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Résumé : 

L’estimation de la charge limite des ouvrages géotechniques, tels que les blocs d’ancrage, les 

fondations superficielles, et les ouvrages de soutènement forment un sujet de recherche d’intérêt 

qui n’est pas uniquement académique, c’est la pratique quotidienne des ingénieurs. La méthode 

d’équilibre limite fournit une estimation de la charge limite d’un ouvrage géotechnique, en 

supposant un sol qui se comporte comme un matériau associé, de plus  les directions des plans de 

rupture sont prédéfinies. Afin de mieux comprendre le problème de la charge limite des ouvrages 

géotechniques, il est utile qu’un effort de recherche soit mené pour bien caractériser le 

comportement mécanique de l’interaction sol-structure, pour déterminer les paramètres qui 

influencent la charge limite.  

Ce travail de recherche vise l’évaluation numérique de la charge limite des fondations 

superficielles sous un chargement généralisé et reposant sur un sol frottant et purement cohérent, 

en utilisant des calculs élasto-plastiques. La première partie présente une synthèse 

bibliographique concernant les études effectuées pour examiner la portance des fondations 

superficielles, ainsi que les différentes méthodes de calcul de la charge limite. Dans la deuxième 

partie, on présente les résultats numériques des analyses élasto-plastiques qui traitent l’effet de 

l’inclinaison de la charge, de l’encastrement de la fondation et le type du sol sur la portance 

d’une semelle filante. 

Mots clés: fondation superficielle, charge limite, interaction sol-structure, interface, calculs 

élastoplastiques. 

Abstract : 

The limit load estimation of geotechnical structures, such as anchor blocks, shallow foundations 

and retaining structures has been studied extensively as one of the fundamental problems of 

geotechnical engineering. The limit equilibrium provides an estimate of the limit load, assuming 

a soil that behaves as an associated material. Moreover, the directions of the rupture planes are 

predefined. To better understand the problem of the limit load of geotechnical structures, it is 

useful for a research effort to characterize the mechanical behavior of the soil-structure 

interaction to determine the parameters that influence the limit load. 

The aim of this research is to numerically evaluate the limit load of shallow foundation under 

combined loading based on frictional soil and cohesive soil, using elasto-plastic calculations. 

The first part present a bibliographic summary of the studies carried out to examine the bearing 

capacity of surface foundations as well as the different methods of calculating the limit load. In 
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the second part, a detailed study of the effect of inclination of the load, foundation embedding 

and the nature of the soil on the lift of a running foundation was carried out 

Key words: shallow foundation, limit load, interaction soil-foundation, interface, elastoplastic 

calculation. 

 ملخص

 

اٌهُاوً اٌجُىتمُٕح ِخً وتً ِشعاج، أعاط عطحٍ واٌهُاوً الاعتٕادَح، تشىً ِىظىعا حّىٌح  تمذَش حذ اْ 

غشَمح اٌتىاصْ اٌحذٌ  ّهٕذعُٓ.ٌٍٍّّاسعح اٌُىُِح ٌ و ٌىٓ أَعا الأوادٌٍٍَّجأة  ٌُظ فمػ  .أهُّحتحج را 

تغٍه عٍىن  تشتح ضتافتشاو  تشىٌٍٖض اتجاهاخ تىفش تمذَشا ٌٍحذ الألصً ٌٍحّىٌح ٌهُىً اٌجُىتمُٕح تافتشا

ٌىصف اٌغٍىن  أتحاثت اٌمُاَ ِٓ اٌّفُذ اٌجُىتمُٕح، حًّ اٌهُاوً حذ ٌّشىٍح ٌفهُ أفعً  .ىحِادج ششَ

 .اٌحًّ حذ ٌتحذَذ اٌعىاًِ اٌتٍ تؤحش عًٍ و هُىً−اٌتشتح اٌثٍُٕ اٌُّىأُىٍ ٌٍتفاعً

دساعح تأحُش اًٌ  تاعتخذاَ حغاتاخ ِشٔح ِٓ اٌثلاعتُه، وً ٌحذ اٌحّتمُُُ عذدٌ َهذف اًٌ هزا اٌثحج  

ّختٍفح اٌطشق اٌ خلاصح حىي تمذَُ عَّٓتاٌجضء الأوي .عًٍ هزا اٌحذ تعط اٌّعاَُش اٌهٕذعُح واٌُّىأُىُح

ذساعح تُ اٌمُاَ ت فمذاٌجضء اٌخأٍ فٍ   أِا.ولىأُٓ حالاخ اٌحًّ اٌّختٍفحٌحغاب اٌحذ الألصً ٌٍحّىٌح 

 .اٌحًّ حذ وتشوُة واٌتشتح عًٍ  عّك الأعاط ،حٌحّىًُِ اٌعٓ تأحُش ِفصٍح 

  :الكلمات المفتاحية   ،أعاط إٌّغّغح ،عاًِ اٌعّك ،ّٔزجح سلُّح ،اٌحّىٌح اٌمصىي الأعاعاخ اٌغطحُح .
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Introduction générale 

 

Le calcul de la charge limite ou la capacité portante des fondations superficielles sous l’effet 

des différentes combinaisons de charge, était toujours une étape incontournable pour une 

étude géotechnique profonde. Plusieurs chercheurs ont utilisé des méthodes théoriques et 

expérimentales afin de traiter la capacité portante des fondations superficielles. Les calculs 

classiques sont généralement basés sur la méthode d’équilibre limite, en supposant une 

surface de rupture de diverses formes simples (circulaire ou log spiral…), où il est nécessaire 

de faire des hypothèses suffisantes en ce qui concerne la répartition des contraintes le long de 

la surface de rupture. Cette méthode a été utilisée par Terzaghi (1943) pour l’étude de la 

capacité portante d’une fondation filante en faisant un nombre d’hypothèses afin de pouvoir 

traiter ce problème.  

De nombreux auteurs ont développé différentes méthodes pour analyser la capacité portante 

des fondations superficielles, en supposant des hypothèses différentes sur la rugosité de la 

semelle et la forme de la zone en équilibre limite. Le but de ces études est de prendre en 

considération la forme de la fondation, l’inclinaison de la charge, l’excentrement de la 

charge…etc. Ces méthodes donnent des coefficients de correction qui peuvent être considérés 

comme une solution simples et efficaces pour l’estimation de la capacité portante des 

fondations.  

La capacité portante des fondations superficielles a été traitée aussi en utilisant la méthode des 

caractéristiques, cette méthode de solution a été utilisée par Bolton et Lau (1993). L’évolution  

de  la  théorie  de  la  plasticité, traduit par la naissance de la méthode d’analyse limite (calcul  

à la rupture), cette dernière a offert des outils  d’analyse  qui proposent  un  nouveau  regard  

sur  les  méthodes  de  calculs  classiques. Les calculs élasto-plastiques en utilisant les 

éléments finis ou les différences finies, permettrent de prendre en considération des détails 

considérables comme la complexité de la loi de comportement, les caractéristiques du sol et la 

géométrie de la fondation. Cependant, ce type d’analyse exigence une grande capacité de 

stockage de données et un temps excessif d’exécution.   

