes. Ainsi, la notion de surface frontière nous paraît plus réaliste qu'une 

surface de charge (voir plus loin section sur l'analyse des essais triaxiaux cycliques) et Mroz et 

al. (1982) montrent comment tenir compte de la direction de chargement en changeant 

simplement la règle de détermination du point image. L'observation expérimentale d'essais 

triaxiaux classiques permet de montrer qu'il est possible, avec une assez bonne approximation, 

de découper l'espace des contraintes en zones dans lesquelles différents traits de comportement 

sont identifiés (droite d'effondrement, état critique, état caractéristique, etc.). Puisqu'un même 

sable (donc avec une même structure microscopique) étudié dans différentes conditions 
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— •• lâche *sO-72-&78 
: moy. dense e.O-60-065 
: dense e.O 50-0 53 

Figure II. 5. Expression mathématique des surfaces de charge en fonction de la densité initiale 
du sable (d'après Tatsuoka et al., 1974). 

présente ces différents phénomènes, on peut penser que ceux-ci découlent d'un même 

mécanisme interne de plasticité. Ainsi, une double surface de charge est, en quelque sorte, une 

"simplification" de la surface de charge réelle et celle-ci doit donc avoir une forme similaire. 

C'est pourquoi, après étude des modèles existants, nous proposons d'utiliser 

l'expression suivante pour décrire cette surface: 

si q < M f pf : f (q,p',pc) = p' - pc pour p' > pf 

f (q,P',Pc)
 = (q/p') - Mf pourp '<p f 

si q > M fp f : f (q,p',pc) = (p* - q*)3 + (p*+q*)3 - 2.pc*.(p*-q*).(p*+q*) 

avec p* = p' - pf 

q* = q/Mf- pf 

Pc* = Pc - Pf 
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Figure II.6. Représentation de la surface de charge dans le plan du triaxial. 
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Figure II.7. Evolution de la surface de charge en fonction de l'écrouissage. 
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Cette surface introduit deux paramètres Mf et pf. Le scalaire pc est un paramètre d'écrouissage 

qui dépend des déformations plastiques de la même manière que dans le modèle Cam-Clay. 

L'écrouissage envisagé est par conséquent quasi-isotrope. La forme de cette surface est 

représentée sur la figure II.6 pour des valeurs arbitraires. Pour les valeurs de pf = 0 et M f=l on 

obtient l'équation cartésienne du "folium de Descartes". 

La forme de cette surface de charge présente plusieurs avantages. Tout d'abord, 

l'expression reste relativement simple ce qui n'est pas négligeable en vue d'une implantation 

dans un code numérique. D'autre part, les deux tronçons (p'>Pf) représentent une surface de 

distorsion et une surface de consolidation réunies et couplées en une seule de la même manière 

que dans le modèle de Nova et Wood (1979). L'intérêt cependant, en prenant cette forme, est 

d'avoir une surface initiale qui dépende d'un point de l'espace des contraintes R(qf,pf). Nous 

verrons plus loin le rôle important joué par ce point et la réalité physique qui lui est attribuée. 

Enfin, on peut montrer que, pour n'importe quelle valeur de pc, la courbe est derivable en tout 

point. En effet, la tangente de la courbe aux points R et T(qf,pc) est indépendante du paramètre 

d'écrouissage et vaut respectivement Mf et l'infini. En particulier, pour pc tendant vers l'infini, la 

surface est confondue avec la droite (q/p')=Mf. La figure II.7 montre l'évolution de la surface 

de charge en fonction de pc. Cette évolution est tout à fait en accord avec les résultats de 

Tatsuoka et al. (1974) (voir figure 21 du chapitre I) et cette tendance est reproduite par 

certains modèles existants dans la littérature. La forme adoptée ici pour la surface résulte aussi 

de l'observation expérimentale du comportement non drainé des sables très lâches. En effet, du 

point de vue de la plasticité, la simulation d'un chemin en contraintes effectives suivi par un 

sable très lâche à l'essai triaxial classique montre que celui-ci est proche du domaine élastique 

initial (comportement pratiquement élastoplastique parfait) et donne par conséquent une 

information sur sa forme. 

n.3.2 Loi d'écoulement 

La théorie de la plasticité nécessite la donnée de la direction des déformations pour tout 

état de contraintes. Dans le cas isotrope, on dit que le matériau suit la loi de normalité si cette 

direction est identique à celle des contraintes. C'est une hypothèse que Roscoe et al. (1958) ont 

adopté dans le modèle Cam-Clay. Cependant, les expériences effectuées notamment par 

Tatsuoka et al. (1974) et Poorooshaab et al. (1966) montrent clairement que les sables ne 

suivent pas cette règle de normalité. De plus, les déformations produites au cours d'un essai 

triaxial pour lequel le rapport ri = q/p' est constant ont le même vecteur incrément de 

déformation plastique (Larder et al., 1991). Si on suppose que le mode de chargement n'affecte 

pas ce résultat, on peut effectivement affirmer la relation suivante : 
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dsp 

d 

La détermination de la fonction H peut être directement déduite de l'expérience et la 

figure II.8 montre les résultats d'essais triaxiaux drainés classiques effectués par Dupla (1989) 

sur le sable d'Hostun RF dense ou moyennement dense et par Canou (1989) sur le même sable 

en condition lâche. Les points reportés sur cette figure sont calculés à partir des tangentes des 

courbes expérimentales (q,£a) et (ev,ea) interpolées (afin d'éviter une dispersion trop grande des 

résultats) et en négligeant d'autre part les contributions élastiques des déformations totales (ce 

qui est réaliste pour des valeurs de r¡ pas trop petites) soit : 

de dsp 

V V 

de, ~ deP 
d d 

On peut remarquer que les points sont tous compris (toutes densités confondues) dans 

un fuseau assez étroit qui s'incurve pour des rapports de r\ de plus en plus grands. D'autres 

auteurs ont tracé ce type de courbe et la figure II.9 reprend deux exemples souvent utilisés 

dans la littérature pour modéliser le comportement des sables et, qualitativement, on observe 

les mêmes tendances. La manière la plus simple de modéliser ce type d'écoulement est de 

choisir la linéarité entre les rapports d et r|. Nova et Wood (1979) ont proposé une telle 

solution, reprise ensuite par Pastor et al. (1985). Nous proposons par conséquent de prendre la 

même forme dans la modélisation qui suit, c'est-à-dire qu'on a l'égalité suivante: 

d = ag.(Mg - r|) 

Mg est un paramètre permettant de simuler l'état caractéristique (pente q=Mg.p' dans le plan 

(q,p')). ocg est supposé indépendant des conditions initiales. Sa valeur est généralement 

comprise entre 1 et 2. 
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Figure II.8. Courbes (d,r\) obtenues à partir d'essais triaxiaux drainés sur le sable d'Hostun 
pour différentes conditions initiales (d'après les essais de Dupla, 1989 et Canou, 1989). 
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Figure II.9. Courbes (d,r|) obtenues à partir d'essais triaxiaux drainés sur le sable de 
Fontainebleau (d'après Touati, 1982). 
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n.3.3 Loi d'écrouissage 

L'identification expérimentale de la loi d'écrouissage est difficile à effectuer puisqu'elle 

met en jeu la description des mécanismes internes de plasticité. Le choix du (ou des) 

paramètre(s) d'écrouissage et de la (ou les) variable(s) interne(s) associée(s) n'est pas chose 

aisée et, bien souvent, il se fait à partir de considérations telles que la simplicité d'écriture 

mathématique. Si l'écrouissage est supposé isotrope, les variables internes associées aux 

paramètres d'écrouissage sont généralement la déformation plastique volumique et la 

déformation plastique déviatorique. Pour un modèle utilisant la théorie des multimécanismes 

indépendants de Koiter (1960), le rôle joué par la déformation plastique totale est découplé, et 

la partie volumique est associée à un mécanisme "volumique" alors que la partie déviatorique 

est la variable interne associée à un mécanisme "déviatorique" indépendant du premier, la 

déformation plastique totale est alors décomposée en une contribution élastique, une 

contribution due à la consolidation de l'échantillon et une troisième provenant du cisaillement 

de celui-ci. Si le modèle utilise une surface de charge unique, l'écrouissage fait intervenir de 

manière couplée les parties volumique et déviatorique de la déformation plastique en un seul 

mécanisme, ce qui semble plus réaliste. Dans cette voie, plusieurs lois ont été formulées. Nova 

et Wood (1979) proposent tout simplement d'étendre la loi d'écrouissage du Cam-Clay 

(déduite d'observations expérimentales sur les trajets de compression simple et ne faisant 

intervenir que la partie volumique des déformations plastiques) en ajoutant un terme 

déviatorique de la manière suivante: 

Pc ! + e o V v d J 

pc représente la valeur de la contrainte moyenne pour laquelle la surface de charge actuelle 

intersecte l'axe hydrostatique. En fait. Les simulations effectuées à partir de cette modélisation 

montrent que le paramètre D n'est pas constant. Selon Wilde (1977), D varie en fonction de la 

déformation déviatorique plastique cumulée eP: 

Pastor et al. (1985) reprennent cette formulation dans le cadre de l'élastoplasticité généralisée. 

Nova (1982) remarque que ce paramètre dépend aussi des conditions initiales. En effet, plus la 

valeur du paramètre D diminue, plus la zone surcaractéristique dilatante rétrécit. A la 
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Figure 11.10. Chemin en contraintes effectives suivi iors d'un essai triaxial cyclique non drainés 
sur sable lâche d'Hostun pour une amplitude de déviateur constante (d'après Bahda, 1993). 

limite, s'il s'annule, l'état caractéristique est alors confondu avec l'état de rupture (rupture à 

variation de volume nulle) et le modèle reproduit la théorie de l'état critique. Le matériau dans 

ce cas est uniquement contractant et Nova (1982) montre ainsi comment simuler le phénomène 

de liquéfaction statique des sables lâches à partir du modèle proposé. Le fait de prendre D-0 

signifie que seule la variation de la déformation volumique plastique intervient dans 

l'écrouissage. Cela revient à négliger la contribution de la partie déviatorique et cette hypothèse 

est réaliste en ce qui concerne le comportement des sables lâches (fortement contractants). 

Nous reprenons ici cette idée en utilisant les concepts de paramètre d'état ¥ (Been et 

Jefferies, 1985) et plus récemment celui d'indice d'état I s plus général que ¥ et proposé par 

Ishihara (1993). En effet, puisque D dépend des conditions initiales, cela veut dire qu'il dépend 

de I s . La forme proposée ici est très simple et fait intervenir l'indice d'état de la façon suivante: 

D = I S 
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En particulier, pour des pressions initiales de consolidation inférieures à 1 MPa, si I s = 0, 

(valeur de l'indice en dessous de laquelle la liquéfaction totale est observée), la loi 

d'écrouissage est identique à celle du Cam-Clay. C'est-à-dire que pour les sables très lâches, la 

loi d'écrouissage est supposée ne faire intervenir que la déformation volumique plastique. Ceci 

est réaliste puisque le matériau, dans de telles conditions initiales, est fortement contractant et 

les variations de volume sont alors prépondérantes. 

Dans le cas où l'état du matériau est décrit en fonction du paramètre d'état *F, la 

fonction liant D à T doit être translatée de manière à ce que pour un essai de liquéfaction 

totale, D soit égal à 0. Plus simplement, Il est proposé ici de prendre la variation suivante pour 

l'écrouissage: 

D^Osi^M) (sable lâche) 
D=D(XP) si ¥>0 (sable dense) 

La fonction D(*F) est à déterminer à partir d'essais triaxiaux classiques. 

n.3.4 Modélisation du comportement cyclique 

11.3.4.a Mise en évidence expérimentale du concept de surface frontière 

Le comportement d'un sable soumis à une sollicitation cyclique présente une certaine 

accumulation d'irréversibilités difficiles à simuler à partir de modèles élastoplastiques à 

écrouissage isotrope. En effet, il suffit pour le montrer de reprendre un essai triaxial cyclique 

dont l'amplitude du déviateur oscille entre des valeurs minimale et maximale constantes au 

cours des cycles. Les modèles à écrouissage isotrope simulent une adaptation immédiate du 

matériau dés le premier cycle de chargement, ce qui n'est pas réaliste. Plusieurs méthodes ont 

été exposées en introduction du chapitre précédent qui permettent de représenter, dans un 

cadre élastoplastique, les phénomènes cycliques observés lors du cisaillement d'un échantillon 

de sol. L'observation des chemins en contraintes effectives obtenus à partir d'essais triaxiaux 

cycliques non drainés sur sable lâche et pour des conditions initiales identiques (seul le 

déviateur maximal diffère) (figure 11.10) montre qu'il existe une surface frontière dans laquelle 

s'inscrivent tous ces chemins en contraintes effectives et qui correspond au chemin 
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Figure 11.11. Schématisation du noyau élastique à l'intérieur de la surface frontière. 

pour lequel l'effondrement a eu lieu dès le premier cycle (c'est-à-dire un essai monotone 

effectué dans les mêmes conditions). A partir de ces mêmes trajets cycliques, on peut mettre en 

évidence un certain noyau élastique (figure 11.11), difficile à délimiter, se trouvant 

approximativement au centre de la surface frontière. A mesure que le trajet de contrainte se 

rapproche de cette surface, les irréversibilités augmentent. Ces essais permettent ainsi de 

prouver que la notion de surface frontière est rattachée à une réalité physique concernant le 

comportement des sables. De plus, cette évolution des irréversibilités montre que le choix 

d'une interpolation radiale centrée sur un point proche de l'origine des axes est lui aussi 

réaliste. La démarche de modélisation adoptée par la suite s'appuie par conséquent sur ces 

observations expérimentales. Le fait que le concept de surface frontière est relativement simple 

à implanter dans un code de calcul et nécessite un minimum de paramètres (comparé à un 

écrouissage cinématique par exemple) rend cette technique de modélisation des phénomènes 

cycliques d'autant plus attrayante. L'existence d'un noyau purement élastique n'étant pas 

évidente à partir des résultats expérimentaux, dans l'étude qui suit la plasticité est supposée 

avoir lieu en tout point de l'espace des contraintes. L'interpolation à l'intérieur de 
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Figure 11.12. Schématisation de l'interpolation radiale (d'après Zienkiewicz et al., 1985). 

3 W^i.éïsliJIHI 
«llft»'l":HaajM| 
v w iMifiam" 
'•• i.^'Hällllll. 

•M»•! ¡m niffliiiiU 
M\'M li'IUIli 

Pv-i qic ) • 

temps (minutes) 

2 0 0 i s i m u l a t i o n SCI 
'S" d at = 4 0 0 k P a 

o 
S 

déformation axiale (%) 

temps (minutes) 

s imu la t i on SCI 
oc = 400 kPa 

190 • ' I I ' ! I I • I I | V I M 

0 1 2 3 
déformation axiale (%) 

Figure 11.13. Simulations triaxiales cycliques - modèle de Pastor et al., 1990 (d'après Saitta et , 
al., 1992). 
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Figure 11.14. Schématisation de l'interpolation utilisée dans la présente modélisation. 

la surface frontière décrite ci-après est celle proposée initialement par Mroz (1982), puis 

Zienkiewicz et al. (1985) ainsi que par Pastor et al. (1985). 

II.3.4.b Interpolation à l'intérieur de la surface frontière (Zienkiewicz et ai, 1985) 

La loi d'interpolation permettant de déterminer l'amplitude des déformations 

irréversibles à l'intérieur de la surface frontière décrite par Zienkiewicz et al. (1985) fait 

intervenir l'origine O des axes (q,p') et un point image P' déterminé par projection radiale du 

point actuel P sur la frontière (figure 11.12). Le vecteur déformation plastique est tout d'abord 

calculé sur le projeté P'. La valeur au point actuel P, dans le cas de l'essai triaxial classique, est 

déduite par l'interpolation suivante : 
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fng(P) = ng(P') 

H(P) = tY.H(P') 
(si) 

avec H : module plastique, 

ÍOP' 

H O P 
'de, 

n„ = 
öp' 

Lôq J 

y : paramètre constant positif 

Le paramètre y permet de contrôler l'amplitude des déformations plastiques à l'intérieur de la 

surface frontière et joue par conséquent un rôle important dans la simulation du comportement 

sous chargement cyclique du matériau étudié. Si y tend vers l'infini, le module plastique devient 

très grand, les déformations plastiques générées sont faibles et le comportement tend vers un 

comportement élastique à l'intérieur de la frontière. Celle-ci devient alors une surface de charge 

et on rejoint la modélisation élastoplastique classique avec en particulier adaptation immédiate 

dés le premier cycle de chargement (à déviateur maximal constant). Plus la valeur de y diminue, 

plus le niveau de plastification augmente et l'adaptation peut avoir lieu au bout d'un nombre de 

cycles assez grand. Pour des faibles valeurs de y, le modèle peut simuler le phénomène de 

rochet. La figure 11.13 montre qualitativement l'influence de ce paramètre sur le comportement 

cyclique d'un sable à l'essai triaxial classique et les phénomènes prédits par ce type de 

modélisation. Le modèle utilisé pour ces simulations est celui de Pastor et al. (1990), la 

décharge étant supposée élastique. 

II.3.4.C Interpolation choisie dans la présente étude 

De façon à simuler correctement la surface d'effondrement dans le cas d'un chargement 

cyclique, l'interpolation décrite précédemment est modifiée. La recherche du point image est 

désormais effectuée en faisant intervenir le point R(q¡-,pf) (représenté sur la figure 11.14). Le 

point d'origine de l'interpolation (noté F) n'est plus l'origine des axes O mais le point R(q,-,pf) 

de la façon suivante : 
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*Si q<qf . F(q0,p0) t\qQ = q 

et 
fP'ef 

^ C q , . P . ) / I q i « q 

*Siq>qf: F = R(qf,pf) 

et 
F e f 

P' (qbpi) / j q r Mf.Pf = t.(q - Mf.pf) avec t= f pp 
Ipl-Pf=t-(P-Pf) 

Le calcul du module plastique pourrait être repris de la même manière que dans le paragraphe 

précédent, tout en gardant cette translation pour l'identification du point image. La loi 

d'interpolation choisie dans la présente étude fait toujours intervenir le paramètre y mais le 

calcul du module plastique actuel H(P) est effectué comme suit : 

fns(P) = n0(P') 
-g 

(s2) 
H(P) = 77^ .H(P ' ) 

avec t = '̂ pp-J 

Il sera intéressant dans ce chapitre de comparer les deux types de calcul du module plastique 

tout en gardant la même méthode de recherche du point image. Pour cela, nous appellerons ces 

deux lois d'interpolation par des noms différents comme suit : 

Loi d'interpolation « y-puissance »: 

- Recherche du point image en faisant intervenir le point R 

- Calcul du module plastique suivant (si) d'après Zienkiewicz et al. (1985) 

Loi d'interpolation « y-hyperbolique »: 

- Recherche du point image en faisant intervenir le point R 

- Calcul du module plastique suivant (s2) 
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n.4 SIGNIFICATION PHYSIQUE DES PARAMETRES - INTRODUCTION DU 
CONCEPT DE "SURFACE DE CHARGE D'ETAT" POUR LES SABLES 

n.4.1 Paramètres issus de la théorie de l'état critique 

Le présent paragraphe récapitule les paramètres introduits dans la modélisation 

proposée et donne la signification physique de chacun d'entre eux. La partie élastique comporte 

deux ou trois paramètres suivant que l'élasticité est supposée isotrope ou orthotrope transverse 

qui sont E, v et a. Si le matériau est supposé orthotrope transverse, E représente le module 

vertical, v le coefficient vvh et a est directement donné par le rapport des modules Ev et Eh 

(d'après Graham et Houlsby, 1983). Le paramètre E peut être remplacé par la donnée du 

paramètre K (pente élastique dans le plan (e,lnp') pour un essai de compression) en identifiant 

les modules de compression trouvés dans chaque cas pour ce type d'essai. 

M„ représente la pente de l'état caractéristique dans le plan (p',q) et est supposée être 

indépendante de l'état initial du matériau (Dupla, 1989). ag est lié à la direction d'écoulement et 

est déterminé dans le plan (r|,deP/de?). 

Mf représente la pente de rupture du sable dans le plan des invariants de contraintes 

(p',q) et est donc directement relié à l'angle de frottement interne <j). Dupla (1989) a montré sur 

le sable d'Hostun que la pente Mf (c'est-à-dire <J>) varie en fonction de la densité. Pour un sable 

lâche, l'état caractéristique est confondu avec la pente de rupture, tandis que pour un sable 

dense l'état de rupture grandit et un secteur (de plus en plus grand au fur et à mesure que la 

densité relative augmente) surcaractéristique dilatant apparaît dans le plan (q,p'). En fait, 

d'après les essais d'Ishihara (1993), il semblerait plutôt (et cela est conforme à la notion de 

paramètre d'état) que les caractéristiques de rupture varient uniquement en fonction du 

paramètre d'état. Cela peut être pris simplement en compte dans la présente modélisation de la 

façon suivante : il existe une relation linéaire entre Is et Mf : 

M f =M g + M'f.Is 

relation dans laquelle, le paramètre du modèle devient le degré de variation de la pente de 

rupture M'f (constante du matériau) en fonction de l'état initial au lieu de Mf. 

X représente la pente (en valeur absolue) de la ligne d'état critique dans le plan (e,lnp'). 