Les fondations superficielles sont utilisées pour l’industrie offshore du pétrole et du gaz, parce 

que dans certains cas les pieux profonds ne sont pas pratiques, pour cela des structures de 

bases gravitaires en béton (Gravity−based structure (GBS)) sont développées (Gourvenec et 

Randolph, 2011). Ce type de fondation est utilisé avec un système de jupe sous la fondation, 
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ces jupes sont principalement utilisées pour transférer les charges vers des couches sous-

jacentes du sol  plus résistant et aussi afin de résister efficacement contre les charges de 

glissement. La longueur de la pénétration de ces jupes est considérée comme une profondeur 

d’encastrement de la fondation superficielle (Yun et Bransby, 2007 ; Yun et Bransby, 2009). 

Pour ces raisons les fondations offshores sont traitées comme des fondations superficielles 

encastrées (Tani et Craig, 1995 ; Gourvenec, 2007).  

Les  fondations (GBS) sont généralement installées à une profondeur de 100-150m dans le 

fond marin dans des conditions favorables pour la fondation, dans un sable dense ou argile 

raide (Puech et France, 2004). Les fondations offshores sont soumises à une charge verticale 

provoquée par le poids propre de l’ouvrage et des charges horizontales engendrées par le vent 

et les vagues, en produisant un chargement combiné sur la fondation.  

L’objectif de cette thèse est d’examiner par des calculs élasto-plastiques, la charge limite 

d’une fondation superficielle filante et encastrée dans un sol à une profondeur D, sous la 

combinaison d’un chargement vertical et horizontal. Les méthodes classiques ont traité l’effet 

de l’encastrement de la fondation sur sa capacité portante, par l’inclusion d’un coefficient de 

profondeur à l’équation initiale proposée par Terzaghi en (1943) ; cependant, les valeurs 

proposées pour ce coefficient présentent une large divergence entre les chercheurs. 

Une approche alternative des méthodes classiques pour déterminer la combinaison de 

chargement (vertical, horizontal et moment) qui provoque la rupture a été présentée par 

Butterfied et Ticof, (1979). A partir des résultats expérimentaux, ils ont proposé des 

diagrammes d’interaction entre deux paramètres de chargement (charge verticale et 

horizontale, ou charge verticale et moment). Les résultats de cette méthode sont présentés 

dans cette thèse et comparés à ceux obtenus par les méthodes classiques.  

Cette  thèse  vise à clarifier et présenter l’apport de l’élasto-plasticité pour calculer la charge 

limite des fondations superficielles encastrées, sous l’effet d’un chargement vertical et incliné, 

ainsi que l’analyse des différents mécanismes de rupture. Ce travail contribue à l’étude 

numérique bidimensionnelle de la charge limite des fondations superficielles en utilisant le 

code FLAC (Fast Lagrangian Analysis of Continua) en différences finies explicites. 

La présente thèse comporte cinq chapitres, répartis en deux parties. La première partie 

présente une synthèse bibliographique, qui est divisée en trois chapitres : 

 Le premier chapitre, présente un certain nombre de connaissances générales sur les 

fondations superficielles, et les différents mécanismes de rupture. 
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 Le deuxième chapitre est consacré à la présentation des différentes méthodes de calcul  de  

la charge limite et la comparaison entre ces méthodes. 

 Le troisième chapitre est consacré à la présentation des travaux effectués pour l’étude des 

fondations superficielles sous un chargement vertical ou incliné. 

 Le quatrième le chapitre, présente une description générale de l’outil de calcul FLAC 

(2005),  ainsi  que  les  modèles  de  comportement utilisés  dans la  présente étude. 

La deuxième partie est composée de deux chapitres. 

 Le cinquième chapitre présente la validation de la  procédure  de  simulation numérique de 

la capacité  portante  d’une fondation superficielle. Egalement, les résultats numériques 

obtenus pour une fondation encastrée dans un sol purement cohérent avec une cohésion 

non drainée constante et sous un chargement vertical centré ou incliné centré. Cette étude 

a été effectuée en variant les conditions de l’interface sol-fondation (parfaitement lisse, 

parfaitement rugueuse). 

 Le dernier  chapitre présente une deuxième contribution qui concerne l’étude numérique 

d’une fondation encastrée dans un sol purement frottant sous un chargement vertical 

centré ou incliné centré. 

Enfin, cette thèse se termine par une conclusion générale et la présentation de quelques 

perspectives pour futurs travaux de recherche. 
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Chapitre I   

Aperçu bibliographique sur le comportement des fondations 

superficielles 

1.1 Introduction  

Le sol qui supporte les charges transmises par la fondation doit être suffisamment capable 

pour assurer la sécurité et la stabilité du système structure-fondation-sol, en plus il doit être 

utilisable sans tassement excessif. La résistance limite au cisaillement au-delà de laquelle le 

sol s'effondre ou devient instable est nommée la capacité portante ultime. L’étude de la 

capacité portante des fondations superficielles, forme un sujet de recherche d’intérêt qui n’est 

pas uniquement académique ; c’est la pratique quotidienne des ingénieurs.  

Ce chapitre regroupe les notions de base sur les fondations superficielles et présente les 

principaux types des fondations superficielles, les modes de rupture sous un chargement 

vertical. Les différentes expressions de la capacité portante basées sur les théories d’équilibre 

plastiques, proposées par Prandtl (1920), Terzaghi (1943) et Meyerhof (1951), sont présentées 

d’une façon détaillée. Aussi, ce premier chapitre est consacré à la présentation du 

comportement des fondations superficielles et donne une synthèse sur les différentes 

expressions des facteurs de la capacité portante développées par différents chercheurs.  

1.2 Principaux types des fondations superficielles   

Les éléments géométriques qui définissent une fondation superficielle sont: 

− B : la largeur de la fondation. 

− L : la longueur de la fondation. 

D : l'encastrement qui est la profondeur de la base de fondation. 



Chapitre I                                          Aperçu bibliographique sur le comportement des fondations superficielles  

 5 

Une fondation est dite superficielle si D < 1,5B. Suivant les dimensions des semelles, elles 

sont classées :  

Généralement de largeur  B modeste (au plus quelques mètres) et de grande longueur  L (L/B 

> 10 pour fixer les idées). 

1.2.1 Les semelles isolées  

Dont les dimensions en plan  B et L sont toutes deux au plus de quelques mètres ; cette 

catégorie inclut les semelles carrées (B/L = 1) et les semelles circulaires (de diamètre B). 

1.2.2 Les radiers ou  dallages  

De dimensions  B et  L importantes, cette catégorie inclut les radiers généraux: 

 

 

 

                            

Semelle filante                                                Semelle carrée 

 

 

 

 

                                                           Radier ou dallage 

 

Figure 1.1– Types des fondations superficielles. 