Dans la théorie de l'état critique, cette pente est supposée constante. Cependant, pour des 

contraintes de consolidation initiales élevées (au-delà de 1000 kPa), cette ligne est incurvée et 

la valeur de X augmente. Dans la modélisation, ce paramètre intervient seulement dans 

l'écriture de la loi d'écrouissage. L'augmentation du paramètre traduit par conséquent une 

contractance plus élevée. Le schéma de la figure 11.15 montre une manière d'approcher la 
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valeur de X en fonction des conditions initiales dans le cas où la ligne d'état critique est 

supposée incurvée 

II.4.2 Introduction du concept de "surface de charge d'état" pour les sables 

Dans ce qui suit, la signification physique de pf est rattachée à Is pour des valeurs 

inférieures à 0.72 (valeur donnée par Ishihara, 1993) correspondant à un comportement de 

type sable lâche (uniquement contracatant). On montre dans le paragraphe II.7.1 en simulant 

des essais triaxiaux non drainés sur sable lâche que p¡- représente en fait la contrainte moyenne 

effective atteinte de manière asymptotique à l'état résiduel. La donnée de la ligne d'état 

critique (ligne « QSSL », pour un sable lâche) permet d'établir par conséquent une relation 

entre l'indice d'état et pt- (voir la schématisation sur la figure IL 16). La surface de charge initiale 

varie donc en fonction de la valeur de l'indice d'état (figure 11.17). Ce fait n'est pas surprenant 

et tient compte du mode (plus ou moins dense) de mise en place du sable lors de la fabrication 

de l'éprouvette. C'est-à-dire que contrairement aux argiles non remaniées, il existe une infinité 

de surfaces de charge initiales suivant la densité initiale après consolidation et avant le début du 

cisaillement. Cette notion rejoint celle selon laquelle il existe une infinité de lignes de 

consolidation vierges pour un sable. Cette notion de surface de charge initiale dépendant de 

l'état initial lui-même est très importante pour la compréhension du comportement d'un 

matériau granulaire. La modélisation proposée ici tient compte de ces observations 

expérimentales. L'outil mathématique permettant de modéliser cette liaison entre la surface de 

charge et l'indice d'état est particulièrement simple puisqu'il suffit de "translater" la surface de 

charge initiale le long de la ligne de rupture à un point de coordonnées R(pt-,Mf.pf) lié 

directement à l'indice d'état. L'évolution de la surface au cours du cisaillement est gérée par 

l'écrouissage et cette translation effectuée initialement. Pour cette raison, elle est désormais 

appelée "surface de charge d'état". Ce concept est général est peut être introduit assez 

facilement dans d'autres modèles que ceux de la théorie de l'état critique, (voir section II.6). 

n.4.3 Liaison entre pf et le paramètre (ou indice) d'état 

Dans ce qui précède, seul le cas où Is<0.72 est envisagé et il est intéressant de regarder 

ce qui se passe pour des conditions initiales telles que le matériau présente une phase de 

dilatance (Is>0.72). En effet, pour ce cas précis, le point F ne correspond plus à la rupture du 

matériau dans le cas d'un essai triaxial non drainé. Sladen et al. (1985) ont repris la notion 
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Figure 11.17. influence de l'indice des vides initial sur la surface de charge initiale. 

d'indice de fragilité proposée par Bishop (1967) pour évaluer la perte de résistance lors d'un 

essai triaxial non drainé d'un sable lâche en fonction des conditions initiales. Pour cela, il ont 

représenté sur un diagramme (figure 11.18) la relation entre cet indice et le rapport ojpç 

(pression initiale de consolidation divisée par la contrainte moyenne à l'état stable). Ils ont 

remarqué qu'il existait une relation unique entre ces deux quantités quel que soit le sable 

étudié. En particulier, la perte de résistance s'annule pour un rapport ac/pf égal à 2, valeur 

atteinte de manière asymptotique comme le montre la figure II. 18. Ce nombre est le même quel 

que soit le sable étudié. Ishihara (1993) trace le même type de courbe à partir du sable de 

Toyoura (figure II. 19) et remarque de plus que ce nombre de 2 est aussi indépendant du mode 
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de fabrication de l'éprouvette. C'est pourquoi, selon lui, beaucoup d'auteurs le nomment 

"nombre magique". Par conséquent, pour cette modélisation, nous considérerons que pour 

Is>0.72, pf est te! que ajpç^l. En résumé, p¡-est relié à l s de la manière suivante : 

ÍI s<0 : p f = 0 
•s 0<IS<0.72 : p[— GC .(IS/1.6) (expression donnée par Ishihara, 1993) 
L Is>0.72 :p f =a c /2 

Dans le cas où la "mesure" du comportement est donnée par le paramètre d'état *F (Been et 

Jefferies, 1985), le calcul de pf en fonction de ¥ est directement donné par la définition du 

paramètre d'état lui-même: 

j m > ln(2) : pf = o c . e - ^ (sables lâches) 
1 TA. < ln(2) : pf = ac/2 (sables denses et moyennement denses) 

n.4.4 Paramètre cyclique issu du concept de surface frontière 

Seul un paramètre cyclique (noté y) est introduit dans la modélisation. Ce paramètre est 

identique à celui introduit par Zienkiewicz et al. (1985) ainsi que Pastor et al. (1985) même si 

l'interpolation choisie ici est différente. Les valeurs admissibles de ce paramètre sont comprises 

entre 1 et l'infini pour l'interpolation « y-puissance » et entre 0 et 1 pour l'interpolation « y-

logarithmique » de par le choix mathématique de la fonction d'interpolation. Plus la valeur de y 

est élevée, plus le niveau de plastification à l'intérieur de la surface de charge est important. 

n.4.5 Récapitulatif et essais nécessaires à l'identification des paramètres 

Les paramètres élastiques peuvent être directement déterminés sur les pentes des 

courbes obtenues dans les trois plans indépendants lors d'un essai triaxial classique. Cependant, 

afin de mieux les identifier, il est conseillé d'effectuer des décharges durant la première phase 

du cisaillement. Concernant la partie monotone du modèle, les paramètres plastiques peuvent 

tous être calés à partir d'essais triaxiaux classiques. Le paramètre cyclique est approché par 

démarche inverse en effectuant un essai triaxial cyclique. La valeur de y correspond à celle 

pour laquelle le trajet suivi est le plus proche de celui obtenu expérimentalement. 

Dans le cas de l'élasticité isotrope, le nombre de paramètres est réduit puisqu'il est de 7 

: K, v, X, Mf (ou M'f), Mg, a„, y. D'après la notion même de paramètre d'un modèle, I s (ou *F) 

n'en est pas un et fait partie des conditions initiales d'essais comme e0 
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ou orc. Dans le cas des sollicitations monotones, 6 paramètres seulement sont nécessaires, c'est-

à-dire moins que le modèle de Nova-Wood (7 paramètres) et que celui de Pastor et al. (8 

paramètres). Il est par conséquent intéressant de pouvoir comparer les domaines d'application 

et les possibilités de chaque modèle et d'évaluer ainsi les apports de la présente modélisation. 

En résumé , nous avons : 

élasticité isotrope : K, V 

plasticité: X, Mf, Mg, ccg 

cyclique: y 

conditions initiales: e0, oc, Is (ou *F) 
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II.5 MISE EN OEUVRE DU MODELE 

Le résultat d'un essai triaxial de révolution est généralement analysé dans quatre plans 

différents : 

- le plan (q,p) dans lequel les chemins en contraintes totales et effectives sont représentés, 

- le plan (q,£¡) ou (q,sd) qui représente la courbe de résistance au cisaillement, 

- le plan (ev>
ei) o u (u>ei) selon qu'il s'agit d'un essai drainé ou non drainé, 

- le plan (e,lnp') permettant de suivre la variation de l'indice des vides au cours de l'essai. 

D'autres plans sont aussi utilisés dans la littérature dépendant principalement du chemin 

de contrainte suivi. Cependant, seuls trois plans sont nécessaires à la description totale de 

l'essai triaxial. Ainsi, le plan (e, lnp') ne donne aucune information quantitative supplémentaire 

par rapport au trois plans précédemment cités. Sa représentation est néanmoins utile afin de 

mettre en évidence qualitativement des caractéristiques telles que la ligne d'état critique. 

Lorsque des modèles sont calés sur des essais triaxiaux, les prédictions doivent donc 

être représentées dans trois plans différents au moins. La nécessité de créer une interface 

graphique souple et appliquée à ce type de visualisation est par conséquent évidente. De tels 

logiciels ont déjà été créés en France tels que VALOIS (Sharour 1987) ou LOIS-LCPC 

(Mestat, 1991), et permettent pour certains de simuler des essais réalisés au vrai triaxial ou au 

cylindre creux en torsion, offrant ainsi une grande variété de chargements possibles. Les lois de 

comportement implantées dans ces codes sont celles qui sont les plus couramment utilisées en 

mécanique des sols. L'interface graphique réalisée dans la présente étude fonctionne sous 

micro-ordinateur PC et répond à plusieurs exigences. Il représente un outil nécessaire dans la 

recherche d'une nouvelle loi de comportement et son ergonomie fait qu'il est aussi utilisé à des 

fins pédagogiques dans des enseignements spécialisés (DEA, modules expérimentaux) ou lors 

de l'exploitation de résultats d'essais. 

n.5.1 Description du logiciel 

Le logiciel permet d'effectuer des simulations à partir d'une loi de comportement 

donnée et d'afficher le résultat graphique sur quatre plans simultanément, de manière 

interactive, grâce à un menu déroulant situé en haut de l'écran. Le choix des paramètres du 

modèle et du chemin de contraintes est fait en restant en mode graphique. L'intérêt d'un tel 

mode de programmation est de conserver les simulations antérieures et de superposer ces 

courbes à la nouvelle simulation. Cela permet par exemple d'effectuer plus facilement une 

analyse paramétrique pour un modèle donné. 
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Figure 11.20. Interface graphique du logiciel - Disposition à l'écran des fenêtres et du menu 
déroulant. 

La gestion des quatre fenêtres est entièrement interactive et se fait par l'intermédiaire du 

menu déroulant (une impression de l'écran est représentée sur la figure 11.20). On peut ainsi 

contrôler les échelles, les grilles, la taille et la position de chaque fenêtre à tout moment sans 

perdre les données et les simulations précédentes. 

Le menu permet aussi d'afficher des résultats expérimentaux obtenus à partir d'essais 

réalisés au triaxial de révolution (menu "Ajout") et de les comparer graphiquement aux 

simulations. Ainsi, le logiciel peut aussi être utile lors de l'exploitation d'essais triaxiaux. 

Une sauvegarde sur disque dur est faite systématiquement pour tous les résultats 

affichés à l'écran et ceux-ci peuvent être retracés et imprimés à partir des logiciels graphiques 

disponibles sur PC. De plus, pour l'exploitation immédiate, une impression de l'écran peut être 

effectuée à tout moment. 

La figure 11.21 montre une impression de l'écran sur lequel une simulation a été 

représentée. Comme on peut le voir sur cet exemple, le menu déroulant permet d'afficher, si on 

le désire, les directions d'écoulement et les surfaces de charge à des instants donnés du 

cisaillement dont la fréquence est choisie dans le menu "Condi". Le même type de 

représentation peut être effectué pour un autre mode de chargement et la figure 11.22 montre le 

cas d'un essai drainé. 
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Figure 11.21. Représentation de l'évolution des surfaces de charge et d'écoulement dans le cas 
d'un essai non drainé. 
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Figure 11.22. Représentation de l'évolution des surfaces de charge et d'écoulement dans le cas 
d'un essai drainé. 
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n.5.2 Différents trajets de chargement simulés par le logiciel 

Tous les chemins de contrainte réalisables à l'essai triaxial classique peuvent être 

simulés grâce à ce logiciel, en condition drainée ou non drainée, en compression ou en 

extension, sous chargement monotone ou cyclique (alterné ou non alterné par rapport à l'état 

initial). Il est d'autre part possible, pour tous ces trajets de chargement, de démarrer avec un 

déviateur non nul. Le choix des conditions d'essai se fait dans le menu "Condi". Des trajets plus 

particuliers sont prévus dans le logiciel tels que les essais à contrainte moyenne constante ou 

les essais à rapport r|=q/p constant, de sorte que tous les trajets inclus dans le plan du triaxial 

(deux contraintes principales sont égales) habituellement utilisés dans la littérature peuvent être 

simulés et visualisés dans quatre plans différents. 

n.5.3 Implantation d'une nouvelle loi de comportement 

Les fonctions faisant appel à la structure propre d'une loi de comportement ont été 

isolées de façon à pouvoir implanter une nouvelle loi en changeant le minimum de fonctions. 

Ainsi, l'ajout d'une nouvelle loi d'écrouissage, d'écoulement, d'interpolation ou d'une nouvelle 

forme de surface de charge se fait en changeant uniquement la fonction correspondante. 

L'écriture de la matrice élastoplastique a été faite en supposant que le mécanisme est unique, 

mais elle peut être étendue à plusieurs mécanismes en changeant le sous programme 

correspondant. Cependant, cette matrice relie les deux premiers invariants de contrainte aux 

déformations associées, de sorte que l'influence de la contrainte intermédiaire n'est pas 

envisagée pour le moment et les trajets de chargements prévus actuellement sont restreints au 

plan du triaxial. Cela permet d'accélérer les calculs, en particulier pour les chargements 

cycliques à grand nombre de cycles. Il est ainsi possible de faire rapidement une analyse 

paramétrique en comportement cyclique. 

Les différents modèles actuellement implantés dans le logiciel sont le Cam-Clay 

modifié, le modèle de Zienkiewicz et al. (1985), le modèle de Nova-Wood (1979), le nouveau 

modèle présenté ci-dessus incorporant le concept de surface de charge d'état, le modèle de 

Pastor et al. (1985) et une deuxième version de ce modèle (Pastor et al., 1990). 
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n.6 EXTENSIONS POSSIBLES DU MODELE 

Il est important de situer le domaine de validité d'une nouvelle modélisation et de 

proposer en conséquence des extensions et évolutions possibles. Un modèle est développé à 

partir d'observations expérimentales faites sur des essais réalisés en laboratoire, pour la plupart 

homogènes (c'est-à-dire que l'état de contraintes est supposé être le même dans l'échantillon à 

tout moment de l'essai). Le modèle présenté ci-dessus est essentiellement basé sur des essais 

triaxiaux classiques, de sorte que ni l'influence de la contrainte intermédiaire, ni l'effet de la 

rotation des axes principaux de contrainte ou de déformation ne sont pris en compte 

actuellement. Ce modèle peut être généralisé à des sollicitations tridimensionnelles 

quelconques et testé sur des cas réels. Cependant, Wood (1992) précise à propos des modèles 

d' "état critique" que leurs prédictions s'écartent sensiblement de la réalité en un point du massif 

à mesure que l'état de contraintes en ce point s'éloigne du plan du triaxial. C'est le cas 

notamment lors de l'étude des expansions de cavité pour lesquelles une généralisation de la loi 

à l'aide d'un troisième invariant semble nécessaire. Le chapitre III traite ce cas et la 

généralisation fait appel à l'angle de Lode pour décrire la loi de comportement dans le plan du 

déviateur. Tout en restant dans le plan du triaxial, divers phénomènes observés 

expérimentalement ont été volontairement écartés dans cette modélisation par souci de 

simplicité. Ce paragraphe tente d'en faire une rapide évaluation dans le but principal de 

proposer des extensions possibles du présent modèle. 

II.6.1 Stabilité de la loi de comportement 

On s'intéresse à l'unicité de la loi de comportement et plus précisément dans le cas des 

sabies "lâches en condition non drainée en régime d'écrouissage positif lors de ¡a phase de perte 

de résistance au cisaillement. Dans le cas d'un potentiel non associé, Loret (1981) fournit une 

condition nécessaire et suffisante d'unicité de la solution en vitesses (ou incrémentale) sous la 

forme d'une inégalité faisant intervenir tous les termes de la loi élastoplastique. Si le module 

plastique est inférieur à une certaine valeur dont l'expression est donnée par l'auteur, l'unicité 

de la solution n'est pas assurée. Cette valeur est d'ailleurs nulle si le potentiel est associé ce qui 

prouve l'unicité dans ce cas précis. 

n.6.2 Influence de la direction de chargement 

La direction de chargement n'est pas prise en compte dans ce chapitre bien que les études de 

Tatsuoka et al. (1974), en particulier, aient montré qu'elle avait une influence non négligeable 

sur le comportement du matériau. Il est possible d'étendre la modélisation 
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Figure 11.23. Schématisation d'une double surface de charge d'état. 

Présentée ci-dessus à des modèles à double surface de charge. Il suffit pour cela d'intégrer le 

concept de surface de charge d'état à un modèle tel que celui de Vermeer (1978). Une telle 

double surface d'état est représentée sur la figure 11.23 et constitue une extension intéressante 

qu'il conviendra d'explorer. Il n'y a pas d'ajout supplémentaire de paramètres au modèle, et 

seul le paramètre (ou indice) d'état serait à prendre en compte en supplément comme condition 

initiale. Les modèles à double surface de charge existants pourraient ainsi bénéficier de ce 

concept et modéliser correctement l'effet combiné de l'indice des vides initial et la contrainte de 

consolidation initiale. Le concept d'effondrement serait automatiquement pris en compte et il 

ne serait plus alors nécessaire de définir des valeurs différentes de certains paramètres du 

modèle suivant que le comportement est de type lâche, moyennement dense ou dense. Des 

essais à trajets de chargements différents pourraient être effectués à l'essai triaxial classique 

pour valider cette nouvelle modélisation. 

n.6.3 Anisotropie plastique 

On a montré ci-dessus l'influence non négligeable de l'anisotropie sur le comportement 

d'un sable. Des essais triaxiaux avec décharges et recharges de faibles amplitudes à différents 
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points du chemin de contrainte suivi par l'éprouvette sous chargement monotone permettront 

de mieux identifier la partie élastique du sable et de pouvoir aussi quantifier l'anisotropie 

induite. Puisque l'élasticité est isotrope transverse, il est nécessaire d'avoir une plasticité qui 

respecte les mêmes propriétés d'orthotropie. L'anisotropie peut être prise en compte 

simplement par rotation de la surface de charge autour de l'origine selon un angle de manière 

analogue au modèle MELANIE (Leroueil, Magnan et Tavenas, 1985). Cela est envisageable 

en intégrant aussi le concept de surface de charge d'état. Les études menées par Pastor (1990) 

à propos de l'orthotropie dans les sables pourraient être utilisées ce qui constituerait une 

approche intéressante de modélisation. 
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n,7 EVALUATION QUALITATIVE DU MODELE EN MONOTONE 

Avant de réaliser des simulations d'essais de laboratoire réels, il est intéressant d'étudier 

qualitativement, dans un premier temps, les tendances observées lors de simulations triaxiales à 

partir du modèle exposé ci-dessus. En particulier, on montre les possibilités qu'offre ce type de 

modélisation de prise en compte des propriétés rhéologiques incluses dans les notions d'état 

critique et d'indice d'état ainsi que le concept d'effondrement des sables lâches. Les simulations 

sont faites à partir d'un sable fictif dont les paramètres sont reportés dans le tableau IL 2. On 

suppose par ailleurs que la ligne d'état critique est une droite dans le plan (e, ln(p')) de sorte 

que le paramètre X est constant. Ainsi, la notion de paramètre d'état ¥ défini par Been and 

Jefferies (1985) reste valide. Cette hypothèse simplificatrice permet, dans un premier temps, de 

mettre clairement en évidence les tendances de base du modèle. L'utilisation de l'indice d'état Is 

est réservée au paragraphe suivant sachant que toutes les tendances observées dans ce 

paragraphe restent valables quel que soit le paramètre utilisé (*F ou L). On suppose enfin que le 

matériau est isotrope. Le cas isotrope transverse est étudié à la fin de cette étude qualitative et 

montre en particulier que les propriétés du modèle restent encore valables (reproduction de 

l'état critique, du concept d'effondrement, etc.). 

paramètre 

valeur 

V 

0.3 

K 

0.02 

X 

0.06 

M'f 

0.5 

Mg 

1.3 

a g 

1.5 

Tableau II.2. Valeurs des paramètres du modèle utilisées pour simuler un sable fictif. 

n.7.1 Prédiction de l'état stable (ou état critique) 

II. 7.1. a Simulation d'essais triaxiaux non drainés à indice des vides constant (influence de 

Dans le cas des sables, le concept d'état critique (ou d'état stable) postule l'existence 

d'une courbe dans le diagramme (e,p',q) représentant le lieu de la rupture en grandes 

déformations de l'éprouvette testée. Ainsi, des essais triaxiaux classiques non drainés 

réalisés pour un même indice des vides initial présentent des chemins 
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en contraintes effectives qui convergent vers un même point R dans le plan des contraintes 

(p',q). Si la pression de consolidation initiale est suffisamment élevée, on observe une chute de 

résistance (liquéfaction statique). Si par contre la pression de consolidation est faible, le 

comportement au voisinage de la rupture est dilatant et le chemin remonte jusqu'au point R. 

Dans ce dernier cas, il est néanmoins plus difficile de mettre en évidence expérimentalement le 

point R, l'éprouvette présentant dans ces conditions des fortes hétérogénéités assez rapidement 

(localisation par création de bandes de cisaillement). Entre les deux cas extrêmes, le matériau 

s'effondre un peu tout d'abord, puis reprend une certaine résistance avec apparition d'un 

domaine dilatant en moyennes déformations (ea=5àl0 %). La figure 11.24 montre des 

simulations pour lesquelles seule la pression de consolidation initiale change et tous les autres 

paramètres restent constants. Les tendances décrites précédemment sont reproduites par le 

modèle. On retrouve le point R, particulièrement pour les sables lâches. En effet, dans le cas 

d'un comportement uniquement contractant, on peut montrer par le calcul que le chemin en 

contraintes effectives simulé par le modèle converge vers un état résiduel indépendant de la 

pression de consolidation initiale. Ce point R a pour coordonnées (p,-, M¡pt) dans le plan (p',q). 

La signification physique du paramètre pt- devient par conséquent évidente : il s'agit de la 

pression moyenne effective calculée à l'état résiduel lors d'un essai triaxial classique non drainé 

pour le matériau lâche. En particulier, la simulation d'un essai de liquéfaction statique avec 

effondrement complet de l'éprouvette (résistance résiduelle nulle) est possible et le paramètre 

pf est alors nul (figure II.25). Ce résultat, du point de vue de la modélisation, est important car 

il montre qu'il est possible de prévoir, dans un cadre élastoplastique classique, un état de 

contrainte résiduel constant non-nul indépendant de la pression de consolidation. Il n'est pas 

utile par exemple, contrairement aux modèles de type Pender (1978) (Sladen et al. (1988)), de 

se donner le chemin en contraintes effectives. La méthode exposée ici est plus générale dans le 

sens où, d'une part, elle est valable aussi pour les sables denses et, d'autre part, la propriété 

reste vraie même pour un chemin différent (chemins à p constant par exemple). Les modèles 

basés sur la théorie de l'état critique du type Cam-Clay (Nova et al. (1979), Pastor et al. (1985) 

pour la partie monotone) utilisent un écrouissage isotrope et les surfaces de charge évoluent 

par homothétie de centre l'origine des axes 0(0,0) dans le plan (p',q). On montre ainsi, en 

développant les formules analytiques pour le cas non drainé, que les chemins en contraintes 

effectives simulés pour différentes valeurs de ac sont eux aussi homothétiques de centre O. Or, 

l'observation expérimentale semble indiquer que, si les chemins sont bien homothétiques, le 

centre n'est pas l'origine des axes, mais le point R. Il faut par conséquent adapter l'évolution de 

la surface de charge, ou au moins la partie concernée (c'est-à-dire q>M1p¡). La modélisation 

présentée ici propose d'intégrer directement le point R dans la définition de la surface de 

charge. Cela veut dire que la surface de charge initiale et son évolution dépendent des 

conditions initiales (concept de "surface de charge d'état" introduit plus haut). Ainsi, le concept 

de "surface de charge d'état" pour les sables permet de mieux rendre compte de la théorie de 
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Figure 11.26. Simulation d'essais triaxiaux drainés à contrainte moyenne initiale constante. 

l'état critique, particulièrement en condition lâche, condition pour laquelle cette théorie est la 

mieux vérifiée dans le cas d'un matériau granulaire. 

//. 7. l.b Simulation d'essais triaxiaux drainés à oc constant (influence de l'indice des vides) : 

L'influence de l'indice des vides est reproduite sur la figure 11.26 à partir de simulations 

fictives d'essais drainés sur sable lâche pour lesquelles tous les paramètres du modèle sont 

constants sauf pf variant de 0 à une valeur proche de ac. Les résultats obtenus dans le plan (e,ln 

p) montrent que, conformément à l'observation expérimentale, plus le sable est lâche (eo 

augmente), plus le comportement est contractant. Lorsque la déformation axiale est voisine de 

15%, les trajets se rejoignent sur la ligne d'état critique. Dans le plan (p',q), la droite de rupture 

a pour équation q=Mjpf, comme dans le cas non drainé. La droite de rupture dans le plan (p,q) 

est unique et donnée directement par le paramètre Mf. La superposition des essais non drainés 

précédents avec les essais drainés dans le plan (e, In p') montre que la ligne d'état critique est 

bien prise en compte. 

<7C cons tan t 
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n.7.2 Prédiction du concept d'effondrement 

Le concept d'effondrement proposé par Sladen et al. (1985) concerne le comportement 

des sables lâches (DR de l'ordre de 20 à 30%) en condition non drainée et permet de mieux 

caractériser l'initiation de l'effondrement de l'échantillon sous cisaillement (voir chapitre I pour 

plus de détails). La prise en compte de ce concept, parfaitement réalisée par le modèle, est 

présentée sur la figure 11.27. Le lieu des points d'effondrement est une droite passant par le 

point d'état stable R. Lorsque la densité varie, le point d'état stable R est translaté sur la droite 

de rupture (dans le plan (p',q)) et la droite d'effondrement est une parallèle à la précédente. La 

pente ML dans ce cas précis vaut 0,55 et correspond bien à l'ordre de grandeur des valeurs 

trouvées réellement par Sladen et al. (1985), Canou (1989) et Ishihara (1993) sur des sables 

différents. La prise en compte du concept d'effondrement en non drainé est en fait une 

prédiction du modèle dans le sens où ce concept n'est relié à aucun paramètre du modèle, ce 

qui est physiquement compréhensible. En effet, l'effondrement ne se manifeste que pour un 

essai non drainé (au contraire de l'état caractéristique qui a été vérifié sur plusieurs chemins 

drainés et non drainés par Luong, 1980), et il est donc attaché à des conditions d'essai bien 

précises. Il est par conséquent normal, du point de vue de la modélisation, que ce concept soit 

une conséquence à part entière (ou plutôt une prédiction) de la simulation du comportement 

des sables lâches lors d'essais triaxiaux non drainés. L'outil de modélisation permettant de 

simuler entièrement ce concept est encore une fois le concept de "surface de charge d'état" et 

la valeur de la pente ML dépend fortement du choix de la forme de la surface de charge. 

II.7.3 Simulation d'essais triaxiaux à paramètre d'état constant 

77.7.3.a Essais triaxiaux drainés sur sable lâche 

Le concept de paramètre d'état est en quelque sorte une "mesure" du comportement du 

sable. La figure II.28a montre des simulations d'essais drainés pour une valeur constante du 

paramètre d'état correspondant à un sable lâche. La ligne d'état critique est une droite car on a 

supposé pour plus de simplicité que le paramètre A. est constant. Le paramètre d'état est 

constant si le rapport ac/pf est constant. Ainsi, selon cette mesure, des essais triaxiaux réalisés 

à paramètre d'état constant exhibent le même comportement. Dans le cas des essais drainés, les 

courbes de variation de volume doivent donc être identiques. La figure II.28c montre que le 

modèle reproduit effectivement cette propriété. 
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//. 7.3. b Essais triaxiaux non drainés sur sable dense 

De la même manière qu'en condition drainée, des simulations d'essais non drainés sur un 

matériau fictif, réalisées à paramètre d'état constant (représentées sur la figure 11.29), montrent 

que, conformément aux observations expérimentales, le comportement est similaire. Ceci se 

traduit en particulier par le fait que les chemins de contrainte sont tous homothétiques de 

centre 0(0,0) dans le plan (p',q). L'état caractéristique est reproduit dans l'espace des 

contraintes grâce à la loi d'écoulement, par l'intermédiaire du paramètre Mg . Concernant la 

rupture, la modélisation donne une mobilisation de la résistance au cisaillement continûment 

croissante, ce qui mettrait en défaut la théorie de l'état critique. Or, pour ce type de 

comportement (dense), l'état critique est atteint expérimentalement pour des grandes 

déformations axiales (supérieures à 20%). A ce stade de l'essai, la rupture est localisée dans 

l'échantillon (contrairement à un essai sur sable lâche). Des bandes de cisaillement apparaissent 

et le milieu ne peut plus être considéré comme continu. Il est donc plus difficile de vérifier 

expérimentalement la théorie de l'état critique dans ce cas particulier. 

IL 7.3.C Essais triaxiaux drainés sur sable dense 

La simulation de plusieurs essais à paramètre d'état constant montre que la courbe de 

déformation volumique (figure 11.30) obtenue est identique. Ce résultat est encore une fois en 

accord avec la notion de paramètre d'état. Cette modélisation permet par conséquent d'intégrer 

complètement l'indice d'état et la notion de "mesure du comportement" qui lui est attachée, 

autant dans la zone dilatante que dans la zone uniquement contractante. La déformation 

volumique à la rupture ne cesse de croître ce contredit la théorie de l'état critique. En fait, ce 

qui a été dit concernant les essais triaxiaux non drainés denses reste encore valable dans ce cas. 

ÏI.7.4 Simulation d'essais triaxiaux à contrainte moyenne initiale (ac) constante 

//, 7.4. a Essais triaxiaux drainés 

La figure IL31 montre l'influence du paramètre d'état sur les simulations d'essais 

triaxiaux drainés lâches et denses. Les tendances qualitatives sont représentées correctement 

sur toute la plage de densité relative. Plus la densité augmente et plus le matériau a un 

comportement de type dense. Lorsque le sable est suffisamment dense pour que l'état 

caractéristique apparaisse, les déformations plastiques déviatoriques sont de plus en plus 

importantes pour chaque simulation au fur et à mesure que la valeur du paramètre d'état 

augmente (loi d'écrouissage), et le degré de dilatance du matériau s'accroît par conséquent. 
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IL 7.4. b Essais triaxiaux non drainés 

De la même manière qu'en condition drainée, on a reporté sur la figure 11.32 des essais 

non drainés sur sable dense pour différents niveaux de densité relative initiale. Là-aussi, la prise 

en compte de l'état initial est directement réalisée. 

n.7.5 Prise en compte d'une élasticité orthotrope transverse 

On a vu précédemment que le mode de fabrication des éprouvettes de sable est tel que 

le matériau testé en laboratoire est en fait orthotrope transverse. Nous allons supposer dans 

cette section que le matériau possède une élasticité isotrope transverse à trois paramètres selon 

Graham et Houlsby (1983) et montrer que le modèle de comportement ainsi modifié ne change 

pas les possibilités de prédiction des phénomènes et concepts présentés ci-dessus dans le cas 

d'une élasticité isotrope. Le paramètre d'orthotropie a est pris dans ce cas non plus égal à 1 

(cas isotrope) mais 0,8. Le sable fictif est donc supposé présenter des propriétés mécaniques 

plus faibles horizontalement que verticalement. 

La figure 11.33 montre la différence observée entre une simulation avec élasticité 

isotrope (a=l) et une simulation avec élasticité isotrope transverse (a=0.8) dans le cas d'un 

sable lâche. La pente initiale du chemin de contraintes effectif pour ct=0.8, contrairement au 

cas isotrope, est inclinée ce qui découle directement de l'hypothèse d'orthotropie. Ceci 

confirme l'observation expérimentale selon laquelle tous les essais non drainés sur sables lâches 

présentent un chemin de contrainte effectif incliné de la même manière au début du 

cisaillement. C'est-à-dire que dans la réalité, les éprouvettes de sable lâche ont une structure 

orthotrope. Les essais de Kuerbis et Vaid (1989) (voir figure II.3 du chapitre I) en 

compression et extension illustrent particulièrement bien ceci. 

La figure 11.34 montre que, pour des essais non drainés sur sable lâche, la théorie d'état 

critique est prise en compte même dans le cas où a est égal à 0.8. La figure II.35 montre que le 

concept d'effondrement est encore prédit. La valeur calculée de la pente ML est cependant 

légèrement supérieure à celle calculée dans le cas d'une élasticité isotrope. Ceci montrerait que 

le matériau orthotrope transverse résisterait plus que le matériau isotrope. Cependant, il faut 

considérer que si le matériau est orthotrope transverse, il est vraisemblable que la plasticité 

sera aussi orthotrope et la remarque précédente reste à confirmer. Néammoins, cela permet de 

montrer la robustesse du concept de "surface de charge d'état" pour les sables. En particulier, 

le développement d'un modèle élastoplastique orthotrope avec ce concept intégré semble être 

une voie prometteuse. 
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Figure 11.31. Simulation d'essais triaxiaux drainés à contrainte moyenne initiale constante: (a) 
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n.7.6 Performance du modèle proposé par rapport aux autres modèles 

Le modèle proposé dans cette étude s'inscrit totalement dans le cadre de la théorie de 

l'état critique et constitue dans ce sens une amélioration des modèles existants et utilisant ce 

cadre de modélisation. On s'intéresse plus précisément dans ce paragraphe aux mêmes types de 

modèles développés pour les sables de façon à comparer les possibilités de chacun d'eux en 

chargement monotone et de mieux mettre en évidence les apports en modélisation du concept 

de surface de charge d'état. 

//. 7.6.a Modèle de Nova-Wood (1979) 

Ce modèle élastoplastique a permis en particulier de montrer comment la notion d'état 

caractéristique pouvait être très simplement prise en compte dans un modèle de type état 

critique, c'est-à-dire dérivant des modèles de type Cam-Clay. La surface de charge (dont la 

forme est représentée sur la figure 11.36) a été construite en tenant compte des résultats 

expérimentaux de Tatsuoka et al. (1974) et Poorooshasb et al. (1966). Elle est fermée, avec 

deux équations différentes en fonction du rapport de contraintes q/p'. 

Quoique très simple d'expression mathématique, la surface de charge n'est pas 

continûment derivable et une cassure est visible pour des chemins en contraintes effectives 

correspondant à un sable lâche (Bouheniche, 1992). En effet, pour de telles conditions initiales, 

le chemin en contraintes effectives correspondant à un essai triaxial classique non drainé étant 

proche de la surface de charge initiale, les deux courbes sont pratiquement identiques. Le 

modèle simule une perte de résistance dans le cas d'un sable lâche (en condition non drainée) et 

le phénomène de liquéfaction totale peut être reproduit en prenant le paramètre D nul. Dans ce 

cas, le pic d'effondrement correspond dans (p',q) à la cassure de la courbe représentant le 

chemin en contraintes effectives. Cependant, dans le cas des sables lâches à très lâches, le 

déviateur maximal observé expérimentalement en condition non drainée est faible (entre 3 et 4 

fois plus petit que la contrainte de consolidation initiale). Or, si l'on suppose que le sable est 

normalement consolidé, le domaine élastique initial simulé par ce modèle est si grand (quel que 

soit le jeu de paramètres utilisé) que le chemin en contraintes effectives s'inscrit la plupart du 

temps à l'intérieur de la surface de charge initiale. La simulation surestime inévitablement la 

résistance au cisaillement du sable car la surface de charge n'est pas suffisamment "aplatie" en 

déviateur. 

Ce modèle est mieux adapté aux comportement des sables denses, conditions pour 

lesquelles il reproduit bien les principales tendances observées expérimentalement (Bouheniche, 

1992). Le nombre de paramètres est relativement restreint puisqu'il est de 7 et tous ont une 

signification physique claire, leur détermination pouvant être réalisée de façon aisée. 
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Figure 11.33. Simulation d'un essai non drainé sur sable lâche avec prise en compte d'une 
élasticité isotrope transverse: (a) courbe de résistance au cisaillement; (b) chemin en 
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Figure 11.34. Simulation de l'état critique à partir d'essais non drainés sur sable lâche avec prise 
en compte d'une élasticité isotrope transverse: (a) courbes de résistance au cisaillement; (b) 
chemins en contraintes effectives. 
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205.27 ff'jkPa) 

Figure 11.36. Allure de la surface de charge dans le modèle de Nova-Wood (1979). 

Figure 11.37. Allure des surfaces de charge et d'écoulement dans le modèle de Pastor et al. 
(1985). 
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L'écriture mathématique de ce modèle est si simple qu'il est possible d'avoir l'expression 

analytique du chemin suivi dans le cas d'un essai triaxial classique drainé ou non drainé. Les 

formules sont indiquées par Nova (1982). On peut ainsi remarquer que les chemins simulés en 

non drainé sont homothétiques par la variation unique de la contrainte de consolidation initiale, 

en particulier en gardant constant l'indice des vides initial. L'effet combiné de l'indice des vides 

initial et de la contrainte de consolidation initiale n'est pas cependant pris en compte dans ce 

modèle et le comportement des sables lâches, moyennement dense et dense est décrit en 

prenant nécessairement trois jeux de paramètres différents. 

//. 7.6.b Modèle de Pastor eí ai (1985) 

Ce modèle s'inscrit dans le cadre de l'élastoplasticité généralisée (Zienkiewicz et al., 

1985) et permet (voir chapitre I plus de détails) de simuler le comportement cyclique des 

sables, en particulier de reproduire correctement le phénomène de mobilité cyclique des sables 

denses observé expérimentalement à l'essai triaxial non drainé. Cependant, la description du 

modèle, pour sa partie monotone, s'inscrit totalement dans le cadre des modèles d'état critique. 

C'est pourquoi il est intéressant de l'analyser ici sous l'aspect des chargements monotones. 

La loi d'écoulement est identique" à celle de Nova et Wood (1979), tandis que la surface 

de charge prend simplement la même forme que le potentiel d'écoulement déduit de 

l'expression précédente. La forme de cette surface est représentée sur la figure II.37. La même 

remarque que pour le modèle précédent s'applique en ce qui concerne la simulation d'un essai 

triaxial classique en condition non drainée sur sable lâche. Le chemin en contraintes effectives 

est inévitablement surestimé en déviateur si le sable est supposé normalement consolidé au 

début du cisaillement. Il existe cependant un moyen, pour ce modèle, de remédier à ce 

problème en supposant que la surface de charge est, dés le départ, une surface frontière et que 

celle-ci englobe le chemin en contraintes effectives. Cependant, la position initiale de la surface 

frontière est alors plus difficile à approcher. La figure II.38 montre des comparaisons entre des 

simulations réalisées à partir d'une version de ce modèle (Pastor et al., 1990) et des essais 

triaxiaux classiques drainés et non drainés réalisés sur sable d'Hostun (Dupla, 1989 et Bahloul, 

1992). En utilisant les outils de l'élastoplasticité généralisée en chargement monotone, il 

devient alors possible d'obtenir de bons résultats quantitatifs (Saïtta et al., 1992). 

Comme pour le modèle précédent , il est possible d'obtenir l'expression analytique des 

chemins suivis au triaxial classique et, comme précédemment, certains paramètres du modèle 

doivent varier suivant les conditions initiales auxquelles on s'intéresse (lâche, moyennement 

dense ou dense). 
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n.8 EVALUATION QUANTITATIVE DU MODELE PROPOSE EN CHARGEMENT 
MONOTONE- CONFRONTATION AUX ESSAIS 

On envisage, dans ce paragraphe, de confronter le modèle de comportement proposé 

ci-dessus avec des essais triaxiaux classiques réalisés en chargement monotone sur des sables 

de référence. Les paramètres du modèle (en monotone) étant issus pour la plupart de la théorie 

de l'état critique, ils sont facilement accessibles, et même donnés dans la littérature par les 

auteurs qui ont réalisé les essais. On suppose d'autre part que le matériau est isotrope. 

n.8.1 Simulation d'essais non drainés sur sable lâche réalisés par Sladen et al. (1985) 

Ces essais ont été réalisés à la suite d'un glissement survenu en 1984 lors de la mise en 

place d'un remblai hydraulique servant à la construction d'une île artificielle sur la mer de 

Beaufort au Canada. Deux types de sables représentatifs du matériau de remblaiement furent 

testés en laboratoire (dénommés « Nerlerk 2% » et « Nerlerk 12% » suivant le pourcentage de 

fines contenu dans le sable) et comparés à un sable de référence (sable de Leighton Buzzard). 

Cette étude est particulièrement intéressante puisqu'elle a débouché sur une meilleure 

compréhension des propriétés de liquéfaction statique des sables lâches et très lâches. Sladen et 

al. (1985) ont proposé une nouvelle approche pour la prévision de ce type de comportement 

(qui peut être catastrophique sur site) en terme d'effondrement et ils ont introduit ainsi le 

concept de "surface d'effondrement" (voir chapitre I pour plus de détails à ce sujet). Il est par 

conséquent important de pouvoir tester la modélisation sur ces essais. Le jeu de paramètres 

utilisé est reporté dans le tableau II.3. Seul le paramètre ocg n'a pas été déterminé à partir des 

données fournies par les auteurs. Cependant, une analyse paramétrique sur ctg (figure 11.39) 

montre que pour ce cas particulier (simulation de sables lâches à l'essai triaxial classique), 

l'influence de ce paramètre (dans la plage physiquement admissible) est négligeable sur l'allure 

du chemin en contraintes effectives. Une valeur moyenne de 1,5 a donc été admise par la suite. 

paramètre 

valeur 

V 

0,3 

K 

0,02 

X 

0,08 

Mf 

1,2 

M g 

1,2 

ag 

1,5 

Tableau II 3, Valeurs des paramètres du modèle prises pour simuler le sable de Leighton 

Buzzard. 
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La figure 11.40 montre des simulations effectuées pour des rapports de contrainte 

(p'/ac) égaux à 2, 4, 6 et 8. Les chemins en contraintes effectives sont assez bien reproduits et 

le pic en déviateur est proche de la réalité. La droite d'effondrement est elle aussi correctement 

simulée et la pente Mj prédite est égale à 0.57 au lieu de 0.54 effectivement trouvé par Sladen 

et ai. (1985). 

n.8.2 Simulation d'essais non drainés sur sable lâche et dense (Ishihara, 1993) 

Ishihara (1993) a proposé de modifier la définition du paramètre d'état *F de façon à 

mieux caractériser le comportement des sables lâches en petites et moyennes déformations à 

partir d'essais triaxiaux classiques non drainés réalisés par Verdugo (1992). L'auteur étudie de 

plus prés la ligne d'état critique et propose d'adapter la mesure du comportement en tenant 

compte du fait que celle-ci n'est plus droite comme supposée par Been and Jefferies (1985), 

mais courbe dans le plan (e, ln(p')). Il est par conséquent intéressant de simuler ces essais à 

partir de la modélisation proposée ci-dessus puisqu'ils sont à l'origine de la définition de l'indice 

d'état Is. Les valeurs des paramètres du modèle sont calculées à partir des données fournies par 

Verdugo (1992) et sont reportées dans le tableau II.4. Les valeurs de la rupture Mf ont été 

modulées de façon à rendre plus réalistes les simulations et dépendent de l'état initial (ou 

encore de l'indice d'état) comme indiqué plus haut lors du choix des valeurs des paramètres. 

Ainsi, pour le sable de Toyoura, d'après les essais de Verdugo, M'f vaut 1/2. C'est-à-dire que 

Mf varie entre 1,24 et 1,34 suivant la valeur de Is. La valeur de X est calculée d'après la donnée 

de la courbe d'état stable (SSL d'après Ishihara, 1993) comme indiqué plus haut et vaut environ 

0,06. Les autres paramètres sont reportés dans le tableau IL suivant : 

paramètre 

valeur 

V 

0,3 

K 

0,015 

X 

0,06 

M'f 

0,5 

Mg 

1,2 

otg 

1,5 

Tableau II.4. Valeurs des paramètres du modèle prises pour simuler le sable de Toyoura. 
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11.8.2.a Essais non drainés à contrainte moyenne initiale (aj constante: 

Lorsque l'on modélise le comportement mécanique des sables, l'effet de la contrainte de 

consolidation est assez peu abordé et fréquemment, les paramètres des modèles prennent des 

valeurs différentes suivant que le sable est lâche, moyennement dense ou dense. Trois jeux de 

paramètres différents sont donnés par les auteurs, ce qui en réalité multiplie par trois le nombre 

de constantes à déterminer. Dans notre cas, le fait de prendre en compte la notion de paramètre 

d'état dans la modélisation, nous permet de nous affranchir de ce type d'approche et nous 

permet de rendre à la notion de paramètre sa véritable fonction dans un modèle. En effet, celle-

ci ne doit pas dépendre des conditions initiales et doit être intrinsèque au matériau. La figure 

11.41 représente des essais de Ishihara (1993) à même contrainte initiale de consolidation 

simulés par le modèle proposé prenant en compte la valeur de l'indice d'état pour chaque essai, 

le modèle reproduit bien l'effet de l'indice d'état et l'écrouissage correspond bien en effet à ce 

qui se passe lors d'un essai non drainé. Les trois essais représentés sur cette figure II.ont une 

densité relative très différente qui va de 7 à 65%. La modélisation permet ainsi de simuler 

l'effondrement complet, partiel ou inexistant de l'éprouvette par la seule variation de l'indice 

d'état. 

II.8.2.b Essais non drainés à indice des vides (e^ constant: 

La figure II.42 montre qu'il est possible de simuler à la fois le comportement d'un sable 

lâche et celui d'un sable dense pour un même indice des vides initial. La contrainte de 

consolidation passe de 100 à 500 kPa. Pour une contrainte de consolidation initiale de 500 

kPa, le matériau s'effondre au-delà de 1% et sa perte de résistance est supérieure à 100 kPa. 

Dans le cas où le matériau est soumis à une contrainte de consolidation initiale de 100 kPa, le 

matériau ne perd pratiquement pas de résistance au cisaillement et le déviateur continue à 

augmenter. La phase de dilatance observée pour les deux simulations arrive bien plus tard, 

pour oc=500 kPa (ea=9%), ce qui reproduit bien les essais d'Ishihara (1993). 

II.8.2.C Essais à indice d'état (IJ constant: 

Les figures 43, 44, 45 et 46 montrent des simulations à indice d'état constant à partir 

des essais réalisés par Verdugo (1992) et d'après Ishihara (1993). Des sables lâches aux sables 

denses, c'est-à-dire de Is = 0 à Is = 2, les résultats des simulations concordent avec la réalité 

expérimentale. Pour chaque figure, les chemins en contraintes effectives sont pratiquement 

homothétiques car l'indice d'état est à peu près identique. Les courbes de résistance au 
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Figure 11.45. Simulation d'essais non drainés à indice d'état constant (essais d'après Ishihara, 
1993): (a) courbes de résistance au cisaillement; (b) chemin en contraintes effectives. 
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1993): (a) courbes de résistance au cisaillement; (b) chemin en contraintes effectives. 
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cisaillement sont bien décrites par le modèle pour les déformations usuelles (ea<10%). Au-delà 

de ce niveau de déformation, les simulations s'éloignent sensiblement des résultats 

expérimentaux. Cependant, le modèle est uniquement valable en petites et moyennes 

déformations de par construction de la loi de comportement, et ne prétend pas fournir un 

résultat quantitatif valable pour des déformations axiales supérieures à 15%. 
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n.9 EVALUATION QUALITATIVE DU MODELE EN CYCLIQUE 

On aborde dans ce paragraphe la modélisation du comportement cyclique dans le cadre 

du concept de surface frontière exposé dans le paragraphe précédent. Il est intéressant, avant 

de confronter le modèle avec des essais, de comparer qualitativement les deux interpolations 

décrites en II.3.4.C Pour cela, le modèle choisi en chargement monotone est celui proposé ci-

dessus. La partie élastique est supposée anisotrope, le paramètre a étant pris égal à 0,8. Cette 

section met en évidence, d'une part, l'intérêt de la nouvelle interpolation (interpolation « y-

hyperbolique ») par rapport à la loi « y-puissance ». D'autre part, les simulations effectuées 

dans ce paragraphe montrent que le concept de surface de charge d'état peut aussi être étendu 

au comportement cyclique des sables (notion de « surface frontière d'état »). 