1.3 Mécanismes de rupture des fondations superficielles  

D’après Vesić (1963), les modes de rupture des fondations superficielles peuvent être divisés 

en trois types, le premier est caractérisé par une rupture de cisaillement généralisé, le 

deuxième est une rupture par cisaillement localisé, et le troisième est une rupture par 

poinçonnement. Les observations expérimentales de Vesić (1963), montrent que le type de 

mécanisme de rupture mis en jeu lors du chargement d’une fondation rigide dépend 

essentiellement de la densité du sable. 
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1.3.1 Rupture par cisaillement généralisé  

La Figure 1.2 (a) montre une fondation superficielle de largeur B située à une profondeur Df 

et posée sur un sable dense. Si cette fondation est soumise à une charge Q, que l'on augmente 

progressivement, on observe lorsque la charge atteint la valeur ultime Qu, une rupture par 

cisaillement généralisé qui se caractérise par une surface de rupture continue du coin de la 

fondation à la surface du sol ; dans ce cas, la charge limite est la valeur au pic de contrainte 

(Figure 1.2 (b)). 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1.2– Rupture par cisaillement généralisé (Vesić, 1963) 

1.3.2 Rupture par cisaillement localisé  

Dans le cas d’une fondation posée sur un sable lâche (Figure 1.3 (a)), on note une rupture par 

cisaillement localisé ; ce type de rupture est caractérisé par un gonflement du sol au voisinage 

de la fondation, et la surface de rupture ne débouche pas à la surface du sol. La courbe charge 

déplacement est réprésentée sur la Figure 1.3 (b). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1.3– Rupture par cisaillement localisé (Vesić, 1963). 
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1.3.3 Rupture par poinçonnement  

La Figure 1.4 (a) montre la même fondation posée sur un sable lâche, lorsque les dimensions 

ou l’enfouissement de la fondation sont augmentées, le mode de rupture tend de la rupture 

généralisée vers le poinçonnement. Dans ce cas, la courbe de charge-tassement est présentée 

sur la Figure 1.4 (b) . Une valeur de pic de la charge par unité de surface n'est jamais observée. 

La capacité portante ultime qu est définie comme le point où le rapport ΔS/Δq  devient le plus 

grand et reste presque constante par la suite. Dans ce cas, la surface de rupture ne s'étend pas 

jusqu'à la surface du sol. La fondation pénètre verticalement dans le massif sans mobiliser le 

sol qui n’est pas directement sous la fondation. Ce type de rupture est désigné par Vesić 

(1973) comme rupture par poinçonnement.  

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1.4– Rupture par poinçonnement (Vesić, 1963). 

1.4 Capacité portante des fondations superficielles  

La capacité portante ultime est l'intensité de la pression à laquelle le sol subit une rupture par 

cisaillement. La détermination de la capacité portante d’une fondation superficielle, reposant 

sur une couche de sol de résistance donnée, constitue une des questions les plus anciennes et 

fondamentales de mécanique du sol.  

L'application d'une pression inférieure à la valeur de la pression de rupture ne garantit pas que 

le tassement de la fondation soit dans des limites acceptables. Par conséquent, l'analyse de 

tassement doit généralement être réalisée puisque la plupart des structures sont sensibles aux 

tassements excessifs (Merifield, 2005). 

Terzaghi (1943) était le premier qui a proposé une méthode pour prendre en considération le 

poids du sol par le principe de superposition. Terzaghi a développé la théorie de Prandtl 
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(1920). L’expression de Terzaghi (1943), est basée sur le principe de superposition qui 

combine trois termes; le premier terme représente la charge limite pour un massif pesant et 

purement frottant, le deuxième terme représente la charge limite pour un massif frottant et 

cohérent, mais non pesant, le troisième terme représente la charge limite pour un massif 

purement frottant, non pesant, et soumis à une surcharge uniforme à côté de la fondation; 

l’expression de Terzaghi s’écrit sous la forme: 

                                                       qcu qNcNN
B

q  



2
                                              [1.1] 

avec : qu = contrainte de rupture (capacité portante); B = la largeur de la semelle; γ = poids 

volumique du sol; q = surcharge verticale latérale à la semelle; c = cohésion du sol sous la 

base de la semelle; Nγ, Nc et Nq  = facteurs de portance.  

De nombreuses études ont été effectuées après Terzaghi (1943) en utilisant différentes 

méthodes pour calculer la capacité portante des fondations superficielles, en supposant des 

hypothèses différentes sur les caractéristiques mécaniques et géométriques de la semelle et la 

forme de la zone en équilibre limite. 

1.4.1 Théorie de Prandtl (1920) 

La première solution de la capacité portante ultime du sol pour les fondations superficielles  

(Df  B) a été donnée par Prandtl (la Figure 1.5), en utilisant la théorie d’équilibre plastique. 

La zone de rupture obtenue par Prandtl (1920) pour une fondation filante est illustrée sur la 

partie gauche de la Figure 1.5. Elle consiste en trois zones, la zone I, zone conique cisaillée, 

qui se déplace vers le bas (la zone active de Rankine), zone II, elle est plastique avec ces 

courbes limites comme une spirale logarithmique centrée en A (zone de cisaillement radial) et 

la zone III forcée par une pression passive vers le haut et vers l'extérieur (la zone passive de 

Rankine). Prandtl (1920) a donné l’expression suivante pour calculer la capacité portante 

ultime qu : 

                                            1
2

1

tan

tan 







 


eKKB

c
q PPu                                      [1. 2] 

 

où : c,  : la cohésion et l’angle de frottement interne du sol. 

γ: le poids volumique du sol. 
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KP : coefficient de la pression passive du sol de Rankine =




sin1

sin1




 

La solution de Prandtl (1920) est faite originalement pour un sol non pesant, sauf que le terme 

1/2γB PK  dans l’équation est ajouté plus tard pour tenir compte de la force provoquée par la 

pression de surcharge. Prandtl (1920) a supposé une base lisse de la semelle. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1. 5– Mécanisme de rupture proposé par Prandtl (1920)  et Terzaghi (1943). (Kameswara 

Rao, 2011). 

1.4.2 Théorie de Terzaghi (1943)  

Terzaghi a modifié la solution de Prandtl (1920) pour introduire le poids du sol et la régosité 

de la semelle. Il a supposé que la forme générale des différentes zones (I, II, III) est la même 

que celles proposée par Prandtl (1920), malgré que le poids du sol contenu dans ces zones de 

rupture est inclus dans l'analyse. La comparaison entre le mécanisme proposé par Prandtl 

(1920) pour une fondation lisse et celui de Terzaghi (1943) pour une fondation rugueuse est 

montrée sur la Figure 1.5. Il est clair à partir de la solution de Terzaghi pour une fondation 

lisse que les zones de rupture sont identiques à celles de Prandtl (1920), par ailleurs les zones 

I, II et III sont différentes pour une fondation rugueuse.  

Terzaghi a fait  les hypothèses suivantes pour développer une équation qui détermine la 

charge limite qu pour un sol cohérent et frottant. 

Fondation rugueuse 

 
(La théorie de Terzaghi pour une fondation 

rugueuse) 

 

Fondation lisse 

 (La théorie de Prandtl et Terzaghi pour une 

fondation lisse) 

 

B 

 



Chapitre I                                          Aperçu bibliographique sur le comportement des fondations superficielles  

 10 

 le sol est semi-infini, homogène (propriétés  mécaniques identiques en tout point du 

matériau) et isotrope (propriétés physiques identiques dans toutes les directions) ; le 

problème est bidimensionnel ; 

 la base de la fondation est rugueuse ; 

 la rupture est développée par cisaillement général ; 

 la charge est verticale et symétrique. ; 

 la surface du sol est horizontale ; 

 la pression de la surcharge au niveau de la base de la fondation est équivalente à la 

surcharge q0=γDf . 

 le principe de superposition est valide. 

 la loi de Coulomb est strictement valide : τ=c+σtan . 