II.9.1 Notion de 'surface frontière d'état': 

La figure 11.47 montre la simulation d'un essai cyclique non alterné non drainé sur sable 

lâche à amplitude de déviateur constant. La partie monotone du modèle est identique à celle 

évaluée précédemment sur des sables de référence, sauf l'élasticité qui prise ici anisotrope. La 

loi d'interpolation choisie dans ce paragraphe est du type « y-puissance ». Une valeur 

arbitraire du paramètre y a été choisie (y=3,5) de façon à montrer les tendances. En ce qui 

concerne le chemin en contraintes effectives, on remarque (conformément aux observations 

expérimentales) que les cycles se rapprochent tout d'abord (de moins en moins de plastification 

est cumulée au cours d'un cycle), puis s'écartent (accumulation croissante d'irréversibilités au 

cours d'un cycle) avant l'effondrement au cycle critique Cependant la position, au sein de îa 

surface frontière du noyau élastique, semble être décalée vers l'origine par rapport aux 

observations expérimentales. La simulation d'essais à amplitude de déviateur différentes montre 

(figure 11.48) que les points d'effondrement sont alignés sur une droite qui passe par le point 

résiduel R. Cela est conforme au concept d'effondrement et vient du fait que l'interpolation 

radiale choisie par Zienkiewicz et al. (1985) a été modifiée dans notre étude en prenant 

l'origine plutôt au point R(pt-, Mj-.pf). La pente de la droite d'effondrement est identique à celle 

simulée en monotone, ce qui est conforme aux résultats expérimentaux (Bahda, 1993). D'autre 

part, le chemin en contraintes effectives, pour des amplitudes du déviateur supérieures à Mf.pf, 

converge après effondrement vers l'état résiduel défini par le point R. Pour les mêmes 

conditions initiales, cet état résiduel prédit par le modèle est indépendant de l'amplitude du 

déviateur (figure 11.48). Le concept de surface de charge d'état est donc aussi valable en 

cyclique et la surface est alors nommée "surface frontière d'état". 
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Figure 11.47. Simulation d'un essai triaxial cyclique non drainé sur sable lâche suivant la 
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Figure 11.49. Simulation d'un essai cyclique sur sable lâche à l'aide du concept de "surface 
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Figure 11.50. Simulation d'essais triaxiaux cycliques sur sable lâche à l'aide du concept de 
"surface frontière d'état" (interpolation « y-hyperbolique »): (a) courbes de résistance au 
cisaillement; (b) courbes de génération des surpressions interstitielles. 
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II.9.2 Choix de la Joi d'interpolation 

On reprend dans ce paragraphe les mêmes simulations faites précédemment en 

changeant uniquement la loi d'interpolation et en adoptant maintenant une loi « y-

hyperbolique ». Les valeurs des paramètres concernant la partie monotone restent identiques. 

La valeur du paramètre y a été choisie de façon à reproduire le même nombre de cycles avant 

effondrement que dans le paragraphe précédent. La figure II.49 montre que, contrairement au 

cas précédent, la position du noyau élastique est plus réaliste et ceci vient du fait que 

l'interpolation n'est plus une fonction puissance mais une fonction hyperbolique en y. La figure 

11.50 montre des simulations d'essais triaxiaux non drainés sur sable lâche à partir de cette loi 

d'interpolation, pour les mêmes conditions initiales mais à différentes amplitudes de déviateur, 

et montre la tendance observée grâce à ce modèle des courbes de résistance au cisaillement et 

des surpressions interstitielles en fonction de la déformation axiale. Concernant les courbes de 

résistance au cisaillement, les simulations montrent un décalage en déformation axiale des pics 

d'effondrement en fonction de l'amplitude du déviateur, ce qui est conforme à la réalité 

expérimentale. Cependant, de manière qualitative, les portions de courbe simulant le 

radoucissement après effondrement sont relativement éloignées les unes des autres. En réalité, 

si on réalise en laboratoire la même série d'essais, les courbes obtenues expérimentalement 

après effondrement sont pratiquement confondues (Verdugo, 1992). Du point de vue du 

modèle, on sait que l'état résiduel simulé pour ces quatre essais est le même (concept de 

surface de charge d'état appliquée au cyclique). Plus la simulation d'un chargement monotone 

(effondrement dés le premier cycle de chargement) converge rapidement vers cet état résiduel, 

plus rapprochées seront les portions des autres courbes durant le radoucissement. Ceci dépend 

principalement du choix des paramètres (partie monotone uniquement) du modèle. 

Par conséquent, dans le paragraphe suivant, la loi d'interpolation «y-hyperbolique» 

est retenue pour effectuer des simulations sur le sable d'Hostun RF en condition lâche. 
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ILIO EVALUATION QUANTITATIVE DU MODELE PROPOSE EN 
CHARGEMENT CYCLIQUE - CONFRONTATION AUX ESSAIS 

n.10.1 Simulation d'essais cycliques non drainés 

La simulation des essais cycliques ne peut être correctement menée, d'après ce qui 

précède, si l'on ne prend pas en compte un couplage des déformations élastiques volumique et 

déviatorique. On a montré au paragraphe II.2 la signification réelle d'un tel couplage en liaison 

avec l'anisotropie du matériau. La loi de comportement élastique adoptée dans ce paragraphe 

est donc celle décrite plus haut et qui fait intervenir trois paramètres E* (ou K*), V* et a. Les 

valeurs de ces paramètres sont calées à partir d'essais triaxiaux monotones effectués sur le 

sable d'Hostun RF par Bahda (1992) au CERMES. Il semble évident que la plasticité est elle 

aussi anisotrope et, de façon à rester cohérent, il faudrait introduire des nouveaux invariants 

pour une description complète du comportement. Cependant, nous supposerons dans un 

premier temps que l'écrouissage est isotrope, de telle sorte que tout ce qui a été dit dans les 

paragraphes précédents concernant la plasticité soit encore valable. La loi de comportement 

sera écrite en fonction de p' et q seulement. Les essais simulés dans ce paragraphe sont des 

essais triaxiaux classiques non drainés non alternés à amplitude du déviateur contrôlé sur sable 

lâche réalisés au CERMES (essais d'après Bahda, 1993) dont les conditions initiales sont 

identiques soit : DR= 30%, ac= 400 kPa, Is = 0,14 (pf = 35 kPa). Le but de ce paragraphe est 

essentiellement de valider la notion de surface frontière d'état à partir de tels essais. On 

suppose pour de tels essais, ce qui est réaliste, que la décharge est uniquement élastique. Le 

tableau II. 5 récapitule les valeurs des paramètres utilisés par la suite et calés en chargement 

monotone: 

paramètre 

valeur 

v* 

0,3 

K* 

0,02 

X 

0,05 

Mf 

1,3 

Mg 

1,3 

a g 

1,5 

a 

0,75 

Tableau II.5. Valeurs des paramètres du modèle (partie monotone uniquement) prises pour 
simuler le sable d'Hostun RF en comportement cyclique. 
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Figure 11.51. Simulation de la courbe de résistance au cisaillement cyclique sur sable d'Hostun 
lâche pour une densité relative de 30 % et une contrainte de confinement de 400 kPa. 

n.10.2 Obtention du paramètre cyclique y- démarche inverse 

La détermination du paramètre y peut être effectuée en calant un essai cyclique à 

amplitude de déviateur constante. Le nombre de cycles correspondant à l'effondrement de 

l'échantillon permet alors de retrouver la valeur de y. Une autre possibilité d'approcher cette 

valeur est de procéder par démarche inverse sur plusieurs essais cycliques à amplitude de 

déviateur contrôlé et pour les mêmes conditions initiales. On a reporté sur la figure 11.51 les 

coordonnées (nombre de cycles - amplitude maximale de déviateur) des points d'effondrement 

cyclique obtenus pour des essais cycliques non drainés non alternés sur sable d'Hostun lâche 

réalisés à différentes amplitudes maximales du déviateur et pour les mêmes conditions initiales. 

Cette courbe représente en quelque sorte la résistance au cisaillement cyclique, de manière 

analogue aux sables denses (phénomène de mobilité cyclique) et délimite une zone pour 

laquelle le matériau soumis à un chargement cyclique se liquéfie. Sur la même courbe ont été 

simulées les lignes d'équi-y avec les paramètres du tableau II.5. Ces lignes ayant la même forme 

que celle trouvée expérimentalement, on peut en déduire que le paramètre y est le même pour 
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cette série d'essais et sa valeur est de 0,94. En choisissant une fonction d'interpolation en 

puissance y plutôt que hyperbolique en y, les equi-y obtenues sont plus incurvées et ne simulent 

pas correctement les résultats expérimentaux. Ceci est principalement dû au fait que le noyau 

élastique simulé dans ce cas est déplacé vers l'origine des axes en (p',q) comme il a été vu au 

paragraphe précédent. 

La figure 11.52 représente la simulation de l'essai triaxial cyclique correspondant au 

déviateur maximal de 120 kPa. La loi d'interpolation est « y-hyperbolique » (pour une valeur 

du paramètre y égal à 0,94) et le chemin en contraintes effectives est bien simulé à 4 cycles 

près (39 cycles avant liquéfaction pour la simulation contre 43 pour l'essai). Les accumulations 

de surpressions interstitielles enregistrées au cours de cet essai triaxial cyclique sont aussi bien 

simulées par ce modèle et l'effondrement a lieu pour une valeur de 300 kPa environ comme 

l'essai lui-même. 

La figure 11.53 montre plusieurs simulations des essais cycliques en prenant 0,94 

comme valeur de y, la loi d'interpolation choisie étant « y-hyperbolique ». Les accumulations 

de surpressions interstitielles en fonction du nombre de cycles montrées par les essais sont bien 

reproduites par le modèle et, l'amplitude maximale du déviateur étant assez élevée, la 

liquéfaction est atteinte dans tous les cas. Les simulations montrent que le concept de surface 

frontière proposé initialement par Dafalias (1975, 1982) est très bien adapté à ce type d'essai. 

L'étude de la mobilité cyclique pourrait se faire à partir des travaux montrés dans ce 

chapitre et la notion de surface frontière d'état pourrait être validée de la même manière qu'en 

condition lâche. Cependant, il faut tenir compte de la forte plastification ayant lieu pour de tels 

essais à la décharge, provoquant ainsi ce phénomène. Les travaux de Pastor et al. (1985, 1990) 

dans le cadre de l'élastoplasticité généralisée sont nécessaires dans ce cas et pourront être 

utilisés. 

139 



ELU CONCLUSION ET PERSPECTIVES 

La théorie élastoplastique, malgré son cadre rigide, permet néanmoins de pouvoir 

modéîiser des traits de comportement très variés observés expérimentalement dans les sables. 

Concernant la partie élastique, on a vu que l'anisotropie du matériau pouvait être quantifiée à 

partir d'un essai triaxial classique et que son influence sur le comportement du sable étudié était 

importante. En particulier, une anisotropie induite a été mise en évidence sur les sables denses 

au passage de l'état caractéristique. Cette remarque pourra être approfondie par la suite en vue 

de proposer un modèle isotrope transverse qui tiendrait compte de ces propriétés tout en 

s'appuyant sur les travaux d'autres auteurs (Pastor, 1990) existant dans la littérature. 

L'étude menée dans ce chapitre s'est en particulier appliquée à prendre en compte la 

notion de paramètre d'état (Been et Jefferies, 1985, Ishihara, 1993) car il existait jusqu'alors 

une lacune importante dans la modélisation à ce sujet. En partant de la théorie de l'état critique, 

il a été montré dans ce chapitre qu'il était possible de simuler le comportement d'un sable lâche, 

moyennement dense et dense avec un même jeu de paramètres et en ne faisant varier que les 

conditions initiales identifiées par le triplet (e0: indice des vides initial, ac: contrainte de 

consolidation initiale, Tou Is: paramètre ou indice d'état). Cette approche permet par 

conséquent de réduire sensiblement ¡e nombre des constantes du modèle (six en chargement 

monotone isotrope plus un en chargement cyclique) et donne à la notion de paramètre toute sa 

valeur intrinsèque Le mécanisme de plasticité permettant de réaliser ce type de simulation part 

du principe selon lequel la surface de charge initiale ainsi que son évolution dépendent des 

conditions initiales et particulièrement du paramètre d'état (ou indice d'état), d'où la 

dénomination de "surface de charge d'état". Il a été montré dans ce chapitre que le concept de 

"surface de charge d'état" permet ainsi de simuler correctement l'état critique pour les sables 

lâches, et le concept d'effondrement énoncé par Sladen et al. (1985) est entièrement prédit. 

Aucun paramètre supplémentaire n'est introduit dans la modélisation dés lors que la description 

de l'état initial inclut le paramétre (ou indice) d'état. Des simulations d'essais réalisés sur des 

sables de référence montrent que le modèle prédit correctement le comportement des sables 

autant en condition lâche que dense. 

Le formalisme mathématique utilisé pour décrire ce mécanisme de plastification est 

relativement simple et indépendant des autres notions introduites dans le modèle. Ainsi, le fait 

d'introduire une élasticité anisotrope dans le modèle n'affecte en rien les possibilités de 

prédiction d'une telle modélisation. Le comportement cyclique a été simulé en introduisant 

cette notion de surface d'état dans le concept de surface frontière ("bounding surface"). La 

surface devient alors une "surface frontière d'état". Cela permet en particulier de pouvoir 

simuler le concept d'effondrement sous chargement cyclique et de réaliser une démarche 

inverse permettant de déterminer le paramètre cyclique y à partir d'essais triaxiaux cycliques 

sur le sable d'Hostun lâche. Une nouvelle loi d'interpolation a été proposée à ce propos (« l'­

hyperbolique ») plus réaliste du point de vue qualitatif et quantitatif (du moins dans le cas d'un 
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essai triaxial cyclique non drainé à amplitude de déviateur constant) qu'une loi d'interpolation 

dans laquelle le calcul du module plastique ferait intervenir une puissance y. 

Ces intégrations du concept de "surface de charge d'état" dans des outils théoriques de 

l'élastoplasticité laissent penser qu'il est aussi possible de l'intégrer dans divers modèles 

existants dans la littérature. On a montré la possibilité d'intégrer une surface de charge d'état 

dans un modèle d'état critique. Il est envisageable que certains modèles à double surface de 

charge puissent en bénéficier tout en gardant intégralement leur description initiale. Cela 

permettrait d'étendre le champ d'application de ce concept et de permettre au modèle existant 

de tenir compte non seulement de l'influence de la direction de chargement mais aussi de 

l'influence des conditions initiales (incluse dans la notion de paramètre d'état), ceci sans ajout 

de paramètre supplémentaire (le paramètre d'état faisant partie de la description des conditions 

initiales). Ainsi, un modèle à double surface de charge pourrait automatiquement simuler le 

concept d'effondrement et un seul jeu de paramètres serait nécessaire pour décrire tous les 

types de comportement rencontrés. 

Ce paragraphe a montré que la modélisation des chargements cycliques proposée ici est 

correcte dans le cas des sables lâches. Le phénomène de mobilité cyclique des sables denses ne 

peut être reproduit actuellement par ce modèle. Cependant, l'intégration de celui-ci dans le 

cadre de l'élastoplasticité généralisée (Zienkiewicz et al., 1985) permettra de simuler ce 

phénomène et les travaux de Pastor et al. (1985, 1990) à ce sujet sont tout à fait utiles. 
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CHAPITRE III. ETUDE DE LA SOLLICITATION 
D'EXPANSION DE CAVITE 

Après avoir étudié le comportement sous sollicitation homogène d'une éprouvette de 

sable, on envisage de généraliser aux sollicitations tridimensionnelles non homogènes certains 

modèles étudiés dans le chapitre précédent. En particulier, nous nous intéresserons dans ce qui 

suit à la modélisation de la sollicitation d'expansion de cavité cylindrique monotone et cyclique 

avec application à la sollicitation pressiométrique. Les hypothèses concernant la description du 

problème mécanique sont explicitées dans un premier temps. Le sol est supposé biphasique 

(matériau saturé). La perméabilité du sol est prise en compte et il est possible de simuler les 

phénomènes de génération et de dissipation de surpressions interstitielles dans le massif au 

cours d'une expansion de la sonde pressiométrique. La résolution numérique est effectuée en 

utilisant la méthode des différences finies. Le code de calcul spécialement écrit pour cette étude 

est très rapide d'exécution et permet de simuler facilement des chargements cycliques à grand 

nombre de cycles. Les conditions aux limites dans certains cas peuvent être données en 

contrainte ou en déplacement dans le logiciel, ce qui permet de simuler l'essai d'expansion de 

cavité au cylindre épais (Dupla, 1995). 

Les modèles de comportement implantés actuellement dans le code de calcul 

s'inscrivent dans le cadre de l'élastoplasticité généralisée (Zienkiewicz et al., 1985). On aborde 

dans un premier temps la modélisation de la sollicitation pressiométrique monotone et cyclique 

dans les sols cohérents et le modèle choisi est celui proposé par Zienkiewicz et al. (1985). La 

perméabilité du sol est prise en compte dans les calculs et le problème d'évolution est traité. On 

montre en particulier l'aptitude d'un tel modèle à rendre correctement compte de l'accumulation 

de surpressions interstitielles générées dans le massif au cours de l'expansion cyclique de la 

sonde et l'influence du paramètre cyclique y sur cette accumulation. 

Enfin, on envisage dans une dernière partie la modélisation du comportement des sables 

dans ce type de sollicitation. Le modèle utilisé est alors celui proposé par Pastor et al. (1985, 

1990). Des comparaisons sont faites entre des essais au cylindre épais réalisés au CERMES par 

Dupla (1995) et des simulations effectuées à partir du code de calcul. D'une part cela permet 

de valider le modèle de Pastor et al. (1990) sur ce type de sollicitation non homogène. Cette 

étape constitue à notre avis un premier pas indispensable de validation de la loi de 

comportement avant l'application à des ouvrages réels. D'autre part, on montre comment, à 

partir de l'essai pressiométrique cyclique, il est possible de remonter, par démarche inverse, à la 

valeur du paramètre cyclique y et de contribuer ainsi à l'évaluation du risque de liquéfaction 

d'un site sableux à partir du pressiomètre 
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m . l UTILISATION DES THEORIES D'EXPANSION DE CAVITE EN 
MECANIQUE DES SOLS 

Il existe de nombreux cas en mécanique des sols pour lesquels, en première 

approximation, la construction d'un ouvrage peut être ramenée à l'expansion d'une cavité 

(forages, tunnels, etc.). Les théories d'expansion de cavité sont très souvent utilisées en 

géotechnique pour modéliser divers problèmes et la littérature s'y rapportant est très fournie. 

Une analyse des principaux travaux effectués à ce propos a été faite par Normand (1992) et 

Dupla (1995). Puisque les équations mécaniques sont simples, il est possible d'utiliser une la loi 

de comportement relativement élaborée tout en conservant des formules analytiques ou semi-

analytiques. L'étude de Salençon (1966) est un bon exemple de ceci puisque l'auteur parvient à 

effectuer des calculs analytiques en prenant en compte une loi de comportement élastoplastique 

(le critère de rupture utilisé est le critère de Mohr-Coulomb) parfaitement plastique, avec un 

écoulement non associé (le matériau peut être dilatant), en grandes déformations. 

L'application de ces théories est aussi très utile en mécanique des sols pour 

l'interprétation de certains essais. L'essai pressiométrique est, bien sur, l'essai in situ le plus 

proche du point de vue de la sollicitation d'expansion de cavité, puisqu'il s'agit d'un essai 

d'expansion d'une sonde cylindrique. La figure III. 1 montre une représentation schématique du 

dispositif expérimental. Il s'agit de mettre en place par forage une sonde à une certaine 

profondeur dans le sol. Cette sonde est reliée à un système permettant d'injecter un volume 

précis de fluide dans la sonde (eau) et ainsi de la dilater. L'information recueillie est la variation 

de volume de la cavité en fonction de la pression dans la sonde. La courbe correspondante, 

appelée « courbe pressiométrique », permet ainsi d'avoir une bonne idée in situ de la résistance 

du massif en un certain point et à une certaine profondeur. Différentes techniques existent pour 

réaliser l'essai. Le pressiomètre autoforeur (PAF) permet en particulier d'éviter un 

remaniement trop important du sol au bord de la cavité dû à un forage préalable 

(décompression du sol au pressiomètre Ménard) (Baguelin et al., 1978). 

La figure III.2 montre une courbe typique obtenue au pressiomètre autoforeur (PAF). 

La tangente initiale à cette courbe permet d'avoir accès aux propriétés élastiques du sol 

(module de cisaillement G). On peut remarquer qu'une pression limite est atteinte au bout d'un 

certain temps, c'est-à-dire que le massif environnant la sonde a atteint la rupture. Cette 

propriété peut être retrouvée à partir des théories d'expansion de cavité et Salençon (1966) 

donne une expression analytique des pressions limites en fonction des paramètres utilisés dans 

le modèle (cohésion, angle de frottement interne, etc.). 

Les théories d'expansion de cavité concernent aussi bien les cavités cylindriques que les 

cavités sphériques et on montre dans le paragraphe suivant l'analogie 
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Figure III. 1. Schématisation de l'essai pressiométrique classique. 
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Figure III.2. Courbe pressiométrique typique obtenue au pressiomètre autoforeur. 
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existant dans les équations entre un problème à symétrie cylindrique et un problème à symétrie 

sphérique. 

Il est possible de réaliser au laboratoire un essai d'expansion de cavité cylindrique à 

partir du cylindre épais. Les dimensions de l'échantillon testé sont réduites et les conditions 

aux limites sont bien contrôlées. Une étude théorique plus précise est entreprise à la fin de ce 

chapitre pour ce qui concerne le sable d'Hostun. 

L'utilisation de lois de comportement plus complexes pour simuler l'expansion de 

cavité et prenant en compte les propriétés rhéologiques observées sous sollicitation homogène 

en laboratoire a fait l'objet de travaux importants ces dernières années en France. Dans le cas 

d'un matériau granulaire, on peut noter l'étude de Renoud-Lias (1978) qui utilise une loi 

incrémentalement non linéaire, celle de Hajal (1984) qui utilise la loi de Hujeux, l'étude de 

Dormieux (1989) utilisant un modèle viscoélastique équivalent pour déterminer les 

caractéristiques dynamiques d'un sol à partir de l'essai pressiométrique cyclique, et plus 

récemment celle de Boubanga (1990) utilisant le modèle CJS. Dans cette dernière étude, 

l'auteur propose d'identifier directement les paramètres du modèle à partir de la seule donnée 

de la courbe pressiométrique monotone. Cette identification automatique a été regroupée dans 

un code de calcul appelé « PRESS'IDENT ». Ce code a été développé uniquement pour le cas 

pressiométrique et permet ainsi d'effectuer les calculs avec une grande rapidité. Le 

développement d'un code de calcul propre à ce type de sollicitation, alors qu'il existe 

actuellement beaucoup de codes d'éléments finis, se justifie dans le sens où la résolution 

numérique de ce problème mécanique particulier (pour le cas d'un matériau parfaitement 

drainé) est assez facile à réaliser et que les temps de calculs sont beaucoup plus courts que 

pour un code d'éléments finis. Il est ainsi possible, à partir de ces codes spécialisés, d'utiliser 

telle ou telle loi de comportement (ou de la modifier) en analysant l'influence de certains 

paramètres du modèle. Ceci est vrai dans le cas d'un chargement monotone et l'est encore plus 

lorsque le modèle peut simuler des sollicitations cycliques. Nous avons d'ailleurs choisi la 

même démarche pour analyser les modèles élastoplastiques généralisés et les simulations 

reportées dans ce chapitre sont issues d'un code de calcul spécialement écrit à cette occasion. 

Le paragraphe suivant donne les principales hypothèses mécaniques retenues pour la 

modélisation, ainsi que le schéma de résolution numérique adopté. 

ffl.2 ECRITURE DU PROBLEME DE L'EXPANSION DE CAVITE 

m.2.1 Hypothèses généralement admises 

Afin de simplifier la résolution des équations mécaniques, différentes hypothèses 

doivent être faites, en particulier en ce qui concerne la géométrie du problème. En effet, 

l'expansion d'une cavité cylindrique possède un axe de symétrie et on est ainsi ramené à un 
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problème tridimensionnel. En ce qui concerne l'essai pressiométrique, si l'on suppose que le 

massif est infini horizontalement, l'axe de symétrie est vertical et un calcul aux éléments finis 

peut être effectué. En particulier, il est alors intéressant de regarder l'influence de l'élancement 

de la sonde sur la réponse pressiométrique (Nahra, 1985) et de mesurer ainsi l'erreur commise 

en faisant l'hypothèse supplémentaire que les déformations restent planes (élancement infini). 