Avant que la charge sur la fondation soit appliquée, le sol situé au dessous du niveau de la 

base de la fondation est dans un état d'équilibre élastique. Lorsque la charge sur la fondation 

augmente au-delà d'une valeur critique, le sol passe peu à peu dans un état d'équilibre 

plastique. Au cours de ce processus de transition de l’état d’équilibre élastique à l’état 

d’équilibre plastique, la distribution des réactions du sol sur la base de la fondation et 

l'orientation des contraintes principales dans le sol sous la fondation changent. Si les 

propriétés mécaniques du sol sont telles que la déformation qui précède la rupture du sol par 

écoulement plastique est très faible, alors la fondation ne s'enfonce pas dans le sol jusqu'à 

l’obtention d’un état d'équilibre plastique. La rupture se produit par glissement dans les deux 

directions vers l'extérieur.  

La Figure 1.6 (a) montre la ligne def  de ces surfaces et elle se compose d'une partie courbe de 

et une partie plane ef qui coupe la surface horizontale d'un angle de 45°–  /2. Ce type de 

rupture est appelée rupture par cisaillement généralisé.  

D’après Terzaghi (1943), les conditions de la rupture par cisaillement généralisé illustrées sur 

la Figure 1.6 (a) ne sont jamais complètement satisfaites, parce que la compression 

horizontale du sol situé immédiatement en dessous du niveau de la base de la fondation n’est 

pas suffisante, sur les deux côtés de la base, pour produire l'état d'équilibre plastique dans 

toute la partie supérieure de zone aef. Par conséquent, on doit s'attendre à une rupture 

similaire à celle illustrée sur la Figure 1.6 (b). En raison de l’insuffisance de la compression 
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latérale, la rupture par cisaillement se produit même si la partie supérieure des zones est 

encore dans un état d'équilibre élastique. 

Par ailleurs, si les propriétés mécaniques du sol sont telles que l’écoulement plastique est 

précédé par une déformation très importante, l'approche de la rupture par cisaillement 

généralisé est associée à une augmentation rapide du tassement. Le critère de la rupture du sol, 

représentée par une augmentation notable de la pente de la courbe du tassement, est satisfaite 

avant que la rupture se propage jusqu’à la surface. Par conséquent, ce type de rupture sera 

appelée rupture par cisaillement localisé. 

Á partir de la Figure 1.6 (a) si Df  2B, la résistance au cisaillement du sol situé au-dessus du 

niveau de la base de la fondation est négligée. En d'autres termes, le sol situé au-dessus de ce 

niveau avec un poids volumique γ est remplacé par une surcharge q = γDf par unité de surface. 

La Figure 1.6 (c) est basée sur l’élimination complète du frottement et de la cohésion entre la 

base de la fondation et le sol (base lisse). La zone d'équilibre plastique représentée sur cette 

Figure par la zone ff1e1de peut être subdivisée en : (I) une zone en forme de coin située sous la 

fondation chargée, dans lequel les grandes contraintes principales sont verticales, (II) deux 

zones de cisaillement radial, ade et bde1 qui éménent des bords extérieurs de la fondation 

chargée, dont les limites croisent l'horizontale par des angles de  45°+  /2 et 45°–  /2, et 

(III) deux zones passives de Rankine. Les lignes en pointillés sur le côté droit de la Figure 1.6 

(c) indiquent les limites des zones I à III au moment de la rupture du sol et les lignes pleines 

représentent les mêmes limites tandis que la charge s'enfonce dans le sol. Le sol situé dans la 

zone centrale I se propage latéralement (La surface de rupture proposée par Prandtl (1920)). 

Si la charge est transmise au sol au moyen d'une fondation filante avec une base rugueuse 

comme le montre la Figure 1.6 (d), la tendance du sol situé dans la Zone I de propagation est 

contrecarrée par le frottement et la cohésion entre le sol et la base de la fondation. À cause de 

l'existence de cette résistance, la propagation latérale du sol situé immédiatement au-dessous 

de la base de la fondation reste en permanence dans un état d'équilibre élastique et le sol situé 

dans la zone centrale se comporte comme s'il s'agit d'une partie de la fondation. La profondeur 

de ce corps en forme de coin de sol reste pratiquement inchangeable.  Selon la théorie de la 

plasticité, les surfaces potentielles de glissement en matière plastique idéale se croisent dans 

chaque point de la zone d’équilibre plastique à un angle (90°-  ). Donc la limite ad de la 

Figure 1.6 (d) doit augmenter d’un angle   par rapport à l’horizontale à condition que le 
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frottement et la cohésion entre le sol et la base de la fondation soient suffisant pour éviter le 

mouvement de glissement à la base.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1. 6– Théorie de la capacité portante de Terzaghi (1943). 

Les calculs ont montré que l'angle de frottement de la base nécessaire pour produire l'état 

d'écoulement plastique illustré sur la Figure 1.6 (d) est très inférieur à l'angle de la résistance 

au cisaillement du sol. Par conséquent, la limite inférieure de la zone centrale au-dessous de la 

fondation peut toujours être supposée augmenter d’un angle   par rapport à l'horizontale. 

Cependant, dans la théorie, l'angle de la pente de ces limites peut avoir n'importe quelle valeur 

ψ intermédiaire entre les deux angles   et  45°+ /2. 

Quel que soit l'angle des limites de pente, d’après Terzaghi (1943) la fondation ne peut pas 

s’enfoncer dans le sol sauf si la pression exercée par la charge appliquée sur le sol dans la 

Élastique 

Plastique (b) 

Base lisse 

(c) 

Base rugueuse 

(d) 

(a) 
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facette inclinée de la zone I sera égale à la pression passive du sol. Et la capacité portante 

limite est déterminée par la condition que la somme des composantes verticales des forces qui 

agissent sur le sol situé dans la zone centrale I doit être égale à zéro. 

Terzaghi a développé son équation de la capacité portante pour une fondation filante par 

l’analyse des forces qui agissent sur le coin abd de la Figure 1.6 (a). Puisque la fondation est 

superficielle le remplacement du sol  au-dessus niveau de la fondation par une surcharge q est 

justifié : 

                                                             q = γDf                                                                     [1.3] 

La résistance au cisaillement du sol est déterminée par l'équation de Coulomb (1773) : 

                                                             τ=c+σtan                                                                 [1.4] 

La contrainte de cisaillement à la surface de contact ad à l'instant de la rupture est donnée 

par : 

                                                           ppt=c+ ppn tan                                                            [1.5] 

Sachant que ppn est la composante normale de la pression passive du sol par unité de surface 

de la face de contact. La pression passive du sol sur chacune des faces ad et bd est constituée 

de deux composants, Pp, agissant sur un angle   par rapport à la normale sur la face de 

contact et la cohésion : 

                                                               c
B

Ca
cos

                                                            [1. 6] 

L’équilibre de la masse du sol située dans la zone abd d'équilibre élastique exige que la 

somme des forces verticales, y compris le poids du sol dans la zone  γB
2
 doivent être égale à 

zéro. 

                                                     0tan22tan2   BcPBQ PD                               [1. 7] 

d’où : 

                                                          tantan22 2BBcPQ PD                                  [1. 8] 

si Df= 0, q=0 et c =0 

                                                       



 PP KBP

2

2

cos

tan

2
1                                                [1. 9] 
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                                                 







 1

²cos
tan

2
12 2


 



P

D

K
BQQ                              [1. 10] 

où : 

                                                       







 1

²cos
tan

2
1








PK
N                                             [1. 11] 

si γ=0 : 

                                    qc

PqPc
qc BqNBcN

K
Bq

K
BcQQ 22

²cos
2tan

²cos
2 














   [1. 12] 

si c=0, q=0 et γ≠0: 

                                                ² tan 1 2
cos ²

PK
Q B B BN



   


 
    

 
                          [1. 13] 

Donc nous pouvons supposer, avec une précision suffisante, l’expression suivante: 

 

                                          NBBqNBcNQQQQ qcqcD ²222                        [1. 14] 

avec : 

QD : la charge limite 

Qc : représente la charge que pourrait supporter le sol non pesant  si la surcharge q est égale 

est nulle (γ=0 et q=0). 

Qq : représente la charge que pourrait supporter le sol si sa capacité portante est exclusivement 

due à la surcharge q (γ=0 et c=0).  

Nc, Nγ et Nq : les facteurs de la capacité portante 

                                               NBNDcNBQQQQ qfcqcD  2                    [1. 15] 

 

                                               1cot1

2
45cos2

cot
2

2



























 

 qc NN 



                  [1. 16] 
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





 



2
45cos2 2

2




qN                                            [1. 17] 

 

où :                                          

                                                   





 

2
75.0,tan  

 e                                      [1. 18] 

où Kpγ : coefficient de la pression passive du sol. 

Par exemple, pour  =0, Nc=5.7, Nq=1, Nγ=0. 

Si la résistance au glissement à la base de la fondation n'est pas suffisante pour réduire l'angle 

ψ (l’angle entre le plan de la zone I immédiatement sous la base de la fondation et 

l’horizontal) à la valeur   les valeurs des facteurs de la capacité de la fondation sont plus 

petites que celles données par les équations [1.11], [1.16] et  [1.17].  

si  <ψ<45°+ /2 : 

                                               
 

  1sin1
cossin

cos
tan 2 


 




 cN                             [1. 19] 

 

                                                    
 














2
45tan

cos

cos 2 





qN                                   [1. 20] 

où :       

                                                     
 tan

2
75.0,tan







  e                           [1. 21] 

si : ψ=45°+ /2 (base parfaitement lisse): 

                                                        















 1

2
45²tancot


 aNc                                  [1. 22] 

et : 

                                                            









2
45²tan2 

qN                                       [1. 23] 
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où : 

                                                                  



tan

2

1

e                                                       [1. 24] 

Pour une fondation filante avec une base parfaitement lisse la valeur ψ, est égale à 45°+ /2. 

Si en plus  =0 : Nc=5.14, Nq=1et  Nγ=0. 

1.4.3 Théorie de Meyerhof (1951)  

En 1951, Meyerhof a publié sa théorie de la capacité portante pour une fondation superficielle 

rigide à base rugueuse. La surface de rupture pour la charge limite sous une fondation filante 

superficielle est illustrée sur la Figure 1.7.  Le coin triangulaire élastique abc est illustré sur la 

Figure 1.7, bcd est la zone de cisaillement radial avec cd l’arc de spirale logarithmique, et bde 

est une zone de cisaillement mixé, dans laquelle le cisaillement varie entre les limites de 

cisaillement radial et plane dépendant de l’encastrement et de la rugosité de la fondation. Le 

plan be est nommé la surface équivalente libre. Les contraintes normales et de cisaillement 

dans le plan be sont respectivement p0 et s0. La méthode de superposition est utilisée pour 

déterminer la contribution de la cohésion c, le poids volumique γ, et l’angle de frottement   

sur la capacité portante ultime qu d’une fondation filante. 

La plupart des variations dans la capacité portante viennent par l’hypothèse donnée pour 

l’angle acd et abd’ où bien (ace) de la Figure 1.8(c). Terzaghi (1943) a considéré que la ligne 

be  est horizontale. Meyerhof a varié l’angle ψ pour une "minimale" qult  est la ligne 

'bd jusqu'à la surface libre. La Figure 1.8 montre bien la différence entre les surfaces de 

rupture proposées par Terzaghi (1943)  et Meyerhof (1951). L’équation de Meyerhof est 

probablement plus utilisée que celle de Terzaghi (1943) et cela à cause de sa forme plus apte 

pour les coefficients de forme et d’encastrement mais le plus important est l’inclusion de 

l’effet de l’inclinaison de la charge. 
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Figure 1. 7–  Surface de rupture pour une fondation filante d’après Meyerhof (1951). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1.8– Comparaison entre les mécanismes de rupture de Terzaghi (1943) et Meyerhof 

(1951), d’après Bowles (1996) (a) fondation superficielle avec une base rugueuse. (b) forces 

appliquées sur la zone I (Terzaghi, 1943). (c) mécanismes de rupture de de Terzaghi (1943) et 

Meyerhof (1951). 
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1.4.4 Equations de la capacité portante  

De nombreux auteurs ont introduit des modifications sur l’équation Terzaghi (1943) pour 

calculer de la capacité portante d’une fondation superficielle en considérant l’effet de la forme 

et l’encastrement de la fondation, l’inclinaison de la charge ou de la fondation…etc. Toutes 

les équations ont une allure identique puisqu’elles suivent la superposition des trois termes 

introduite par Terzaghi (1943). Les Tableaux 1.1 et 1.2 récapitulent respectivement les 

équations de la capacité portante et les facteurs de portance proposés par Terzaghi (1943), 

Meyerhof (1963), Hansen (1970) et Vesić (1973, 1975b)  Hansen (1970) et Vesić (1973-

1975b) ont proposé des équations générales de la capacité portante des fondations 

superficilles, Dans ces équation les facteurs de forme, d’encastrement et d’autres facteurs sont 

ajoutés.   

1.4.5 Facteur de portance Nc de Skempton (1951) 

Pour les sols argileux saturés, Skempton (1951) a proposé l’équation suivante pour une 

fondation filante : 

                                                                   fcu DcNq                                                  [1.25] 

ou bien : 

                                                               cfunu cNDqq                                             [1. 26] 

                                                                   
s

c

s

nu

na
F

cN

F

q
q                                               [1. 27] 

Les limites supérieures et inférieures des valeurs de Nc pour une fondation filante et carrée 

peuvent être écrites comme indiqué dans le Tableau 1.3.  

 

Tableau 1. 3– Limites supérieures et inférieures de Nc pour une fondation filante et carrée 

d’après Skempton (1951). 

Type de la fondation Rapport Df/B Valeurs de Nc 

Filante 
0 

≥4 

5,14 

7,5 

carré 
0 

≥4 

6,2 

9,0 
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Tableau 1. 1– Equations de la capacité portante proposées par différents auteurs 

(Bowles, 1996). 