La figure III.3 montre la schématisation de la sollicitation pressiométrique utilisée dans l'étude 

de Nahra (1985) pour le traitement numérique. 
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Figure III.3. Schématisation tridimensionnelle de la sollicitation pressiométrique (d'après 
Nahra, 1985). 
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Figure III.4. Schématisation unidimensionnelle de la sollicitation pressiométrique - hypothèse 
des déformations planes. 

Dans le cas du cylindre épais utilisé au CERMES, les conditions aux limites imposées 

sont telles que le problème est plutôt en contraintes planes. Néanmoins, la mesure 

expérimentale de la déformation verticale pendant l'essai (Dupla, 1995) montre que celle-ci est 

très faible, c'est-à-dire que les déformations restent aussi planes. En fait, le problème devient 

plan dans ce cas précis, et il n'est pas étonnant de voir certains auteurs le traiter en ne faisant 

intervenir dans les calculs que les composantes radiales et orthoradiales des tenseurs de 

contraintes et de déformations. 

Les problèmes d'expansions de cavité sphérique possèdent une symétrie de révolution 

et leur étude est par conséquent unidimensionnelle. 

L'étude du problème de l'expansion de cavité réalisée ci-dessous prend en compte les 

symétries du problème et, en ce qui concerne le cas de l'expansion cylindrique, l'hypothèse des 

déformations planes est retenue, de telle sorte que tous les calculs sont unidimensionnels le 

long d'un axe radial (voir schématisation figure III.4). Cette simplification permet d'alléger 

considérablement la résolution numérique et donc les temps de calcul. Le comportement du 

matériau soumis à des sollicitations cycliques comportant un grand nombre de cycles peut être 

simulé à partir de ce code de calcul. Les hypothèses faites étant réalistes en ce qui concerne 

l'essai au cylindre épais, une évaluation des lois de comportement (dont les paramètres peuvent 
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être identifiés sur essai homogène) peut être entreprise dans ce cas précis. De ce point de vue, 

ces essais de laboratoire représentent une banque de données fort utile, voire indispensable, 

pour la simulation du comportement des ouvrages en vraie grandeur. 

L'étude sera restreinte au matériau isotrope non visqueux et l'effet de la pesanteur est 

négligé, c'est-à-dire qu'on ne s'intéresse qu'à une tranche de sol. On fait par la suite l'hypothèse 

des petits déplacements et des petites perturbations et l'on reste dans la gamme des 

chargements lents quasi-statiques (pas de prise en compte des effets dynamiques). 

m.2.2 Formulation locale des équations de la consolidation dans le cas général 

Dans beaucoup de cas concrets en mécanique des sols, il est nécessaire de prendre en 

compte la présence d'un liquide interstitiel dans le matériau sollicité et de considérer ainsi que 

celui-ci est biphasique. Si la sollicitation n'est pas trop lente, en fonction de la nature du sol 

(plutôt argileux ou plutôt sableux) et plus particulièrement de sa perméabilité, un écoulement 

se produit et une partie de la contrainte totale appliquée est alors reprise par ¡a phase liquide 

générant localement une surpression interstitielle. Les interactions entre le squelette et la phase 

liquide ont tout d'abord été étudiées par Terzaghi (1943) qui a proposé tout simplement de 

soustraire aux contraintes totales, la partie hydrostatique reprise par la phase liquide (principe 

des contraintes effectives) de la manière suivante : 

a = Q'-p.Id (1) 

p désigne la surpression interstitielle, la notation utilisée ici et par la suite étant, contrairement 

au chapitre précédent, celle des mécaniciens (contraintes comptées négativement en 

compression). Il semble alors naturel d'attribuer le tenseur a', appelé tenseur des contraintes 

"effectives", uniquement au squelette c'est-à-dire aux contraintes intergranulaires. En fait, il est 

possible de montrer que la signification physique exacte des contraintes effectives dépend du 

comportement du squelette ( Hujeux, 1979, Coussy, 1992). En particulier, si le squelette est 

incompressible et si les forces de contact sont ponctuelles, alors la notion de contraintes 

effectives représente de manière macroscopique la somme des contraintes intergranulaires. Ces 

hypothèses sur le comportement de la phase solide sont acceptables pour l'étude des sables, 

mais deviennent peu vraisemblables s'il s'agit d'un matériau argileux ou cimenté. 

Une approche théorique possible permettant de décrire un milieu poreux est de 

considérer, dans le cadre de la théorie des mélanges, que l'élément de volume est représenté 
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par deux phases (pour un milieu biphasique) et que la conservation de la quantité de 

mouvement s'applique pour chaque phase, en tenant compte des échanges possibles entre elles. 

Dans le cas précis d'un milieu poreux, il semble plus juste néanmoins de privilégier la phase 

solide et de décrire la cinématique de la phase liquide par rapport au squelette. C'est le cas de 

la formulation proposée par Biot (1941, 1955) basée sur un comportement élastique linéaire. 

Ces travaux ont été ensuite étendus par Zienkiewicz et al. (1982) au comportement non 

linéaire, puis par Coussy (1992) en envisageant en particulier le cas des sols où plusieurs 

phases cohabitent (par exemple les sols non saturés). Hujeux (1979) applique le principe des 

puissances virtuelles et montre comment on peut se ramener aux équations proposées par 

Zienkiewicz et al. (1982). Si on désigne par u le vecteur déplacement de la phase solide et £ le 

tenseur de déformation associé, on a alors: 

S = ̂  gTâd(u) + tgiaâ(u) ) (2) 

La loi de comportement du squelette est supposée non linéaire. Les grains étant supposés 

incompressibles, en l'absence de viscosité et en milieu isotherme, elle relie les incréments de 

contraintes effectives aux incréments de déformations de la phase solide et fait intervenir un 

tenseur d'ordre 4, noté L, de la manière suivante : 

ds' = L : d£ (3) 

L'équilibre global d'un élément de volume, d'après les hypothèses, est donné par l'équation: 

djy/s) - 0 (4) 

La conservation de la masse fluide écrite sur un élément de volume fait intervenir la vitesse 

d'écoulement de la phase liquide par rapport au squelette (notée v). L'équation traduit le fait 

que, si le fluide et le squelette sont tous les deux incompressibles, la divergence de la vitesse 

relative d'écoulement du fluide est égale au taux de la déformation volumique du squelette. Elle 

s'écrit : 
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div(y) + tr(s) = 0 (5) 

Afin de connaître complètement les équations du problème, il reste à identifier la loi 

d'écoulement de la phase liquide, c'est-à-dire relier la pression interstitielle à la vitesse 

d'écoulement du fluide, La loi de Darcy, de manière similaire à celle de Fourier en thermique, 

propose de faire varier linéairement y en fonction du gradient hydraulique. En appelant h la 

charge hydraulique et dans le cas où l'écoulement est isotrope, on a alors: 

v = -k.grad(h) (6) 

Le coefficient de perméabilité k, dans l'hypothèse des petites déformations, est supposé 

constant. La charge hydraulique, fonction de v, p et la cote z du point considéré, s'écrit en 

négligeant le terme où apparaît le carré de la vitesse y : 

h - ^ + Z (7) 

En résumé, à partir des hypothèses admises ci-dessus, le système d'équations régissant le 

comportement mécanique d'un sol saturé d'eau et prenant en compte le couplage eau-squelette 

est le suivant : 

f CE = a ' - p.Id 

£ = 2< gQd(u) + 'grai(u) ) 

da' = L : dg 

djy(s) = 0 

div(y) + tr(£) = 0 
p 

Y - -k.grad(h) avec h = + z 

(si) 
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En combinant la loi de conservation de masse fluide et la loi de Darcy, on obtient un système 

réduit d'équations dans lequel la vitesse relative d'écoulement y et la charge hydraulique h ont 

été éliminées. 

r ds' = L:d£ 
1 

s = fi giad(u) + 'gradCu) ) 

diy( c' - p.Id ) = 0 (s2> 
k 

—Ap - tr(£) = 0 
v Tw 

La dernière équation de ce système régit l'écoulement du fluide interstitiel, l'opérateur À 

désignant le Laplacien. 

III.2.3 Modélisation de l'expansion de cavité cylindrique 

Notation: Par la suite on adopte la notation suivante concernant les dérivées 

partielles d'ordre « a » par rapport à une variable « x » : 

a da( ) ô( ) 
¿ Ç - — - pour (a = 2,3...) et d^-j¿ 

ox L x 

Le problème étant axisymétrique, les quantités seront exprimées en coordonnées 

polaires. Les déformations étant supposées planes, on ne s'intéresse par conséquent qu'à une 

tranche de sol, représentée schématiquement en plan sur la figure III.5. On impose une 

expansion de la cavité, ce qui se traduit par un déplacement radial u du sol en r=r0 . L'étude est 

donc ramenée sur l'axe radial. 

Les conditions aux limites varient en fonction du type d'expansion étudié. Dans le cas 

de la sollicitation pressiométrique, le rayon extérieur rm est très grand (massif infini) comparé à 

celui de la cavité et on a les conditions aux limites suivantes : 
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H 1 > 

r0
 rm °° 

Vf. ( o r p ) = 0 p r = 0 

n (s3) 
u„ = u u = 0 

r0 rm 
t=0, Vr: u = 0, p=0, 9tu = 0, 8$ = 0 et g = (oc, ac, ac) 

Elles traduisent en particulier l'imperméabilité de la membrane et la donnée du déplacement 

radial u à la cavité à tout instant de l'expansion. A l'instant initial, la cavité est au repos. 

Les conditions aux limites imposées par le cylindre épais sont différentes en r=rm. En 

effet, le déplacement à ce rayon n'est plus imposé. Par contre, la contrainte radiale totale est 

donnée et est égale à la pression de consolidation initiale oc : 

en r= rm : (a:er) = (o c , 0, 0) à tout instant 

L'instant initial dans ce cas est celui pour lequel la cavité a une pression identique à la pression 

de confinement. L'échantillon est alors soumis à la même pression à t=0 en tout point. 

D'après les conditions aux limites et à cause des symétries du problème, les directions 

principales restent constantes durant tout l'essai et coïncident avec le repère en coordonnées 

polaires. Les tenseurs d'ordre 2 sont diagonaux. Leur écriture peut être simplifiée et être 

ramenée à celle de vecteurs dont les coordonnées sont les termes diagonaux. Ainsi, les doubles 

indices deviennent inutiles et on a : 
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2 = 0 o e e 0 
0 0 o E J 

s écrit a = 
L0 Z 

£lT 0 0 
0 e e e 0 
0 0 e^J 

secnt 

La loi de comportement du squelette s'écrit alors 

do1 = L : de (8) 

En élastoplasticité, on montre que la matrice de comportement L est symétrique lorsque la 

surface de charge est confondue avec le potentiel plastique (loi associée). 

On cherche des champs cinématiquement et statiquement admissibles de la forme : 

í H = u = u(r,t).er 

1 P = P(r,t) 
(s4) 

Les contraintes et les déformations sont alors uniquement fonction du rayon r et du temps t. Le 

problème est unidimensionnel dans l'espace, suivant l'axe radial. Les déformations s'expriment 

de la manière suivante : 

¿?ru 

r (9) 

153 



HL2.4 Intégration de l'équation régissant l'écoulement du fluide interstitiel 

En petites déformations et petits déplacements, z = dxz, et en coordonnées cylindriques 

l'équation d'écoulement du fluide interstitiel devient : 

(d2
Tp + \dTp)^ = dt(ôTu + j) (10) 

On appelle w la quantité suivante ; 

w = -—ô rp + 3,u (11) 
Y' w 

L'équation précédente s'écrit alors 

arw + y = 0 (12) 

En intégrant, on obtient 

A(t) 
w = — 

r 

avec A(t) fonction uniquement de t, déterminée grâce aux conditions aux limites. En effet, à 

tout instant, la condition d'imperméabilité de la membrane à la cavité s'écrit : 

(arP)r=o (i3) 

D'où la détermination de A(t) : 

154 



A(t) = r0(Stu)r 
o 

Finalement, l'équation d'écoulement s'écrit : 

5 r P = ^ ( ô t u - ^ ( ô t u ) r ) (14) 

ni.2.5 Signification de w 

La quantité w est la somme de la composante radiale v de la vitesse relative 

d'écoulement et de la composante radiale de la vitesse du squelette. Ce terme représente donc 

la composante radiale de la vitesse du fluide par rapport à un repère fixe. Etant donné la forme 

des champs admissibles, seule la composante radiale de toutes ces vitesses est non nulle. 

Celles-ci sont par conséquent toutes colinéaires au vecteur er et la vitesse réelle du fluide est 

donc : 

w = wer 

w n'apparait pas immédiatement dans les équations parce que, conformément à la théorie de 

Biot, on privilégie la phase solide et la cinématique de la phase liquide est décrite par rapport 

au squelette. Dans le cas où aucune phase n'est privilégiée (théorie des mélanges), la vitesse w 

intervient dès le départ et l'intégration de la loi de conservation de masse fluide est directe, sans 

qu'il y ait à effectuer de changement de variable. 

III.2.6 Equations du problème mécanique 

Dans le cas d'une expansion de cavité cylindrique, les équations du système (s2) se 

réduisent à : 

155 



f dg' = L : de 
u 

E = (öru , -, 0) 

ô r p = ^ ( ô t u - ^ ( Ô t u ) r o ) 

0 ^ + ̂ - 7 ^ = ^ ( S t u - ^ ( ô t u ) r ( ) ) 

(s5) 

Connaissant la loi de comportement, il est possible de relier les contraintes aux déplacements. 

En injectant cette relation dans la dernière équation du système précédent, on obtient 

finalement une équation aux dérivées partielles en déplacement uniquement (inconnue : u(r,t)), 

du second ordre en r et du premier ordre en t. 

ni.2.7 Analogie avec l'expansion de cavité sphérique 

L'étude de l'expansion d'une cavité sphérique peut être traitée de manière similaire en 

coordonnées sphériques. Les déformations ne sont plus planes, mais on a une symétrie de 

révolution. Les champs admissibles sont toujours de la forme (s4). Comme précédemment, les 

directions principales de contraintes et de déformations sont constantes au cours de l'essai, et la 

notation g et e peut être conservée: 

a = 
~°r " 

ae 

LacpJ 
et E = 

Er 
£Q 

LS 

La symétrie de révolution impose l'égalité entre les deuxièmes et les troisièmes composantes 

d'un même tenseur, c'est-à-dire: 

Le système d'équations à résoudre est similaire à (s5): 
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r da' = L : de 
u 

Ê = (dTU » 7 > 0 ) 

1 ôrp = ^(ô tu-^ta tu) r o ) 

O r - On y j- 2 

^ 5ra; + 2.—¡H*- = f ( ôtu - ^ u ) ) 

(s6) 

Ce système est presque identique au précédent. En paramétrant les coefficients constants qui 

diffèrent dans les équations des systèmes (s5) et (s6), on peut ramener l'étude des deux types 

d'expansion à une seule. 

ni.2.8 Cas drainé 

Le cas drainé correspond au cas où la perméabilité est très grande (kMCT'm/s) et où 

l'eau s'écoule très rapidement entre les grains par rapport à la vitesse de la sollicitation 

imposée. L'équation (14) donne : 

ôrp = 0 

On retrouve le fait que la surpression interstitielle p est constante dans tout le massif à tout 

instant, c'est-à-dire nulle d'après les conditions initiales. Les contraintes effectives sont égales 

aux contraintes totales et l'eau ne joue pas de rôle mécanique. L'équation d'équilibre s'écrit: 

ôrot+ : — = 0 (15) 

Ce problème sera étudié plus en détail par la suite lors de la simulation d'un essai au cylindre 

épais sur le sable d'Hostun RF. 
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III.2.9 Cas non drainé local 

On suppose, maintenant, que la perméabilité est très faible (k< 10" m/s) et que la vitesse 

d'expansion est telle que le fluide n'a pas le temps de s'écouler. La seule solution possible 

d'après l'équation (14) est que: 

ô tu-%ô tu) r = 0 

soit encore: u = (u)r . ̂  ( u(r, t=0) = 0 Vr ) (16) 

On retrouve bien le cas d'une expansion de cavité cylindrique à volume constant en condition 

non drainée. Les déplacements sont connus à l'intérieur de l'échantillon à tout instant. 

Cependant, il s'agit ici d'incompressibilité du matériau considéré comme biphasique. Autrement 

dit, l'hypothèse retenue ici est locale. Le cas non drainé global est différent puisque cette 

condition signifie que la variation de volume total de l'échantillon est nulle. Cette hypothèse est 

moins forte que la précédente dans le sens où les variations de volumes localement sont 

possible. En effet, il suffit qu'à tout instant de l'essai, le matériau soit contractant dans une 

partie de l'échantillon et dilatant dans l'autre, de telle sorte que la variation de volume globale 

soit nulle. C'est le cas notamment des sables. On assiste alors à des écoulements locaux au sein 

de Féprouvette avec densification de certaines zones (contractantes) et diminution de densité 

d'autres zones (dilatantes), la densité moyenne restant constante. 

III.2.10 Cas non drainé global 

On envisage dans ce paragraphe la possibilité d'interpréter un essai globalement non 

drainé au cylindre épais sur un sable. La variation du volume total de l'échantillon est nulle 

(figure III.6) et, en déformations planes, on a une liaison entre le déplacement à la cavité et 

celui au rayon r=r,n: 

H - r 0 = (u) .rm 

Par ailleurs, étant donné que la perméabilité d'un sable est relativement élevée, on peut 

supposer que l'écoulement est instantané par rapport à la vitesse de sollicitation. La pression 
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Figure III.5. Schématisation unidimensionnelle de l'expansion pressiométrique. 

Figure III.6. Représentation de la sollicitation non drainée globale au cylindre épais. 
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interstitielle est donc constante (pas d'écoulement) dans tout l'échantillon, mais différente à 

chaque instant de l'essai. Le problème mécanique est donc posé de la manière suivante: 

o = & - p.Id 

do' = L : de 

a, -aP 
ldToT' + ——=0 

Les conditions aux limites sont les suivantes 

-> 
QO 

'm 'm 

La loi de comportement, l'équation d'équilibre et les conditions aux limites précédentes 

donnent la solution du problème en contraintes effectives. La pression interstitielle est alors 

déterminée au rayon extérieur (r=rm) pour lequel on sait que la contrainte totale radiale doit 

compenser la contrainte de confinement oc : 

p = -ac + (o;)r = r 

La solution de ce problème existe si, à tout instant de la sollicitation, il existe une partie 

contractante et une partie dilatante dans l'éprouvette, telles que la variation de volume globale 

s'annule. 
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ra.3 RESOLUTION NUMERIQUE DU PROBLEME D'EVOLUTION 

On se propose dans ce paragraphe, de simuler la sollicitation pressiométrique dans un 

sol cohérent (de type argile, à faible perméabilité) saturé d'eau, en faisant l'hypothèse des 

déformations planes. Le problème d'évolution correspondant à résoudre est constitué des 

équations (s5) et des conditions aux limites (s3). 

HI.3.1 Discrétisation temporelle 

L'équation d'équilibre en vitesses s'écrit : 

dtffr-) + f( StoY - dtGQ ) = f .[flfu - * t í u ) r o ] (17) 

La discrétisation temporelle de l'équation précédente sera effectuée à pas constant. On suppose 

que l'expansion de la cavité est donnée en fonction du temps. On décompose le chargement en 

petits intervalles At constants, et l'on recherche les incréments de déplacements, de contraintes 

et de pression interstitielle résultants pour chaque pas de temps. La notation suivante est 

introduite : 

tk = tk_i + At k>0. At constant 

Akf = fk - fk.] f : scalaire quelconque dépendant de t 

On choisit un schéma de résolution implicite dans le temps. En supposant toutes les variables 

connues de l'instant initial à l'instant tk_¡ , on cherche les valeurs à l'instant tk . 

Pour simplifier l'écriture des équations, la matrice L est considérée symétrique. Pour un 

petit incrément de chargement à la cavité Aku(r0), la loi de comportement entre les instants tk.j 

et tk s'écrit alors: 
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Akar' 

Ak°6 

_ AkCTz _ 

= U 

3AU 

AyU 

r 
L 0 J 

avec Lk= 
"rrk 

-i6k 

Jr0k 
Leek 

"rzk Mizk 

L r zk 

L"9zk 

^zzk 

Les termes L¡jk ne dépendent que de r à un instant donné. 

L'approximation au premier ordre des dérivées partielles par rapport au temps donne l'équation 

suivante en déplacement: 

Lftflk _ Ï U L 
Lnk.ôrAku + ( ô^nk + - ^ ).5rAku + ( 7<3rLIek - i ? * - ¿ £ )A*U = ¿At-Ak-lU + ^ (18) 

La fonction f(r) représente la contribution du terme 
K r '0 

,J 
Puisque le déplacement en r0 est connu, il en est de même de (ôtu)_ . La fonction f(r) dépend 

du signal imposé à la cavité. Elle est continue si u(r0,t) est de classe C2. L'équation précédente 

est du second degré à coefficients non constants, et l'inconnue est Aku (k>0). Pour la résoudre, 

il faut se donner le premier terme A0u(r). 

m.3.2 Calcul de A0u(r) 

A l'instant initial, on suppose que la surpression interstitielle est constantedans toute 

l'éprouvette , soit: (ôrp)t=0 = 0, Vr. C'est-à-dire : 

_Ia 
(dru)t=o r-[(d ru) ro] t=0 
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En discrétisant par rapport au temps, on obtient : 

A0u = f (A0u)ro 

III.3.3 Discrétisation spatiale 

La solution de l'équation (18) peut être approchée par différentes méthodes 

numériques. Par différences finies centrées à l'ordre 1, il est possible d'utiliser la méthode 

matricielle. La matrice de rigidité obtenue étant tridiagonale, elle peut être inversée simplement 

par la méthode à double balayage de Cholesky. L'axe er est discrétisé en m intervalles inégaux : 

h] h2 ... h¡ h i + 1 ... h m 

- H — i — . . . — i 1 1 ... 1 1 — > 
r 0 r l r2 ••• ri-l ri ri+l •• rm-l rn 

hi = rr ri-i ( l ^ i ^ r n ) 

Etant donné la distribution des contraintes et des déformations dans l'échantillon, il est 

préférable de disposer de davantage de points au voisinage de la cavité. Pour cela, on choisit 

de prendre une progression géométrique pour les points M(r¡ , 1 < i < m). L'approximation des 

dérivées partielles par différences centrées au 1er ordre dans ce cas donne: 

^2 > g i + i -(h^h^Qg. + h^ig,., 

avecg, = [g(r)]r = r. 