Terzaghi (1943) : 

 sBNNqscNq qccult
2

1
  ; terme de profondeur :







 



2
45cos2 2

2




qN  







 

2
75.0,tan  

 e  ;  1cot  qc NN   terme de cohésion 









 1

cos
tan

2

1
2 






pK
N  terme de surface 

Types de fondations: filante    circulaire     carrée 

                         sc=     1.0         1.3               1.3 

                        sγ=     1.0         0.6               0.8    

Meyerhof (1963) : 

Chargement vertical :           dsBNdsNqdscNq qqqcccult
2

1
  

Chargement incliné :           idBNidNqidcNq qqqcccult
2

1
  











2
45²tantan eNq  ;  1cot  qc NN   ;   )4.1tan(1   qNN                                                                 

Hansen (1970) : 

Chargement général :              bgidsBNbgidsNqbgidscNq qqqqqqccccccult
2

1
  

Quand                       =0. 

On utilise                   qgbidscq cccccuult  114.5  











2
45²tantan eNq    ;  1cot  qc NN   ;    tan15.1  qNN                         

Vesić  (1973, 1975b) : 

Les mêmes équations de Hansen :      

         









2
45²tantan eNq  

                                                  1cot  qc NN   

     tan12  qNN  
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Tableau 1. 2– Facteurs de capacité portante (Mabrouki, 2010). 

 

 (°) 

Terzaghi (1943) 

Meyerhof (1963), 

Hansen (1970) et Vesić 

(1975) 

Nγ 

Nc Nq Nγ       Nc Nq 
Meyerhof 

(1963) 

Hansen 

(1970) 

Vesić 

(1975) 

0 5,7 1,0 0,0 5,14 1,0 0,0 0,0 0,0 

5 7,3 1,6 0,5 6,49 1,6 0,1 0,1 0,4 

10 9,6 2,7 1,2 8,34 2,5 0,4 0,4 1,2 

15 12,9 4,4 2,5 10,97 3,9 1,1 1,2 2,6 

20 17,7 7,4 5,0 14,83 6,4 2,9 2,9 5,4 

25 25,1 12,7 9,7 20,71 10,7 6,8 6,8 10,9 

30 37,2 22,5 19,7 30,13 18,4 15,7 15,1 22,4 

34 52,6 36,5 36,0 42,14 29,4 31,1 28,7 41,0 

35 57,8 41,4 42,4 46,12 33,30 37,15 33,92 48,03 

40 95,7 81,3 100,4 75,25 64,1 93,6 79,4 109,3 

45 172,3 173,3 297,5 133,73 134,7 262,3 200,5 271,3 

48 258,3 287,9 780,1 199,26 222,31 526,44 / / 

50 347,5 415,1 1153,2 266,50 318,5 871,7 567,4 761,3 

1.5 Répartition des contraintes sous les fondations superficielles 

La face inferieure de la fondation exerce sur le sol une distribution de contraintes, appelée 

pression de contact.  En pratique, on admet généralement que la pression de contact est 

distribuée uniformément sous les semelles de la fondation. Cette hypothèse simplificatrice 

rends très aisé le calcul des efforts dans la fondation ainsi que celui des tassements. Mais en 

réalité cette distribution n’est pas uniforme et elle dépend de la rigidité de la fondation, des 

propriétés de l’interface et de la nature du sol (Costet et Sanglerat, 1983).    

Pour une plaque très souple qui peut suivre toutes les déformations du terrain, la pression de 

contact sera distribuée uniformément, mais le tassement sera inégalement réparti. Par contre, 

si la plaque est infiniment rigide le tassement sera uniforme, mais il ne sera pas de même pour 

la pression de contact. Dans le cas d’un sol idéal parfaitement élastique d’après la solution de 

Boussinesq, bornée par la résistance du sol, la contrainte verticale aux bords de la fondation 

est infinie. 
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Dans la réalité la fondation est plus ou moins flexible et on se trouve dans un cas 

intermédiaire : la distribution de la pression de contact n’est pas uniforme, mais elle n’a pas 

non plus une allure aussi marquée que dans le cas d’une fondation très rigide. La répartition 

observée s’adapte à la fois aux caractéristiques de la fondation et du terrain pour que les 

déformations verticales de l’une soient identiques aux tassements de l’autre.  

Dans un milieu cohérent, la répartition est très voisine de la réparation théorique de 

Boussinesq ; sur le bord de la plaque, en effet,  bien que le terrain ne soit pas chargé il peut 

supporter des contrainte élevées par suite de sa cohésion. Des zones plastiques se forment sur 

le bord de la plaque pour permettre l’ajustement de la répartition théorique et limiter la 

contrainte à la valeur maximale correspondant à l’apparition de l’équilibre limite. La 

distribution des contraintes sous la fondation dans un milieu cohérent est illustrée dans la 

Figure 1.9 (a). Par contre, dans un milieu pulvérulent, la situation est tout autre, sur le bord de 

la plaque, la pression de contact est forcément très faible puisque la contrainte sur une facette 

verticale est pratiquement nulle et que la résistance au cisaillement est due seulement au 

frottement interne. La distribution des contraintes sous la fondation dans un milieu 

pulvérulent est illustrée dans la Figure 1.9 (b). (Costet etSanglerat, 1983). 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 1. 9– Pression de contact. (a) milieu cohérent ; (b) milieu pulvérulent. 

1.6 Fondations superficielles pour l’industrie offshore du pétrole et du gaz 

Les fondations superficielles sont introduites dans la conception superficielles offshore qui 

pénètrent dans le fond marin pour résister à des forces de renversement élevées. Elles sont 

devenues une solution économique et parfois la seule solution pratique comme une alternative 

des pieux profonds. 

(a) (b) 
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Historiquement, les fondations superficielles offshore comprenaient de grandes bases 

gravitaires en béton, supportant de grandes sous-structures fixes, ou des planchers de stabilité 

(mud-mats) en acier utilisées comme support temporaire pour la plate-forme en treillis 

métalliques (jacket) traditionnelles avant l'installation des pieux. Ces derniers temps, les 

fondations superficielles sont devenues plus diversifiées et comprennent maintenant des 

fondations en béton ou en acier utilisées comme ancres pour plates-formes flottantes ou 

comme supports permanents pour des structures de plate-forme en treillis métalliques (jacket) 

au lieu de pieux, ou comme fondations pour une variété de structures de fond de mer 

habituellement petites. Les fondation à base gravitaire s’appuient sur une surface résistante 

des fonds marins mais où des dépôts superficiels plus doux existent, les jupes (skirts) sont 

fournies pour confiner le sol de surface molle et transmettre les charges de la fondation à un 

sol plus profond et plus résistant. Les jupes sont fournies autour de la périphérie de la 

fondation pénétrent verticalement dans le fond marin en confinant le sol. Différentes 

applications des fondations superficielles offshore sont présentées sur la Figure 1.10.  

Figure 1. 10–Applications des fondations superficielles pour l’industrie offshore du 

pétrole et du gaz. (a) Plates-formes à base gravitaire (GBS), (b) GBS, (c) Plates-formes à 

câble tendu (TLP), (d) plate-forme en treillis métalliques (jacket), (e) Plate-forme submersible 

(flottante). 
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1.6.1 Types des fondations superficielles offshore 

1.6.1.1 Plates-formes à base gravitaire (GBS) 

Les plates-formes à base gravitaire (GBS) s'appuient principalement sur leur poids et la taille 

de leur fondation sur le fond marin pour résister aux charges de l’envirenment, Bien que les 

jupes de la fondation aident à améliorer la résistance latérale et fournissent une certaine 

capacité de traction à court terme. Les plates-formes à base gravitaire (GBS) ont généralement 

équipés des jupes de 0,5 m  de longueur dans un  argile résistant et dans des sables denses à 

plus de 30 m  dans les sédiments mous. Ces plates-formes ont un poids total de l’ordre de 

800.000 à 1,2 millions de tonnes. Elles sont soumises à des charges de houle très sévères. 

1.6.2 Plates-formes à câble tendu (TLP) 

Une progression à partir du développement de section de fondations à base gravitaire à jupes 

profondes en béton armé installée été l'utilisation de l'individu ou des grappes de petites 

cellules de béton ou fondation “bucket” (Figure 1.10(c)). elles sont des petites structures 

installées sur le fond, comme les têtes de puits et les systèmes d’embases de manifold et 

toutes ces petites structures sont fondées généralement sur des fondations superficielles. Si 

l’on descend à grande profondeur, actuellement vers 1000 à 1500 m d’eau, ce qui est un 

domaine en plein développement actuellement, on passe à des plates-formes flottantes, reliées 

à des ancrages en fond de mer. Elles se différencient par la façon dont elles sont ancrées. Cela 

peut aller de l’ancrage caténaire à l’ancrage semi-tendu et à l’ancrage directement tendu 

vertica 

1.6.3 Plate-forme en treillis métalliques (jacket) 

Les plates-formes en treillis métallique (jacket) sur pieux métalliques battus (Figure 1.10(d)) 

c’est le type d’ouvrage le plus répandu dans l’offshore traditionnel. Il en existe plusieurs 

milliers dans le monde (probablement 10000). Construit de telles plates-formes sur le plateau 

continental, par 100 à 150 m de fond en général et, de façon exceptionnelle, jusqu’à 300m de 

profondeur. Les planchers de stabilité (mud-mats) sont utilisés en phase provisoire lors de la 

mise en place de la structure et avant la pose des pieux qui vont la fixer de manière définitive. 
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1.7 Conclusion 

Le calcul de la capacité portante des fondations superficielles a fait l’objet de plusieurs 

travaux depuis des dizaines d’années. La solution de la capacité portante proposée par Prandtl 

(1920), est basée sur la théorie d’équilibre plastique avec le critère de Mohr-Coulomb pour la 

résistance au cisaillement du sol pour une fondation à base lisse. Terzaghi (1943) a adopté la 

même forme des zones de la surface de rupture proposée par Prandtl (1920) pour une 

fondation lisse, en prenant en considération le poids du sol contenu dans les zones de rupture, 

et en remplaçant le sol au-dessus de niveau de la base de la fondation par un chargement 

équivalant q=γD.  

Meyerhof (1951),) a proposé la même forme de surface de rupture de Terzaghi (1943) mais en 

prenant en considération la résistance au cisaillement du sol au-dessus du niveau de la base de 

la fondation négligée par Terzaghi. Aussi, Meyerhof a inclus les coefficients de forme, 

d’encastrement et d’inclinaison de la charge. 

Les équations de Hansen (1970) et Vesić (1975) sont l’extension des travaux de Meyerhof 

(1951). Ces équations peuvent être utilisées pour des cas particuliers (base inclinée, charge 

inclinée ou excentrée,  fondation encastrée). 

Dans ce chapitre l'application de fondations superficielles dans l'environnement offshore a été 

traité. Il est habituel de considérer une fondation superficielle comme ayant une profondeur 

d'encastrement à la ration de diamètre de fondation inférieur à 1. Après un bref aperçu de la 

fondation superficielle offshore, les types et les applications des fondations superficielles sont 

ensuite présentés. 
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Chapitre II   

Méthodes de calcul de la charge limite 

2.1 Introduction   

La détermination de la charge limite des ouvrages géotechniques a fait l’objet de très 

nombreuses études théoriques et expérimentales. Les solutions de ces problèmes sont 

obtenues souvent en utilisant la théorie de la plasticité. Si on ne s'intéresse qu'à la portance de 

l'ouvrage, une approche du type calcul à la rupture (Chen, 1975 ; Salençon 1983) peut être 

satisfaisante. Cependant, dans certains cas la connaissance des 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. 

Les méthodes de calcul qui permettent de déterminer les déformations, non seulement de 

l’ouvrage étudié, mais aussi du terrain et des structures situées à proximité, ne sont pas 

nombreuses, c’est l’un des avantages de la méthode des éléments finis et des différences 

finies, qui permettent, a priori, de traiter des configurations complexes (sur le plan de la 

géométrie et du phasage de construction) et de calculer les déplacements de l’ensemble du 

domaine pris en compte dans la discrétisation. 

La détermination de la charge limite nécessite l’utilisation des méthodes de calcul appropriées 

à chaque type d’ouvrage géotechnique. Dans ce deuxième chapitre, on présente une synthèse 

bibliographique concernant les différentes méthodes utilisées, pour le calcul de la charge 

limite ou la capacité portante des fondations superficielles. Dans la littérature, on peut 

distinguer cinq grandes catégories : la méthode d’équilibre limite, la méthode des lignes de 

glissement, la méthode d’analyse limite, les essais expérimentaux et les méthodes numériques. 



Chapitre II                                                                                                  Méthodes de calcul de la charge limite                                                              

 26 

2.2 Méthode d’équilibre limite  

La méthode de l’équilibre limite, est la méthode la plus couramment utilisée dans la pratique 

du génie géotechnique. La charge limite est déterminée en supposant une surface de rupture 

de diverses formes simples : plane, circulaire ou logarithmique spirale et en utilisant le critère 

de rupture de Coulomb (1773). Cette méthode est connue comme la méthode d'équilibre 

limite. Avec cette hypothèse, les problèmes de stabilité sont réduits en un seul problème, qui 

est de trouver la position la plus dangereuse de la rupture. Dans cette méthode, il est 

également nécessaire de faire des hypothèses suffisantes en ce qui concerne la répartition des 

contraintes le long de la surface de rupture de telle sorte que l'équation générale d'équilibre, en 

termes de résultantes des forces et de moments, peut être écrite pour un problème donné 

(∑Fi=0, ∑Mj=0). La caractéristique la plus marquante de cette approche est que, peu importe 

la complexité de la géométrie d'un problème ou d'un état de chargement, il est toujours 

possible d'obtenir une solution approximative mais réaliste.  

La première contribution de cette méthode a été faite en 1773 par Coulomb qui a proposé un 

critère de rupture du sol. Plus tard, en 1857, Rankine a étudié l'équilibre limitatif d'un corps 

infini et a développé la théorie de la pression du sol en mécanique des sols. Dans ce 

développement historique, l'introduction de la relation contrainte-déformation ou relations 

constitutives des sols a été évitée.  