( 1 < i<m- l ) 
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En appliquant ces formules à l'équation (18) en r=r¡ (1 < i < m-1), on aboutit à un système 

linéaire de (m-1) équations à (m+1) inconnues (Aku¡ , 0 < i < m). D'après les conditions aux 

limites (s3) on connaît les incréments de déplacement en r0 et rm: 

j Akuo = Akû 
1 Akum = 0 

On est donc ramené à l'inversion d'un système linéaire d'ordre m-1 dont les inconnues sont les 

(Aku¡ ,1 < i < m-1) = AU, de la forme : 

K:AU = AQ 

avec AQ = ( B ¡ , 1 < i < m-1) 

et 

K = 

"ßi Yi 
a 2 ß 2 y2 

»! ßi Y, 

Um-l ßm-2 Ym-2 
a m-l ßin-1 
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IH.3.4 Résolution du système 

La matrice K est tridiagonale. En appliquant la méthode à double balayage de 

Cholesky, on résout le système par récurrence, directement et sans approximation. Soient S, et 

Ti tels que : 

s- = -—L— 
1 OiSj., + ßj 

otiSj.1 + ßj 

(1 < i < m - l ) 

Les conditions initiales de la récurrence sont données par 

S0 = 0 
T0 = 0 

On a alors 

\ u m - l ~ "̂ 111-1 

AkU^Sj.AkU^+TiOái^m-1) 

m.3.5 Calcul des autres variables à l'instant t = tk 

Les incréments de déformation du squelette dus aux incréments de déplacements 

calculés précédemment sont donnés, en approximant par différences finies centrées au premier 

ordre le tenseur des déformations suivant (9) : 

\&T = 3rAku 

^ 0 = ^ 

Les déformations aux frontières (r = r0 et r = rm) sont obtenues par différences non centrées au 

1er ordre (respectivement à droite et à gauche). Ce calcul introduit une importante erreur sur 

ces déformations, surtout celle calculée à la cavité. Or, cette valeur est importante pour les 
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simulations. On voit plus loin qu'il est possible de centrer les formules en ce point, et 

d'accélérer ainsi la convergence, par ajout de points fictifs. 

Les contraintes effectives sont calculées à partir de la loi de comportement du squelette 

sans approximation supplémentaire. 

La surpression interstitielle entre les instants tk.¡ et tk est calculée grâce à l'équation de 

conservation de masse fluide (14). Le déplacement imposé à la cavité étant connu à tout 

instant, en approximant l'équation différentielle par différences finies centrées au 1er ordre, on 

obtient une liaison entre Akpi+1 et Akp¡_i . Sachant que AKpm = 0 (d'après les conditions aux 

limites), on connaît par récurrence la répartition de la surpression interstitielle dans tout 

l'échantillon à chaque incrément Àt. 

m.3.6 Cas non drainé local 

On suppose à nouveau que k est très petit (k<10"I5m/s). Il n'y a plus d'écoulement et la 

loi de Darcy n'est plus applicable. Par contre, d'après (16), on connaît les déplacements du 

squelette à tous les instants du chargement. L'équation d'équilibre s'écrit toujours : 

draT' + ^( ar' - a¿ ) = ôrp 

Le temps n'intervenant plus dans la relation précédente, on n'a plus affaire à un problème 

d'évolution. Connaissant u(r,t), on en déduit les déformations et les contraintes associéees. La 

surpression interstitielle p(r,t) est déterminée en utilisant l'équation ci-dessus et la condition à la 

limite en r= rm: Apm=0. La condition d'imperméabilité de la membrane à la cavité est inutile 

dans ce cas, car on suppose qu'il n'y a pas d'écoulement dans tout le matériau. 
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EQ.3.7 Ajout de points fictifs 

L'approximation par différences finies centrées permet d'accélérer la convergence de 

l'algorithme de résolution par rapport aux différences à gauche ou à droite. Cependant, il n'est 

pas possible de centrer les formules en r=r0 et r=rm. En ces points, la convergence est par 

conséquent plus lente, et il est préférable de faire appel à une technique numérique dite de 

points fictifs, utilisée fréquemment dans les problèmes de transfert de chaleur. Le principe est 

de rajouter un point ( r.j < r0 ) et de déterminer son déplacement fictif par différence à droite, 

ce qui permet de garder les différences centrées au point r0 et d'avoir le même niveau de 

convergence pour tous les points du massif. 

m.3.8 Méthode des matrices de transfert 

Le principe de cette méthode est de supposer que la loi de comportement 

élastoplastique est constante dans l'intervalle [r¡ , r1+1[ (0<i<m-l). L'équation (18) s'écrit alors, 

dans cet intervalle : 

i _2 ^rrk . ^OOk Y v.. 

LnfröA-u + (~ )4Aku - ( T - j ^ ) V* = SAk-lu + f(ri) ( H ^ r <; ri+1 ) 
* i 

Si cette équation est integrable analytiquement, on obtient une solution analytique par 

morceaux en déplacement. Les [2(m+l)] constantes d'intégration sont déterminées grâce aux 

conditions limites et par continuité du déplacement et de la contrainte le long de l'axe radial. 

m.3.9 Méthode des éléments finis 

La méthode des éléments finis dans le cas d'une expansion de cavité dans un sol 

parfaitement drainé a été utilisée dés 1970 par Smith. Celui-ci a comparé d'abord les résultats 

du code de calcul à des solutions analytiques en élasticité et en plasticité parfaite. Le maillage 

utilisé est représenté sur la figure III.7. Les éléments sont répartis uniformément le long de 
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Figure III.7. Maillage utilisé dans l'étude de Smith (1970). 
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Figure III.8. Maillage utilisé dans l'étude de Nahra (1985). 
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l'axe radial et ne sont pas adaptés à la distribution des contraintes dans le massif. Smith (1970) 

montre que, pour un rapport de rayon r,n/r0 = 6, il faut environ 400 éléments pour obtenir 

précisemment la solution élastique (figure III.7). Les lois de comportement mises en oeuvre 

dans le code par l'auteur sont le Cam-Clay pour les sols argileux et la loi de Rowe qui permet 

d'introduire de la dilatance pour les sols sableux. Nahra (1985) traite le cas de la sollicitation 

pressiométrique dans un sol cohérent, possédant une perméabilité k donnée, par éléments finis 

(code ROSALIE), et propose le maillage représenté sur la figure III.8, composé de 62 

quadrilatères et 313 noeuds. Boubanga (1991) précise que les résolutions par différences ou 

éléments finis ont des temps de traitement similaires dans le cas de la sollicitation 

pressiométrique. Dans le cadre de notre étude, nous n'avons pas utilisé la méthode des 

éléments finis. Cependant, afin de vérifier les résultats numériques obtenus, deux schémas de 

résolutions différents ont été confrontés : matrices de transfert et différences finies. Avant 

d'effectuer des simulations, il est nécessaire de décrire les choix effectués concernant la loi de 

comportement du squelette. 

169 



ni.4 CHOIX DE LA LOI DE COMPORTEMENT 

m.4.1 Cas élastique 

La loi de comportement du squelette considérée dans ce paragraphe est la loi classique 

de Hooke s'écrivant : 

G = *. tr(s).Id + 2u.£ (19) 

X et n sont les coefficients de Lamé et sont fonction du module d'Young (E) et du coefficient 

de Poisson (v) : 

X E '(l+v)(l-2v) 
1 

^~ E ' 2 ( l+v ) 

La relation inverse s'écrit: 

I + v v , TJ S = - £ - . a - £.tr(a).Id 

Les parties sphériques des tenseurs sont reliées par le module de compression K: 

J.tr(a) = K tr(s) avec K = ^7[^~7 
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III. 4. La cas d'un massif fini parfaitement drainé (cylindre épais) 

On suppose que les pressions à l'intérieur de la cavité (p0) et à l'extérieur de 

l'échantillon (pe) sont connues à tout instant du chargement. Les conditions aux limites sont 

donc données en contraintes de la manière suivante : 

-> 

0 r0 

°r = ° 0 = "PO 

oo 

°r - CTe - "Pe 

Dans ce cas, la solution en déplacement est de la forme : 

1+v B 
[(l-2v).A.r + 7 ] 

avec 

2 2 
roP() " rmPe 

r, - } 2 PO-Pr 0 _ r o r m- 2 2 

Les contraintes sont données par les formules : 
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B 
o r = A - ¿ 

B 
<*e = A + ¿ 

Lo z = 2vA 

L'essai au cylindre épais est réalisé à partir d'un état initial de contraintes pour lequel les 

pressions extérieure et intérieure sont égales ( p0 = p e ). A partir de cet état initial, la pression à 

l'intérieur de la cavité augmente de Àp0 tandis que la pression extérieure reste constante. Le 

problème en variation de contraintes est donc donné par les conditions aux limites suivantes: 

-> 

0 r0 

Aa r = -Ap0 

'm 
Aar = 0 

ao 

La variation du déplacement radial et des contraintes, par rapport à l'état initial, est par 

conséquent' 

Au = 
1+v r0.Ap, 

2 
'm 

2 l [ ( l - 2 v ) . r + — ] 

2 . 2 
roAP() , , V 

Aar = - î 2~.( 1 --¡j) rm ~ ro 

Aap 
r ¡ A p 

T - ( 1 + 7 T ) 

0 ro-Apo 
Aa2 = 2v.~2 2" 

v. 

(s7) 
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La variation de la contrainte moyenne est positive, c'est-à-dire que la pression moyenne d'un 

élément de volume de l'échantillon diminue au cours de la sollicitation. En fait, le matériau 

supposé élastique a tendance à se décharger en moyenne et à augmenter de volume. La figure 

III.9 montre la distribution des contraintes pour un rapport de rayon rm/r0 égal à 3 et 5. Pour 

cet exemple, on montre en particulier que la différence avec la solution pressiométrique est 

minime lorsque le rapport des rayons est au moins égal à 5. 

III. 4.1. b Cas d'un massif infini parfaitement drainé (pressiomètre) 

Les formules précédentes du déplacement radial et des contraintes dans le massif sont 

toujours valables en faisant tendre rm vers l'infini. Les constantes A et B sont obtenues en 

faisant tendre le rapport rm/r0 vers l'infini. On obtient alors la solution classique de Lamé : 

A = - p e 

B = r0.( Po - Pe ) 

L'essai pressiométrique, comme précédemment, est réalisé dans un massif supposé isotrope, et 

soumis à un état initial isotrope pe. La variation de contrainte et de déplacement dans le massif 

causée par une augmentation de la pression à la cavité Àp0 est: 

< 

1+v r< 
Au = - g - ( — Ap0 ) 

A ° r =
 r. 

2 

2.Ap0 (s8) 

AOA = rl-Apo 

L AGZ = 0 
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On peut remarquer que, dans ce cas, la variation de contrainte moyenne est nulle durant 

l'expansion de la cavité. Puisqu'on est en élasticité, cela veut dire que le matériau ne change pas 

de volume. 

III.4. Le Chemin de contraintes suivi en un point de l'échantillon 

Il est intéressant de pouvoir décrire le chemin de contraintes suivi par un élément de 

volume du sol, afin de déterminer les caractéristiques principales de comportement à prendre 

en compte dans les problèmes d'expansion de cavité, en liaison avec les propriétés rhéologiques 

du matériau observées sous sollicitations homogènes. Considérant l'état initial isotrope, il est 

préférable de raisonner en variations de contraintes. Pour simplifier les notations dans ce 

paragraphe, nous confondrons l'état initial isotrope et l'état au repos du matériau de telle sorte 

que les incréments de contraintes principales s'écrivent: 

Aa, devient G¡ (i = 1, 2 ou 3) 

On introduit les quantités habituellement utilisées en rhéologie des sols de la façon suivante: 

^m = 3-(cî!+cî2 + Ci3) 

2 1 2 q = "fr [ (<T, - Vi)2 + (°2 - a3)2 + (cl - a3>2 ] 

, O7 - Ci 
b - pour-Oi > -<3~> > -OT, 
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Les directions principales de contraintes et de déformation restant constantes durant l'essai 

d'expansion en déformations planes, les résultats des essais triaxiaux classique et "vrai" 

suffisent à approcher le comportement du matériau soumis à une telle sollicitation. Si le sol est 

supposé élastique, en reprenant la loi de Hooke (equation 19), pour ez = 0, on trouve 

immédiatement que az=v.(ar+ae). Dans le cas du cylindre épais (d'après les équations s7), on 

a: 

'm 

Le rapport q/cm ne dépend pas du chargement (Ap0), et, pour chaque élément de volume, ce 

rapport est par conséquent constant. Dans le cas d'un massif infini, am est nul et q tend vers 

une valeur finie non nulle. Le chemin suivi dans le plan (ain , q) correspond à l'axe du déviateur 

(en variation de contraintes). 

Le cas b=0,5 correspond au cas de la sollicitation pressiométrique ou au cas non drainé 

pour lequel v est proche de 0,5. Sinon, les chemins de contrainte suivis dans le plan du 

déviateur dépendent uniquement de la distance par rapport à la cavité de l'élément de volume 

considéré et sont compris dans un secteur représenté sur la figure III. 10. Comme on pouvait 

s'y attendre, on remarque que ces chemins sont fortement déviatoires, et il est par conséquent 

nécessaire d'en tenir compte lors du choix de la loi de comportement. 

7/7.4. l.d Dépendance des caractéristiques élastiques par rapport à ¡a contrainte moyenne: 

Expérimentalement, on montre que le module d'Young E n'est pas constant durant un 

essai triaxial classique et qu'il dépend en fait de la contrainte moyenne. Plusieurs formules ont 

été proposées dans la littérature. Nous nous restreindrons cependant à celle choisie par 
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Figure III.9. Distribution des contraintes au cylindre épais - loi élastique linéaire. 

Figure III. 10. Secteur dans lequel se trouve le chemin de contraintes suivi par un élément dans 
le plan déviatoire au cylindre épais. 

P 
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Zienkiewicz et al. (1985), qui généralise la partie élastique du modèle Cam-clay. En petites 

déformations, on a: 

- K - - K .om 

lG 2 ( l + v ) K 

Le coefficient de Poisson v est supposé constant, e0 représente l'indice des vides initial du sol 

étudié, G est le module de cisaillement et K désigne le paramètre du Cam-Clay représentant la 

pente de décharge dans le plan (e. In p') lors d'un essai triaxial en compression simple. Ce 

paramètre est relié à cs (obtenu à l'essai oedométrique) de la manière suivante : 

cs«K.ln!0 = 2,3 K 

La relation est approximative car les conditions aux limites des deux essais, quoique très 

proches, sont néanmoins différentes. 

III.4.2 Comportement élastoplastique 

La prise en compte d'un comportement élastoplastique parfait du sol lors d'une 

expansion de cavité a été étudiée depuis de nombreuses années et des solutions analytiques ont 

été proposées à ce sujet. Une comparaison des principaux travaux effectués dans ce sens a été 

faite par Normand (1992). Le sol est très souvent considéré élastique parfaitement plastique. 

Sachant qu'un sol s'écrouit, cette hypothèse surestime les déformations effectivement observées 

au cours d'un essai. Une autre hypothèse simplificatrice très souvent utilisée dans les calculs 

concerne l'incompressibilité du matériau. Cette hypothèse est valide dans le cas d'un 

chargement rapide pour un sol fin, mais elle est moins évidente dans le cas d'une sollicitation 

lente. Néanmoins, ces approches permettent de calculer des caractéristiques élastiques (G par 

exemple) ou de rupture du sol par l'intermédiaire de la pression limite atteinte au cours d'un 
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essai. D'autres travaux réalisés notamment par Ladanyi (1962,1963), Baguelin et al. (1972) ou 

Wroth et Windle (1975) ont montré qu'il était possible, à partir de la courbe pressiométrique, 

et moyennant des hypothèses simplificatrices, de déterminer partiellement la loi de 

comportement du sol étudié. 

Nous nous intéressons dans ce qui suit au trajet de chargement suivi par un élément de 

sol en considérant un comportement élastoplastique écrouissable. Hajal (1984) a simulé l'essai 

pressiométrique à l'aide du modèle multimécanismes proposé par Hujeux (1979). L'étude a été 

menée sur un sable en condition lâche et dense. Elle montre en particulier des comparaisons 

avec les résultats expérimentaux obtenus par Renoud-Lias (1978). La figure III. 11 montre le 

chemin de contraintes dans le plan du triaxial et dans le plan du déviateur d'un élément de sol 

situé au bord de la cavité. Selon ce modèle, la phase de plasticité parfaite apparaît rapidement 

après la phase élastique et la valeur de b est alors constante, comprise entre 0,3 et 0,35 suivant 

que le sable est plus ou moins dense. 

III. 4.2.a Généralisation aux sollicitations tridimensionnelles quelconques 

Les lois de comportement étudiées dans le premier chapitre ont été mises en ouvre à 

partir d'essais triaxiaux classiques. Afin de simuler correctement les essais d'expansions de 

cavités, la généralisation de ces lois aux sollicitations tridimensionnelles quelconques doit tenir 

compte de l'effet de la contrainte intermédiaire, et pour cela, faire intervenir un troisième 

invariant. Introduisons les trois invariants suivants en notation indicielle: 

I ! = a > n = j t r ( 2 ) = 3a l j 

I 2 - S 1 - i W a v e c s . , ^ - 5 ^ 

I3 = J SjjSjkSki 

La première possibilité est de décrire directement la loi en fonction du troisième invariant I3. 

Zienkiewicz et al. (1985) proposent d'écrire les équations de l'élastoplasticité généralisée en 

fonction de l'angle de Lode 6 défini par: 

- ? s e = 3 S . n - i ( - f - . ^ ) S 6 
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(a) m '**•« 

O.lt O.J* 1.3 

(b) b=0.2 

maxb maxC 

surface d_e rupture expérinentate 

D'après HICHER 1983 

«2=-1 /8 . i 3 o - 7 / 8 

(01 -03 ) du mod*Le Mult ioécanisoe» 

Figure III. 11. Chemin de contraintes suivi par un élément de so! autour du pressiomètre 
modèle de Hujeux (d'après Hajal, 1984): (a) plan du triaxial, (b) plan déviatoire. 
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En compression triaxiale, on montre que 9 = ni 6 et en extension, 8 = -ni6. La figure III. 12 

montre la signification de cet angle dans le plan du déviateur. Afin de prendre en compte le 

critère de Mohr-Coulomb obtenu à l'essai triaxial classique, on doit avoir : 

M , » ^ ^ , Q = nl6 i c 3 - sindï ' 
6 sin<}) 

' e 3 + sine}) ' 
6 sino 

M»= , J, , 9 = -7i/6 

D'où une généralisation possible de ce critère 

6 sine 
M = aL 

3 - sint}) sin(39) 

La figure III. 13 montre une comparaison dans le plan du déviateur entre les différents critères 

utilisés dans la littérature et la généralisation par l'angle de Lode. 

III. 4.2. b Ecriture de la matrice élastoplastique sous sollicitations tridimensionnelles 

Désignons par F(s,pc) = 0, la surface de charge à un instant donné et pour un état de 

contrainte s situé sur cette surface, pc étant un paramètre d'écrouissage isotrope positif 

(scalaire). Appelons n le vecteur unitaire normal à cette surface à cet instant : 

n = caF/||5aF|! 

Imposons un incrément de contrainte As , notons A&P la variation de déformation plastique 

résultante, on a alors : 
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M 
e = -TT/6T.c. 

Figure III. 12. Définition de l'angle de Lode (d'après Loret, 1987). 

Matsuoka-Nakai 

Lade 

Figure III. 13. Comparaison entre les critères de rupture usuels (d'après Tan, 1984) et une 

fonction définie à partir de l'angle de Lode (d'après Loret, 1987). 
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si AQ:Q < 0 : AgP = 0 et Apc = 0 (évolution uniquement élastique) 

si AQ:D S 0 : AgP > 0 et Apc > 0 (évolution élastoplastique) 

III. 4.2. c Loi associée 

Dans ce cas, la direction d'écoulement est donnée par n, et on introduit le multiplicateur 

plastique AA, représentant l'amplitude des déformations plastiques: 

AgP= AX.Q (AK>0) 

Le multiplicateur plastique est déterminé par la règle de consistance. En effet, si le matériau 

plastifie, l'état de contrainte est et reste sur la surface de charge, ce qui s'écrit : 

ÔaF:A2 + Ôn F.Apc = 0 
rc 

Après calculs, on obtient : 

D:Le:Ag 
AA; 

H + D:Le:n 

avec H tel que ô F.Apc = - H.|¡c?gF||.AX. 
Pc 

Le représente le tenseur d'ordre 4 d'élasticité qui relie l'incrément de contrainte à l'incrément de 

déformation élastique: 

As = Le : Age 
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Le module plastique H étant positif, on a: 

A\ > 0 « n:Le:Ag > 0 

Cette inégalité constitue par conséquent le critère de plasticité adopté par la suite. La loi de 

comportement élastoplastique s'écrit : 

(Le:n)®(Le:rj) 
Ag = ( L e - 1 H + D-L .̂n > : A s = L P : A s 

III. 4.2. d Loi non associée 

La direction des déformations plastiques est donnée par un potentiel G(Q, pc) différent 

de F. On a alors : 

A£P= AÎLriG avecnG = <3 G/P-GH 

En développant les calculs comme précédemment, on obtient 

n:Le:A£ 

AA. = H + DIL^QG 

Le module plastique est défini de la même manière que précédemment. La matrice 

élastoplastique s'écrit dans ce cas : 

<*-w-a&$gy»-f* 
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I1I.5 SIMULATION D'ESSAIS PRESSIOMETRIQUES MONOTONES ET 
CYCLIQUES SUR SOLS A FAIBLE PERMEABILITE (SOLS FINS; 

Nous nous intéressons dans cette partie aux cas des sols fins pour lesquels la 

perméabilité est assez faible. Le couplage eau-squelette décrit précédemment doit être pris en 

compte dans les équations pour la simulation des essais pressiométriques cycliques. Le modèle 

de comportement adopté est celui proposé par Zienkiewicz et al. (1985) et il est présenté ci-

dessous pour des sollicitations tridimensionnelles quelconques. En particulier, la modélisation 

utilisant l'angle de Lode est conservée, de sorte que les caractéristiques du modèle dépendent 

du troisième invariant des contraintes. Les simulations effectuées, tout d'abord dans le cas 

monotone, puis dans le cas d'une sollicitation cyclique, mettent l'accent sur l'influence des 

paramètres k (perméabilité du sol) et y (paramètre cyclique du modèle). 

in.5.1 Conditions d'essai 

Nous supposerons par la suite que le sol à l'état initial est soumis à une contrainte de 

consolidation isotrope et qu'il est normalement consolidé. Le massif étudié est supposé 

homogène et s'étend à l'infini. Les hypothèses précédemment utilisées sont reprises ici, en 

particulier celle concernant les déformations planes. 

Cette étude, réalisée au sein du GRECO-Géomatériaux, figure dans les comptes-rendus 

annuels de 1990 et 1991 et fait l'objet d'une publication (Saïtta et al., 1995). 

m.5.2 Modèle de Zienkiewicz et al. (1985) adapté aux sols Tins 

111.5.2.a Partie monotone du modèle 

Ce modèle reprend pour les sollicitations monotones les équations du Cam-Clay 

modifié. L'expression de la surface de charge est donnée par : 

F = (̂ m + ^)2 + 3.^-¿(4)2 
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avec R>2, cohésion du matériau 

¿sin* 
1 R-l ) 

n = -\/3 l+(Y.sin4.).(I3/â3) 

<f>, angle de rupture du matériau obtenu pour un essai triaxial 

Le paramètre d'écrouissage est la pression de consolidation pc. Le modèle est associé et 

la loi d'écrouissage est identique à celle du Cam-Clay : 

1+e_ü. 

Le module plastique H a pour expression : 

H-¿^w t r ( 0» 

Le modèle comporte quatre paramètres pour la partie monotone: K, V, A., et ((). 

III. 5.2. b Partie cyclique du modèle 

Conformément aux conclusions tirées des observations expérimentales à partir d'essais 

triaxiaux cycliques (voir chapitre précédent), on introduit le concept de surface frontière 

(Dafalias et al., 1982) afin de rendre compte du comportement cyclique des sols. On adopte 

par la suite l'interpolation proposée par Zienkiewicz et al. (1985) et Pastor et al. (1985). 

Comme il a été décrit au chapitre précédent, on autorise une évolution plastique du matériau à 

l'intérieur de la surface de charge (AgP * 0 pour F ( Q , pc)<0). Soit t la valeur telle que F(t s , 

pc)=0. Alors, on a: t = |OP'|/|OP| (avec P le point actuel dans l'espace des contraintes et P ' son 

point image). Alors Q ' (P ' ) = t.c(P). Puisque P' est situé sur la surface frontière, on peut 
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calculer l'incrément de déformation ÀgP qui lui est associé, dû à un incrément As en P. 

L'incrément de déformation plastique au point P actuel, situé à l'intérieur de la surface, est alors 

donné par l'interpolation suivante: 

à^ = - . A&P' 

où y>0 représente un paramètre supplémentaire du modèle. La direction des déformations 

plastiques en P est donc identique à celle du point image P' correspondant. Pour y -> oc, on 

retrouve le modèle décrit au II.5.2.a, c'est-à-dire qu'il n'y a pas d'évolution plastique du 

matériau à l'intérieur de la surface de charge. La nouvelle expression de la matrice 

élastoplastique est donnée par : 

A s = ( L H'.tr + n :Le:n' ) : £ = £ 

Une étude qualitative de ce modèle a été publiée (Saïtta et al., 1991) en l'appliquant à 

la sollicitation pressiométrique cyclique (cas drainé uniquement). On montre en particulier 

l'intérêt du paramètre y pour la détermination des caractéristiques cycliques d'un sol à partir 

d'un essai in-situ. 

111.5.3 Simulation de ia sollicitation pressiométrique en chargement monotone 

L'étude de l'expansion monotone de cavité cylindrique en utilisant le modèle Cam-Clay 

modifié a été faite dés 1970 avec les travaux de Smith. Cet auteur envisage seulement le cas où 

le matériau est parfaitement drainé. La figure III. 14 montre la distribution théorique des 

contraintes dans l'échantillon d'argile testée. Des simulations ont été effectuées à partir des 

résultats expérimentaux obtenus par Mitchell (1967) (figure III. 15). Smith montre que, dans le 

cas associé, le modèle surestime les déplacements (courbe 1), et utilise une loi non associée 

pour améliorer les simulations (courbe 2). Dans cette étude, le paramètre M représentant la 

rupture est pris constant. 

186 



i-o i« 3-0 4-0 s-o to 
déformation volumique de la cavité (%) 

27-0 

250 

23-0 

210 

190 

170 

15-0 

13-0 

II« 

7-0 

Mersey River sand 

( 
i>»r\.../2 
¿ essais : valeurs de a7 

*. contrainte de confinement 
• l2-B~lb/iq.1"-

"- • . 1 

S...»' 
14 2-0 

t i ' • ' i 

«•o 

«•o 

32-0 

É 2*0 
& 
£ 220 

Ü i»o 
s 

¿a u-o 
c 
o 
o 

100 

i'O 

2-0 

Mersey River sand 

Ä essais : valeurs de o7 

contrainte de confinement 
l2-82"lb/sq. In. 

" " • •. .si 

.•» 

' I I I 
I « 2-0 , 3-0 +0 4-8-

Figure III. 14. Simulations d'essais au cylindre épais (d'après Smith, 1970). 
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Figure III. 15. Comparaison de simulations avec des résultats d'essais au cylindre épais (d'après 
Smith, 1970). 
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Figure III. 16. Chemin de contraintes suivi par un élément de sol situé au bord de la cavité 
(d'après Carter et al., 1979). 
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Carter et al. (1979) prennent en compte l'effet de la perméabilité du sol sur la 

génération de la surpression interstitielle en utilisant le modèle Cam-Clay, et tracent le chemin 

de contraintes suivi par un élément de sol au bord de la cavité (figure III. 16). Ils remarquent en 

particulier qu'au début de la phase d'expansion, les contraintes effectives moyennes diminuent 

On envisage dans ce qui suit le cas d'une expansion de cavité, à partir d'un état initial 

donné, jusqu'à un certain niveau de déformation volumique de la sonde AV/V0. La simulation 

est réalisée à déformation contrôlée, de manière analogue au mode opératoire utilisé pour 

l'essai au pressiomètre autoforeur (PAF76). Cependant, le signal imposé à la cavité est supposé 

sinusoïdal et il est représenté sur la figure III. 17. Le tableau III. 1 récapitule l'ensemble des 

paramètres utilisés pour les différentes simulations. 

Le sol est supposé initialement normalement consolidé. Pendant toute l'expansion 

(chargement monotone), l'état des contraintes est situé sur la surface de charge et le paramètre 

d'interpolation y n'intervient pas. Ce paramètre n'a donc pas d'influence sur le résultat des 

simulations en expansion monotone. 

111.5.3.a Résultai typique de simulation d'expansion 

La figure III. 18 montre un résultat typique de simulation d'expansion monotone dans 

un sol fin. La contrainte radiale totale (pression de sonde) et la surpression interstitielle générée 

au bord de la cavité dans le massif sont représentées en fonction de la déformation de la cavité. 

On constate que la surpression interstitielle augmente continûment pendant l'expansion, 

rendant compte du caractère globalement contractant du sol autour de la sonde. Le coefficient 

de perméabilité k utilisé pour cette simulation est égal à 10'7 m/s et la surpression interstitielle 

générée constitue un pourcentage relativement important de la contrainte radiale totale à la 

cavité. 

La figure III. 19 montre la distribution de la surpression interstitielle générée dans le 

massif autour de la sonde en fonction du rayon normalisé r/r0, pour différents niveaux de 

déformation volumique de la sonde. La surpression interstitielle décroît rapidement en fonction 

du rayon, et la zone d'influence augmente avec la déformation à la cavité. La tangente initiale 

horizontale au bord de la cavité est imposée par les conditions aux limites et traduit 

l'imperméabilité de la membrane à la cavité (flux nul). Du point de vue numérique, un point 

ficitif a été placé "à gauche" du point r=r0. La convergence en ce point est alors du même ordre 

que celle des points situés dans le massif, ce qui réduit de cinq à dix fois les temps de 

traitement, selon la valeur de la perméabilité. 

La figure 111.20 montre les distributions de contrainte radiale ar, orthoradiale a0 et 

verticale az dans le massif à la cavité en fonction de r/r0 pour la simulation précédente et 

pour une déformation volumique de la cavité de 3,25 %. Qualitativement, on 
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Figure III. 17. Expansion monotone de la sonde pressiométrique en fonction du temps-
déformation imposée: signai de !a sollicitation sinusoïdal. 
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Tableau III. 1. Caractéristiques principales des simulations réalisées. 
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Figure III. 18. Simulation typique d'expansion monotone - cas du pressiomètre. Représentation 
de la pression totale à la cavité et de la surpression interstitielle pour un élément de sol situé à 
la cavité. 

Figure III. 19. Distribution des surpressions interstitielles dans le massif à différents stades de 
l'expansion de la sonde en fonction du rayon normalisé. 
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Figure III.20. Distribution des contraintes dans le massif en fonction du rayon normalisé: (a) 
contraintes totales et surpressions interstitielles; (b) contraintes effectives. 
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obtient les mêmes variations que celles obtenues par Nahra (1985) sur un sol écrouissable de 

type Cam-Clay modifié, bien que dans cette dernière étude l'effet de la contrainte intermédiaire 

ne soit pas pris en compte dans la modélisation. De telles simulations ont déjà été effectuées en 

1971 par Smith et Kay. Le troisième invariant n'intervient pas dans la modélisation. Pour palier 

ce défaut, ces auteurs proposent de prendre une valeur de la pente de rupture M* déterminée à 

partir d'essais en déformations planes. 

777.5.3. b Consolidation en fin d'expansion 

L'étude de la consolidation radiale des sols fins peut être effectuée en bloquant la 

déformation de la sonde en fin d'expansion et réaliser ainsi un essai de relaxation. La 

perméabilité du matériau induit un écoulement de consolidation et une diminution 

correspondante de la surpression interstitielle au voisinage de la cavité qu'il est intéressant de 

quantifier. Dans le cas où le squelette est élastique, Randolph et Wroth (1979) montrent qu'il 

est possible d'obtenir une solution analytique. Carter et al. (1979) envisagent le cas d'un sol 

écrouissable de type Cam-Clay modifié. L'influence de la contrainte intermédiaire est seulement 

prise en compte pour le calcul du module de cisaillement G. Ces auteurs montrent (figure 

111.21) qu'au cours de la consolidation, la contrainte radiale à la cavité diminue, contrairement 

à un sol supposé élastique et en accord avec les observations expérimentales. La contrainte 

radiale effective, quant à elle, a tendance à augmenter au cours de la consolidation. Le même 

type de consolidation a été simulé à partir du code numérique réalisé dans le cadre de cette 

étude en bloquant la déformation de la cavité à la fin de l'expansion reportée sur les figures 19 

et 20 et dont le signal d'entrée en fonction du temps est représenté sur la figure III.22. La 

figure III.23 montre le résultat obtenu pour le modèle de Zienkiewicz et al. (1985). 

La figure III.24 montre la distribution des surpressions interstitielles autour de la sonde 

en fonction du rayon normalisé à différents instants durant la dissipation. On peut remarquer 

que, dans les zones proches de la sonde, on a une diminution continue de la surpression 

interstitielle (chargement du matériau), mais que, dans les zones plus éloignées, on a d'abord 

une augmentation de la surpression interstitielle (déchargement du matériau) due au 

phénomène de diffusion, suivie par une décroissance de la surpression (rechargement), jusqu'à 

annulation de la surpression interstitielle dans tout le massif. 

III. 5.3. c Influence de la perméabilité k 

La figure III.25 (a et b) montre l'influence de la perméabilité k sur les simulations 

réalisées. On constate (chose qui était prévisible) que la perméabilité a une influence 

importante sur le niveau de surpression interstitielle généré. La perméabilité a aussi une 
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Figure III.22. Expansion de la sonde pressiométrique en fonction du temps au cours de la 
consolidation (blocage du volume de la sonde après expansion) - essai à déformation imposée. 
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Figure III.23. Courbes de dissipation durant la consolidation pour un élément de sol situé en 
bord de cavité. 
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Figure 111.24. Distribution des surpressions interstitielles dans le massif à diférents instants de 
la consolidation en fonction du rayon normalisé (intervalles de temps de 30 secondes). 

196 



influence, mais moindre, sur la contrainte radiale totale calculée à la cavité (égale à la pression 

de sonde). On observe en effet une stabilisation plus rapide que pour la surpression interstitielle 

autour de la valeur limite obtenue pour le cas non drainé parfait. En ce qui concerne les essais 

de relaxation en fin d'expansion, la figure III.26 montre que la dissipation est d'autant plus 

rapide que la perméabilité est grande, résultat là aussi prévisible. 

777.5.3. d Comparaison avec des residíais expérimentaux 

La figure III.27 montre une comparaison effectuée entre la simulation SM6 (voir 

tableau III. 1) et le résultat d'un essai d'expansion réalisé au pressiomètre autoforeur sur le site 

de Cran en Bretagne par le Laboratoire Régional des Ponts et Chaussées de Saint-Brieuc 

(résultat fourni par M. Jézéquel). L'essai est réalisé dans l'argile molle de Cran, et les 

caractéristiques utilisées pour la simulation sont données dans le tableau III. 1. On constate que 

la courbe de pression totale en fonction de la déformation volumique est correctement 

reproduite par le modèle. En ce qui concerne la surpression interstitielle cependant, l'utilisation 

d'une valeur de k représentative de 10"8 à 10"9 m/s conduit à une surestimation (environ 100%) 

de la surpression interstitielle effectivement mesurée, une valeur de k de 10"7 m/s conduit par 

contre à une évaluation correcte de Au. L'origine d'une telle surestimation de la surpression 

interstitielle peut provenir du fait que le modèle est associé. D'autre part, la valeur réelle de la 

perméabilité est généralement plus élevée horizontalement, ce qui pourrait en partie expliquer 

qu'une valeur de k de 10" m/s simule mieux l'essai. 

III.5.4 Simulation de la sollicitation pressiométrique - chargements cycliques 

La figure III.28 montre le signal de la sollicitation imposée à la cavité lors d'un 

chargement cyclique non alterné réalisé à déformation contrôlée (amplitude de la déformation 

AV/V0=2%). La simulation correspondante est représentée en figure III.29. On remarque 

l'accumulation, au cours des cycles, de la surpression interstitielle, rendant compte des 

irréversibilités du matériau, et la diminution correspondante de pression totale dans la sonde, 

rendant compte du ramollissement du matériau lié à la génération de la surpression 

interstitielle. 
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Zienkiewicz et al. (1985). 

199 



///. 5.4. a Influence de Ja perméabilité 

L'accumulation de la surpression interstitielle au cours des cycles est, là encore, comme 

sous chargement monotone, fortement liée à la perméabilité du matériau. La figure III.30 

montre une comparaison entre les surpressions interstitielles générées pour le cas parfaitement 

non drainé et pour un sol ayant une perméabilité de k=5.10"8 m/s. Dans le cas parfaitement non 

drainé, on constate une stabilisation de la surpression interstitielle moyenne après un certain 

nombre de cycles rendant compte d'une adaptation du matériau. Lorsque la perméabilité 

augmente cependant, le niveau maximum de surpression généré est plus faible, et l'on constate 

une diminution progressive du niveau moyen de la surpression à partir d'un certain nombre de 

cycles, rendant compte du phénomène de dissipation, qui devient alors prépondérant par 

rapport à la génération. 

III. 5.4. b Influence du paramètre cyclique y 

La figure III.31 montre l'influence de la valeur de y sur l'évolution des boucles 

contrainte-déformation simulées ainsi que l'accumulation des surpressions interstitielles 

générées. Pour des valeurs élevées de y, on a une adaptation quasi-immédiate du matériau 

après le premier cycle. Lorsque y diminue, on simule de plus en plus d'irréversibilités lors des 

phases de recharge, qui se traduisent par une accumulation d'autant plus forte de surpressions 

interstitielles. 

600 
temps (s) 

Figure III.28. Signal de sollicitation cyclique imposé à la sonde pressiométrique: essai non 
alterné à déformation contrôlée. 
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Figure III.29. Simulation de l'essai d'expansion cyclique de la sonde pressioméîrique - modèle 
de Zienkiewicz et al. (1985). 
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Figure III.30. Influence de la perméabilité sur l'évolution de la contrainte radiale totale et de la 
surpression interstitielle à la cavité au cours d'une expansion cyclique de la sonde 
pressioméîrique - modèle de Zienkiewicz et al. (1985). 
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Figure III. 3 l a Influence du paramètre y sur la contrainte radiale totale d'un élément de sol 
situé à la cavité au cours d'une expansion cyclique de la sonde pressiométrique - modèle de 
Zienkiewicz et al. (1985). 
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Figure III.31.b. Influence du paramètre y sur l'accumulation de la surpression interstitielle d'un 
élément de sol situé à la cavité au cours d'une expansion cyclique de la sonde pressiométrique -
modèle de Zienkiewicz et al, (1985). 
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III. 5.4.c Comparaison avec des résultats expérimentaux 

La figure 111.32 représente un résultat d'essai d'expansion cyclique réalisé au 

pressiomètre autoforeur (PAF 76) avec mesure de la pression interstitielle dans une argile 

molle (site de Borgne Canal, Louisiane, d'après Canou, 1984). L'évolution de la surpression 

interstitielle mesurée au cours des cycles est similaire aux résultats obtenus par les simulations. 

On observe de plus sur les résultats expérimentaux une augmentation de la surpression 

interstitielle dés le début des phases de décharge, dont l'origine pourrait être liée (d'après le 

chapitre II) à l'anisotropie de structure du matériau testé. Les essais cycliques au pressiomètre 

autoforeur sont généralement réalisés à amplitude constante de la pression de sonde. Les 

simulations doivent donc tenir compte de ce type de signal. En particulier, la variation de la 

déformation volumique imposée à la cavité n'est alors pas continûment derivable par rapport au 

temps. Par conséquent, afin de simuler correctement les phases de décharge propres à ce type 

d'essai, il est nécessaire dans ce cas d'adapter l'algorithme initial de résolution du code de 

calcul. 

IU.5.5 Perspectives 

L'écriture d'un code de calcul prenant en compte la perméabilité du matériau pour 

étudier le problème de l'expansion avec prise en compte du couplage eau-squelette a permis de 

rendre compte de l'aptitude du modèle Zienkiewicz et al. (1985) à simuler l'essai 

pressiométrique cyclique dans un sol argileux. Une analyse plus détaillée devrait être entreprise 

pour étudier l'influence de paramètres tels que le coefficient des terres au repos K0 (état de 

contrainte initial) ou la prise en compte d'une perméabilité moyenne entre la perméabilité 

verticale et horizontale sur la réponse du modèle. En ce qui concerne les simulations en 

chargement monotone, on a vu que le modèle simule une génération excessive de surpressions 

interstitielles à la cavité. Ceci pourrait être résolu en tenant compte des résultats obtenus en 

laboratoire sur des essais homogènes. Enfin, les essais cycliques réalisés habituellement à 

amplitude constante de la contrainte radiale pourront être simulés en étendant l'algorithme de 

résolution du code numérique au cas où la déformation volumique à la cavité n'est pas 

continûment derivable par rapport au temps. Ceci constitue une perspective intéressante qui 

permettrait de retrouver les caractéristiques cycliques in situ d'une argile grâce à l'utilisation du 

pressiomètre (sonde de type autoforeur). 
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Figure III.32. Essai pressiométrique cyclique à l'autoforeur dans une argile molle (d'après 
Canou, 1984). 
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m.6 SIMULATIONS D'ESSAIS AU CYLINDRE EPAIS EN CHARGEMENT 
MONOTONE ET CYCLIQUE SUR DES SABLES 

Nous abordons dans cette section la modélisation du phénomène d'expansion de cavité 

au cylindre épais dans les sables. La dénomination de cylindre épais (Dupla, 1995) a été 

adoptée afin de différencier cet essai de l'essai au cylindre creux qui est une sollicitation 

homogène (décrite plus en détail dans le chapitre I) principalement utilisé en torsion. Un 

programme d'essais au cylindre épais sur sable a été réalisé au CERMES par J.C. Dupla dans 

le cadre de sa thèse de doctorat menée en parallèle et en relation avec la présente étude (Dupla, 

1995). Ces essais nous fournissent donc l'opportunité de tester les modèles de sol étudiés sous 

ce type de sollicitation. 

Le modèle de comportement utilisé ici est celui proposé par Pastor et al. (1985) 

modifié dans le cadre de Félastoplasticité généralisée par les auteurs (Pastor et al., 1990). Ce 

modèle est testé dans un premier temps sur l'essai d'expansion monotone et cyclique au 

cylindre épais. La comparaison entre les simulations et les résultats expérimentaux sur cette 

sollicitation non homogène permettent de mettre en valeur la pertinence de la modélisation 

retenue et de proposer des améliorations possibles. 

L'essai au cylindre épais étant très proche de la sollicitation pressiométrique, une 

démarche inverse est proposée dans une dernière partie du chapitre, l'objectif principal étant de 

déterminer directement in situ le potentiel de liquéfaction d'un sable à partir de l'essai 

pressiométrique cyclique, via le modèle de Pastor et al. (1985,1990). 

m.6.1 Conditions d'essais 

L'appareillage utilisé est représenté sur la figure III.33. L'échantillon est de forme 

cylindrique, creux, de hauteur 150 mm, de diamètre extérieur 100 mm et de diamètre intérieur 

10 mm. L'échantillon est confiné par une pression d'eau extérieure pe. L'essai consiste à 

augmenter le volume de la cavité, initialement à la pression p¡ = p e , tout en gardant la pression 

de confinement pe constante. Il peut être réalisé à déformation ou pression de cavité contrôlée. 

Le drainage au niveau de l'échantillon peut être ouvert (conditions drainées) ou fermé 

(conditions globalement non drainées). 

Les résultats de ce type d'essai sont représentés en termes de pression de la cavité en 

fonction de la déformation volumique de la cavité et de déformation volumique de l'échantillon 

en fonction de la déformation volumique de la cavité. Le premier type de courbe est analogue à 

une courbe pressiométrique. L'hypothèse de déformations planes est bien confirmée dans ce 

type d'appareillage (Dupla, 1995), et l'on peut supposer que, pour des 
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Figure III.33. (a) Schématisation de l'essai au cylindre épais; (b) représentation de la 
sollicitation (d'après Dupla, 1995). 
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petites déformations de la cavité. Fessai n'est pas trop perturbé par les conditions aux limites 
extérieures appliquées à Féprouvette. 

Dans l'étude qui suit, nous ne nous intéresserons qu'à des niveaux de déformations 

faibles de la cavité, de sorte que l'hypothèse d'un massif infini (sollicitation pressiométrique) 

soit encore valable (voir Dupla, 1995, pour plus de détails à ce sujet). D'autre pan, seuls les 

essais drainés seront pris en compte par la suite. Pour un matériau granulaire à forte 

perméabilité, et pour ce type d'essai, la condition de non drainage est globale et non locale. 

Des surpressions interstitielles sont générées durant un essai non drainé mais elles 

s'homogénéisent très rapidement, par écoulement local, pendant la sollicitation (perméabilité 

d'un sable très forte pour des vitesses d'application de la sollicitation très lentes). Le 

paragraphe III.2.10. montre une possibilité de traiter numériquement ce cas précis de non 

drainage global. 

ffl.6.2 Modèle de Pastor et al. (1985, 1990) 

Ce modèle de comportement est adapté au comportement des sables et il a été 

partiellement décrit dans le chapitre II. La généralisation aux sollicitations tridimensionnelles 

quelconques s'appuie sur les propriétés de l'angle de Lode. L'expression de la surface de charge 

est modifiée de la façon suivante : 

Les surfaces d'écoulement sont décrites de manière identique avec des paramètres différents 

cependant : 

^ _ 1 , 1 6 sinèp, r „ a,„ aG 

Le paramètre d'écrouissage pc dépend des parties volumique et déviatorique des déformations 

et s'écrit : 
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i - + - Ê Q r ^ A i . D ^ o n -Po5 
Apc = - p c - ^ [ t r ( A £ P ) 4 - ß 0 ß i e ^ ] 

avec 

le scalaire £ représente l'accumulation au cours de la sollicitation des déformations plastiques 

déviatoriques. 

La partie décrivant le comportement cyclique des sables est identique à celle proposée 

par Zienkiewicz et al. (1985) et elle est explicitée dans le paragraphe II. 5.2b. La loi étant non 

associée, la nouvelle matrice élastoplastique s'écrit par conséquent: 

"-C-ÇgSœ^*-":* 

Le modèle de Pastor et al. (1985) prévoit en outre, dans le cadre de l'élastoplasticité 

généralisée, la possibilité de simuler une décharge plastique, en se donnant directement la 

valeur du module plastique en décharge (noté Hu). 

Une version de ce modèle a été donnée par les auteurs (Pastor et al., 1990) dans 

laquelle ils proposent de modifier uniquement la détermination du module plastique et de se 

donner, conformément à l'élastoplasticité généralisée, une formule directe en fonction de l'état 

des contraintes et de déformations dans le massif du point considéré de la façon suivante: 

H = H„ . (-om). H f . (Hv + H,) 

avec H,= [ l + ä / [ ( l + l / a ) M . o J ] ; MF = 3 J ^ g O » . 

a = a.f =ag 

Hv = [ 1 + a/(Mo.oJ ; MG = _ . , * ' .ain. 
6 sind>o 

3-sin<f>G.sin38' 

Hs = ß„ß,e"P-] ^ = /AS5 
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Ho est un paramètre du modèle 

Concernant le modèle utilisé dans l'étude qui suit, nous avons choisi la dernière version 

(Pastor et al., 1990) pour simuler l'essai au cylindre épais sur le sable d'Hostun. On pourra se 

reporter à Saïtta et al. (1992 ) pour avoir une étude qualitative de l'essai d'expansion de cavité 

dans les sables à partir du modèle de Pastor et al. 1990. On montre en particulier dans cette 

communication l'intérêt du paramètre y dans le cas d'une expansion de cavité cyclique. 

in.6.3 Application à la sollicitation d'expansion monotone 

La figure III.34 montre des simulations d'essais drainés d'expansion de cavité 

monotone réalisés par Dupla (1995) sur le sable d'Hostun RP. La pression initiale est de 200 

kPa et on s'intéresse à l'influence de l'indice de densité initial sur la courbe pression-volume 

obtenue. Les deux jeux de paramètres utilisés sont reportés dans le tableau ci-dessous (tableau 

III.2) dans lequel on a rajouté la simulation de l'essai triaxial cyclique effectuée à l'aide de ce 

modèle sur sable lâche et représentée sur la figure 11.13 du chapitre II. 

Simulation 

Z3 

(sable lâche) 

(cyl. épais) 

Z4 

(sable dense) 

(cyl. épais) 

SCI 

(sable lâche) 

(triax. cycli.) 

-P^evo 

35000 

30000 

50000 

vJeso 

10000 

20000 

40000 

Mf 

0,3 

0.45 

0,35 

Ms 

1,2 

1,2 

1,2 

ßo 

3,6 

3,6 

3,6 

ßi 
0,15 

0,15 

0,15 

H0 

20 

20 

500 

a 

0,5 

0,5 

0,5 

Tableau III.2. Jeux de paramètres utilisés pour les simulations au cylindre épais et l'essai 
triaxial cyclique SCI de la figure II. 13 (chapitre II). 
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Figure III.34. Simulations d'essais d'expansion drainée monotone au cylindre épais d'après le 
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La figure III.35 montre l'influence de la pression de consolidation initiale (pe) sur les 

courbes d'expansion obtenues au cylindre épais. La densité initiale est de 0,3 c'est-à-dire que le 

jeu de paramètre utilisé pour les trois simulations est identique à la simulation notée Z3. Les 

simulations obtenues sont assez proches de la réalité expérimentale et montrent des courbes 

d'expansion quasiment homothétiques, et proportionnelles à la contrainte de consolidation 

isotrope pe. 

Il est intéressant de comparer le jeu de paramètres utilisé dans le cas du cylindre épais à 

celui utilisé dans le cas de l'essai triaxial cyclique, de façon à mettre en évidence les différences 

observées dans les deux types d'essais. On peut remarquer que seuls les paramètres élastiques 

et le paramètre plastique Ho ont été modifiés pour que la courbe d'expansion obtenue 

expérimentalement soit bien reproduite par le modèle. 

Les modules élastiques sont plus faibles principalement à cause de l'anisotropie de 

structure du matériau. Cette remarque a été développée dans le paragraphe II.2 et les 

différences de modules élastiques observés dans les deux types d'essais sont attribuées aux 

caractéristiques mécaniques plus faibles du plan transverse (qui est la direction de sollicitation 

dans le cas du cylindre épais). 

Le paramètre H0 gère l'amplitude des déformations plastiques simulées par le modèle et 

sa valeur est par conséquent déterminante. Or, on observe une différence très importante de 

cette valeur entre les simulations au cylindre épais et l'essai triaxial classique. Les déformations 

plastiques simulées au cylindre épais sont plus importantes qu'à l'essai triaxial (de l'ordre de 

25 fois plus au vu des valeurs de Ho). Les causes principales expliquant cette différence 

notable viennent principalement des hypothèses que notre démarche a nécessitées. 

L'anisotropie de structure du matériau est sans doute un facteur tres important. En 

effet, si les modules élastiques sont aussi différents entre l'essai triaxial et l'essai au cylindre 

épais, il y a certainement aussi une forte anisotropic des caractéristiques de plastification du 

matériau. Par conséquent, le passage du triaxial classique au cylindre épais nécessite 

l'élaboration d'un modèle isotrope transverse. 

D'autre part, comme il a été vu dans le cas d'un comportement élastique au paragraphe 

III.4.1, le trajet de contraintes suivi par un échantillon lors d'un essai triaxial classique est très 

différent du trajet de contraintes suivi par un élément de sol lors d'une expansion de cavité 

(hypothèses des déformations planes + influence de la contrainte intermédiaire). Or, le modèle 

a été construit à partir du comportement observé au triaxial classique, et l'influence de la 

direction de chargement est prise en compte uniquement en faisant intervenir l'angle de Lode 

(modélisation du passage du plan du triaxial au plan déviatorique). 

Afin de remédier à ceci, on pourrait s'intéresser à un modèle tenant compte de la 

direction du chargement de manière plus globale (modèle à double surface de charge par 

exemple). Cependant, ce modèle serait bien plus compliqué à mettre en oeuvre pour un résultat 

qui reste à évaluer. 
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Une autre solution plus simple du point de vue numérique (et relativement aisée à 

mettre en oeuvre au laboratoire) est de modifier le trajet de contraintes suivi au triaxial 

classique de façon à se rapprocher le plus possible (dans le plan du triaxial) de la forme du 

chemin de contraintes suivi par un élément de sol au cylindre épais. Le modèle prendrait en 

compte le comportement du sable observé au triaxial classique sur ce type de chemin 

particulier. Cette approche est intéressante puisque chaque élément de volume au cylindre 

épais suit approximativement le même trajet (voir paragraphe III.4.1). Elle est cependant 

restreinte à la sollicitation spécifique d'expansions de cavité. Cela permettrait d'avoir une 

modélisation parfaitement adaptée au passage triaxial classique-cylindre épais ou encore 

(puisqu'il s'agit du même type de sollicitation) triaxial classique-pressiomètre. L'intérêt d'une 

telle démarche permettrait de mieux atteindre l'objectif fixé dans cette section, c'est-à-dire de 

pouvoir corréler les résultats d'essais classiques de laboratoire avec les résultats obtenus 

directement in-situ à partir de l'essai pressiométrique. 

m.6.4 Application à la sollicitation d'expansion cyclique 

Des essais d'expansion de cavité cycliques ont été réalisés au CERMES à partir du 

même appareillage (voir III.6.1) par Dupla (1995) sur le sable d'Hostun en conditions drainées 

et non drainées, alternées et non alternées. La figure III.36 montre un essai alterné drainé 

réalisé à pression de cavité contrôlée (±60 kPa) pour un sable moyennement dense. La courbe 

d'expansion cyclique montre une augmentation progressive au cours des cycles du volume de 

la cavité, qui rend compte d'une contractance progressive du sable de manière analogue à ce 

qui se passe lors d'un essai triaxial cyclique. 

Le niveau de déformation atteint au cours de ces essais (inférieur à 4% à la cavité) est 

faible et le déplacement radial en r=re est quasi-nulle (Dupla, 1995). Les conditions aux limites 

à prendre en compte sont donc pratiquement celles du pressiomètre en déformations planes 

(voir III.2.3). 

III. 6.4.a Etude qualitative 

La figure III.37a montre qualitativement des simulations d'un essai pressiométrique 

cyclique drainé non alterné à l'aide du modèle de Pastor et al. (1985) pour lesquelles seul le 

paramètre cyclique y varie. On met ainsi en évidence l'intérêt de cette modélisation pour 

simuler le phénomène de rochet ou d'adaptation différée ou immédiate suivant les valeurs de ce 

paramètre. Les simulations à déformation de cavité contrôlée (figure III.37b) montrent 
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Figure III.36. Essai typique d'expansion cyclique au cylindre épais (essai d'après Dupla, 1995). 
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qu'il est aussi possible de simuler (suivant la valeur du paramètre y) l'accommodation du 

matériau au cours des cycles (pour une faible valeur de y), de sorte que les principaux types de 

comportement cyclique observés sont très simplement pris en compte par l'intermédiaire de 

cette modélisation et grâce à un seul paramètre cyclique (y). On trouvera davantage de détails 

à propos de ces simulations dans la communication de Saïtta et al. (1991), La figure III.38a 

montre qualitativement l'influence de ce paramètre cyclique sur l'accumulation des 

irréversibilités au cours des cycles pour un essai alterné drainé. On a reporté sur la figure 

III.38b la variation de volume d'un élément de sol situé à la cavité. On met ainsi en évidence 

qualitativement les phases de dilatance prises en compte par ce modèle. 

III. 6.4. h Comparaisons théorie-expérience 

La figure III.39 montre la simulation de deux essais cycliques drainés, non alternés, à 

pression de cavité contrôlée, ayant les mêmes conditions initiales (pe = 100 kPa et ID = 0,68) et 

pour lesquels seule l'amplitude de la pression de cavité varie (±60 kPa et ±80 kPa). Sur la 

figure III.39, sont reportées les enveloppes des maxima de déformation de la cavité obtenus 

expérimentalement en fonction du nombre de cycles. Sur la figure III.39 sont aussi 

représentées les mêmes courbes mais simulées à partir du modèle. Les paramètres (concernant 

la partie monotone) sont identiques à la simulation Z4. La valeur du paramètre y déduite de ces 

simulations est de 8 et on montre ainsi que le modèle prend bien en compte ces accumulations 

d'irréversibilités au cours des cycles d'expansion de la cavité. 

Afin de comparer la valeur de y trouvée précédemment (pour un sable dense) à celle 

déduite en condition lâche, une simulation d'essais d'expansion cyclique a été faite (reportée 

sur la figure III.40) pour lesquels seul l'indice de densité varie (même pression de consolidation 

initiale et même amplitude de pression de cavité). Les paramètres du modèles concernant la 

partie monotone sont ceux de Z3 pour l'essai le plus lâche et de Z4 pour l'essai le plus dense. 

La simulation de l'essai dense est identique à la précédente pour la même amplitude de 

pression de la cavité contrôlée (le paramètre y vaut par conséquent 8). Concernant l'essai le 

plus lâche (simulation notée Z8), la valeur de y simulant le mieux cette accumulation 

d'irréversibilités est de 2,5. Le paramètre cyclique varie par conséquent en fonction de la 

densité initiale. Une valeur plus faible pour des conditions de mise en place plus lâches (donc 

un sable plus contractant) n'est pas étonnante d'après les observations qualitatives effectuées 

dans le paragraphe précédent. 

La forme de ces courbes enveloppes simulées par le modèle sont fortement incurvées et 

ne correspondent pas à la réalité expérimentale, surtout en ce qui concerne le sable lâche. Cette 

observation est à relier aux conclusions tirées du le paragraphe II.9. Plus précisément, 

une loi d'interpolation du type y-puissance (Pastor et al., 1985) utilisée 
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Figure III.38. Simulation d'essais alternés au cylindre épais d'après le modèle de Pastor et al. 
(1990) - influence du paramètre y: (a) et (b) courbes d'expansion cyclique (Aac=+50,-40kPa), 
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dans cette section) donne une accumulation d'irréversibilités trop importante sur les premiers 

cycles (voir la figure 11.51 du chapitre II) par rapport à une loi y-hyperbolique. Ceci est encore 

le cas pour les essais au cylindre épais pour lesquels il semble qu'une loi d'interpolation du 

type y-hyperbolique soit plus réaliste. 

JII.6.5 Résolution du problème inverse 

L'un des objectifs de l'étude réalisée dans ce chapitre sur les sables est de parvenir à 

corréier les résultats obtenus à l'essai triaxial cyclique et ceux obtenus au cylindre épais. 

Comparons l'essai triaxial cyclique SCI reporté au paragraphe III.6.3 (représenté sur la 

figure II.13 du chapitre II) et la simulation d'expansion de cavité cyclique sur sable lâche 

(simulation Z8 reportée sur la figure III.40). Il s'agit de deux essais cycliques pour lesquels le 

matériau est dans un état lâche (Indice de denisté de 0,17 pour la simulation SCI et 0,3 pour la 

simulation Z8). La valeur du paramètre déduite de chaque essai est de 2,8 pour SCI et 2,5 

pour Z8. La valeur de ce paramètre cyclique est donc indépendante de l'essai considéré. Il 

existe donc une relation entre la valeur du paramètre y et l'indice de densité initial, relation 

indépendante du type d'essai (triaxial ou cylindre épais) : 

y=10.ID 

La variation de y est approximativement linéaire en fonction de ID dans un rapport de 

10. C'est-à-dire qu'il est possible, via le modèle de Pastor et al. (1990), de tracer directement 

la courbe de résistance au cisaillement cyclique (comme tracée sur la figure 11.51 du chapitre 

II) correspondant au paramètre y déterminé à partir d'un essai au cylindre épais. Cette 

démarche montre comment déterminer le potentiel de liquéfaction d'un sable lâche grâce à un 

essai d'expansion de cavité. Ce raisonnement inverse s'appuie sur le fait que le paramètre y ne 

dépend que de la densité initiale du matériau, indépendamment du type d'essai. 

Le même raisonnement pourrait être fait pour l'essai pressiométrique cyclique qui est 

aussi un essai d'expansion de cavité. La réalisation d'un essai pressiométrique cyclique sur un 

site sableux peut permettre, selon cette démarche, en utilisant le modèle de Pastor et al. 

(1990), de déterminer par démarche inverse le paramètre cyclique y .Cette valeur permet alors, 

en suivant la démarche précédente, de déterminer (grâce à la relation ci-dessus) l'indice de 

densité initial du matériau et de tracer directement sa courbe de résistance au cisaillement 

cyclique au triaxial classique en utilisant le même modèle . Il est par conséquent possible selon 
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cette démarche de déterminer le potentiel de liquéfaction d'un site sableux pour en condition 

lâche. 

Afin de se rapprocher encore plus de la sollicitation pressiométrique par rapport à 

l'essai au cylindre épais, il est possible de réaliser des essais au mini-pressiomètre en chambre 

d'étalonnage (Dupla, 1995). La démarche inverse proposée ci-dessus pourra alors être testée 

entre l'essai triaxial et l'essai pressiométrique directement. Les résultats obtenus au cylindre 

épais sur les sables montrent que cette démarche donne des résultats quantitatifs intéressants 

permettant de déterminer réellement le potentiel de liquéfaction du sable étudié. 

m.6.6 Perspectives 

Cette étude a permis de valider le modèle de Pastor et al. (1985, 1990) sur un essai de 

laboratoire non homogène, l'essai au cylindre épais. La direction de sollicitation étant 

horizontale dans ce cas (perpendiculaire au sens de dépôt du sable), il est évident que les 

propriétés d'anisotropie de structure du sable doivent être prises en compte pour passer de 

l'essai triaxial classique au cylindre épais, afin de mieux simuler (à partir d'un modèle 

élastoplastique) les courbes d'expansion monotone. Pastor et al. (1990) proposent une telle 

modélisation qu'il serait souhaitable de reprendre dans cette étude. 

Le trajet de contraintes suivi par un élément de sol au cours de l'essai étant dans le plan 

déviatorique, l'influence de la contrainte intermédiaire doit être prise en compte dans le 

modèle. Ceci est fait dans le modèle de Pastor et al. (1985) en faisant intervenir un troisième 

invariant sous la forme de l'angle de Lode 

Par contre, l'influence de la direction de chargement n'a pas été retenue dans cette 

modélisation. Les essais triaxiaux ont montré qu'elle avait pourtant une influence non 

négligeable sur le comportement du sable (voir chapitre I). Or, la direction de chargement est 

très différente entre l'essai triaxial classique et l'essai au cylindre épais. Afin d'y remédier dans 

la modélisation, il est possible de compliquer le modèle initial (et par conséquent le code de 

calcul écrit pour cette étude), le résultat restant toutefois à évaluer. Une solution plus simple, 

mais plus restrictive, serait de modifier le modèle initial en tenant compte cette fois-ci d'un 

chemin particulier au triaxial classique proche du trajet suivi par un élément de sol au cylindre 

épais (qui est approximativement le même à tout instant dans tout l'échantillon). 

La notion de paramètre d'état pourrait être prise en compte dans la modélisation des 

essais au cylindre épais en mettant en oeuvre dans le code de calcul écrit ici le modèle formulé 

dans le chapitre II. Cela permettrait de valider le concept de surface de charge d'état sur un 

essai non homogène et de rendre les simulations plus réalistes par la prise en compte de 
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l'influence combinée de l'indice des vides initial et la pression de consolidation initiale, et donc 

du paramètre d'état \\i ou de l'indice d'état Is. 

La simulation d'essais d'expansion cyclique a montré l'intérêt de ce modèle pour ce 

type de sollicitation. Il semble qu'une loi d'interpolation y-hyperbolique serait plus appropriée 

(de la même manière que pour le triaxial classique, chapitre II) qu'une interpolation du type y-

puissance. Une démarche inverse a été entreprise afin d'identifier le paramètre cyclique y à 

partir des essais d'expansion de cavité. Elle a permis de mettre en évidence une bonne 

concordance entre les valeurs obtenues au cylindre épais et celles déterminées au triaxial 

cyclique (à partir du même modèle). Ce résultat nous permet de faire le passage entre l'essai 

triaxial classique et le cylindre épais Concernant les sables lâches, cette démarche permet 

d'évaluer les caractéristiques de contractance cyclique d'un sable et donc, d'avoir accès à ses 

caractéristiques de liquéfaction à partir de l'essai pressiométrique cyclique dont la sollicitation 

est proche de celle du cylindre épais. Des essais au mini-pressiomètre en chambre d'étalonnage 

devraient confirmer ces résultats. 
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CONCLUSION GENERALE 

L'étude présentée a permis de dégager plusieurs points importants qui sont récapitulés 

ci-dessous. 

En ce qui concerne la formulation d'une nouvelle loi de comportement adaptée aux 

sables, on a mis en évidence un nouveau mécanisme de plasticité permettant de prendre en 

compte dans sa totalité la notion de paramètre d'état (paramètre d'état 4* d'après Been et 

JefFeries, 1985, ou indice d'état I s d'après Ishihara, 1993), ce qui n'avait pas été fait auparavant. 

Le concept permettant d'y parvenir est nommé "concept de surface de charge d'état" parce qu'il 

est principalement basé sur la définition d'une surface de charge initiale dépendant de l'état 

initial (\\> ou Is) du matériau. On montre que ce concept permet de mieux rendre compte de la 

théorie de l'état critique, en particulier pour les sables lâches pour lesquels, le chemin en 

contraintes effectives simulé par le modèle lors d'un essai triaxial non drainé aboutit au même 

état final pour un même indice des vides initial et différentes contraintes de consolidation. Le 

concept d'effondrement est entièrement prédit grâce au concept de surface de charge d'état, 

dans le sens où aucun paramètre du modèle n'est attaché à la surface d'effondrement. Des 

simulations d'essais réalisés par Sladen et al. (1985) sur sable lâche et Ishihara (1993) ont 

permis de valider cette modélisation en ce qui concerne les essais non drainés. La validation sur 

le sable d'Hostun RF reste à faire à partir d'essais pour lesquels le paramètre d'état est donné. 

Ce concept est encore valable si une anisotropic initiale est prise en compte, et il est aussi 

compatible avec le concept de surface frontière en ce qui concerne les chargements cycliques. 

Des simulations d'essais triaxiaux cycliques non drainés réalisés sur le sable d'Hostun RF lâche 

ont permis de valider le modèle et ont montré qu'une loi d'interpolation de type "y-

hyperbolique" semble plus appropriée qu'une loi "y-puissance". On montre finalement 

comment ce concept, intégré dans cette étude à un modèle dont la structure est analogue au 

Cam-Clay, peut être étendu à des modélisations plus complexes comme les modèles à double 

surface de charge. Le champ d'application de ce concept pourrait être étendue à des modèles 

existants et leur permettrait, sans ajout de paramètre supplémentaire, de n'avoir à identifier 

qu'un seul jeu de paramètres pour simuler le comportement du sable lâche, moyennement dense 

et dense, 

L'application des modèles généralisés (Zienkiewicz et al., 1985, Pastor et al., 1985, 

1990) au problème de l'expansion d'une cavité a permis de mettre en valeur l'intérêt du 

paramètre y pour la simulation du comportement cyclique des sols. Un code de calcul a été 

développé dans le cadre de cet étude, prenant en compte les différents aspects décrits ci-

dessous. 
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Pour ce qui concerne l'étude des sols fins, l'effet de la perméabilité a été pris en compte 

dans les équations et le problème d'évolution a été traité. On a vu, en simulant des essais au 

pressiomètre autoforeur réalisés sur le site de Cran que le modèle de Zienkiewicz et al. (1985) 

surestime les surpressions interstitielles. Les principales causes de cette surestimation peuvent 

être attribuées à une perméabilité horizontale réelle de l'argile mal connue et supérieure aux 

valeurs prises en compte dans les simulations, ainsi qu'au choix, dans le modèle, d'une loi 

d'écoulement associée et d'une forme de surface de charge rendant le matériau beaucoup trop 

compressible. 

Concernant l'étude sur des sables, la simulation d'essais au cylindre épais réalisés par 

Dupla (1995) à partir du modèle de Pastor et al. (1990) montre qu'une plastification bien plus 

importante a lieu durant l'essai d'expansion par rapport à l'essai triaxial classique. 

L'anisotropie initiale du matériau est sans doute une des causes de cette différence 

observée entre les deux types d'essai et on a été montré comment identifier l'anisotropie 

élastique à partir de l'essai triaxial classique en utilisant la loi proposée par Graham et Houlsby 

(1983) sur des argiles. Le mode de déposition est tel que les caractéristiques verticales sont au 

moins deux fois plus élevées que les caractéristiques horizontales. C'est pourquoi, d'ailleurs, 

l'augmentation anormale de surpressions interstitielles dès la décharge serait plutôt attribuée à 

cette anisotropic du matériau plutôt qu'à de la plasticité. Des essais triaxiaux classiques non 

drainés avec des petits cycles de décharge-recharge devraient confirmer la contribution de 

l'élasticité à la décharge. Ce résultat montre que le passage du triaxial classique au cylindre 

épais nécessite le développement d'une loi élastoplastique anisotrope. Les travaux effectués par 

Pastor et al. (1990) dans le cadre de l'élastoplasticité généralisée sont tout à fait indispensables 

dans ce sens. L'anisotropie n'est sans doute pas la seule cause de cette plastification importante 

observée durant l'essai au cylindre épais par rapport au triaxial classique. En effet, la direction 

de chargement suivie au cours de l'essai a aussi son importance dans ce cas. 

La simulation d'essais au cylindre épais, proche de la sollicitation pressiométrique, nous 

a permis de montrer comment obtenir, à partir d'une démarche inverse, la valeur du paramètre 

y. On a vu que cette valeur dépend uniquement des conditions initiales et qu'elle est 

indépendante du type d'essai considéré (essai pressiométrique cyclique ou essai triaxial 

cyclique). Cela veut dire qu'il est possible d'identifier une valeur du paramètre cyclique y, par 

démarche inverse, directement in situ à partir de l'essai pressiométrique cyclique, et en utilisant 

un modèle élastoplastique généralisé. Cette valeur, utilisée pour simuler les courbes de 

résistance au cisaillement cyclique obtenues au triaxial classique, permet par conséquent 

d'obtenir une bonne idée des caractéristiques de liquéfaction d'un matériau sableux sur site. 

Cette méthode devrait être plus approfondie, en intégrant en particulier le modèle proposé dans 

cette étude au cadre de l'élastoplasticité généralisée et en le mettant en oeuvre dans le code de 

calcul permettant de simuler l'essai pressiométrique cylique. 
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