Les travaux de Fellenius (1926), Terzaghi (1943) et d'autres chercheurs, ont fait de la méthode 

d’équilibre limite un outil de calcul pour nombreux ingénieurs qui développent leurs propres 

solutions pratiques. La solution proposée par Terzaghi (1943), qui est la plus connue, est 

basée sur la méthode d’équilibre limite, celle-ci a été bien détaillée dans le premier chapitre 

de cette thèse. Kumbhojkar (1993) a présenté une solution numérique pour le facteur de 

portance Nγ et il a comparé ses résultats avec ceux de la méthode graphique présentée par 

Terzaghi. En se basant sur le mécanisme de Terzaghi (1943) présenté sur la figure 2.1 (a),  il a 

trouvé la valeur minimale de la pression passive Pγ sur le  coin acdf  de la Figure 2.1 (c), en 

utilisant l’équation suivante : 

                                                               0






P
                                                         [2.1] 
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Les résultats numériques de Nγ sont en bon accord avec ceux de Terzaghi (1943) calculées par 

une méthode graphique. Il est intéressant de noter que Kumbhojkar (1993) a défini un log 

spiral qui limite la zone de cisaillement radial pour chaque angle de frottement interne du 

sol .  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 2.1– Détermination de Pγ et Nγ ( ≠0, γ≠0, q=0 et c=0) (d’après Kumbhojkar, 1993)): 

(a)  Schéma de rupture d’une fondation superficielle filante ; (b) forces appliquées sur le coin 

élastique au-dessous de la semelle ; (c) détails de mécanisme de rupture. 

La méthode d’équilibre limite a été appliquée aussi par Silvestri (2003), pour déterminer la 

portance des fondations superficielles filantes. Le poids propre du sol est pris en compte à la 

fois dans le coin triangulaire rigide situé immédiatement au-dessous de la fondation et dans la 

région passive. L’angle de dilatance du sable est également considéré en faisant usage d'un 

angle de frottement modifié * défini par Davis (1968), Drescher et Detournay (1993) et 

Michalowski (1997) donnés par : 

                                                





sinsin1

sincos
tan


                                                            [2.2] 

avec : ψ : angle de dilatance. 
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  : angle de frottement apparent. 

 * : angle de frottement modifié pour tenir compte de l’angle de dilatance du sable ψ.  

Le système sol-fondation sur la Figure 2.2 montre un mécanisme de rupture symétrique (un 

mécanisme de type Prandtl). Le sable est homogène et isotrope avec un poids volumétrique γ, 

un angle de frottement  et un angle de dilatance ψ. 

  

 

 

 

                            

 

Figure 2.2− mécanisme de rupture proposé par Silvestri (2003). 

Le mécanisme se compose de trois zones: (a) un coin triangulaire (ABC), ce coin se déplace 

vers le bas avec la fondation comme un corps rigide, (b) une zone de cisaillement log spiral 

(ACD), (c) une zone passive de Rankine (ADE). Le Tableau 2.1 présente les facteurs de la 

capacité portante Nq et Nγ, obtenus par Silvestri (2003), Terzaghi (1943) et Meyerhof (1951). 

Les résultats trouvés par Silvestri (2003) sont tout à fait d'accord avec ceux de Meyerhof 

(1951). Cependant,  Terzaghi (1943) surestime les valeurs de Nq. 

Tableau 2. 1− Les facteurs de la capacité portante d’après Silvestri (2003). 

 (°) 

Nq Nγ 

Silvestri 

(2003) 

Terzaghi 

(1943) 

Meyerhof 

(1951) 

Silvestri 

(2003) 

Terzaghi 

(1943) 

Meyerhof 

(1951) 

25 10,91 12,7 10,7 9,25 9,7 6,8 

30 18,89 22,5 18,4 19,74 19,7 15,7 

35 34,29 41,4 33 44,27 42,4 36,0 

40 66,31 81,3 64,1 107,63 100,4 93,6 

45 139,74 173,3 134,7 294,37 297,5 262,3 

50 331,65 415,1 318,5 944,99 1153,2 871,2 
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2.3 Méthode des lignes de glissement  

Lors de la plastification, l'équilibre et les conditions d’écoulement sont satisfaites dans la 

région près de la fondation. La combinaison du critère de Colomb avec les équations 

d’équilibre donne un ensemble d’équations différentielles d’équilibre plastique dans cette 

région, en ajoutant les conditions aux limites en contraintes, cet ensemble d’équations 

différentielles peut être utilisé pour étudier la contrainte dans le sol sous la fondation en 

écoulement plastique. Dans le cas de la déformation plane, les deux équations d’équilibre et 

les conditions d’écoulement apparaît déterminisme statique dans le sens que le nombre des 

équations égal au nombre des inconnus. 

Afin de résoudre des problèmes spécifiques, il est pratique de transformer cet ensemble 

d’équations à des coordonnées curvilignes dont les directions à chaque point dans la région 

plastifiée coïncident avec les directions de la rupture ou du plan de la rupture. Ces directions 

sont appelées les lignes de glissement et le réseau est appelé le champ des lignes de 

glissement. Cette méthode de solution évite l'hypothèse de surfaces de glissement arbitraires, 

et produit des zones à l’intérieur desquelles l’équilibre et la déformation plastique sont 

simultanément satisfaites pour des contraintes aux frontières données. (Chen, 1975) 

Massau (1899) a utilisé la méthode des caractéristiques pour la détermination approximative 

des champs de contraintes dans les sols. Particulièrement, pour les problèmes en déformation 

plane dans des sols cohérents, Massau a établi la propriété géométrique de base du champ des 

lignes de glissement net, et a reconnu la possibilité de limitation des lignes de glissement et a 

donné une explication des discontinuités des contraintes.  

Kötter (1903) était le premier qui a établi les équations des lignes de glissement pour le cas de 

la déformation plane, qui ont  été résolus pour la première fois par Prandtl (1921) pour une 

fondation sur un sol non pesant. Dans l'analyse, il a développé la solution par un point 

singulier et a dessiné des lignes de glissement droites passant à travers ce point. Ces résultats 

ont ensuite été appliqués par Reissner (1924) et Novotortsev (1938) pour certains problèmes 

particuliers de la capacité portante des fondations sur un sol non pesant. Sokolovskii (1965) a 

adopté une procédure numérique basée sur la méthode des différences finies pour résoudre  

les équations des lignes de glissement. De Jong (1957) d'autre part a adopté une approche 

différente et a développé une procédure graphique  pour les solutions de ces équations.  
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Caquot et  Kérisel (1966) ont déterminé les valeurs de Nγ dans le cas des semelles lisses et 

rugueuses par la méthode des lignes de glissement. La Figure 2.3 montre les linges de 

glissement pour une semelle lisse. Les résultats obtenus sont présentés dans les deux 

premières colonnes du Tableau 2.2 pour une interface lisse et rugueuse, respectivement. 

Caquot et  Kérisel (1966) ont adopté les mêmes formules données par Prandtl-Reissner pour 

les facteurs Nc et Nq. 

 

 

Figure 2. 3− Courbes théoriques de glissement pour une semelle lisse d’après Caquot et  

Kérisel (1966). 

Tableau 2. 2− Valeurs des facteurs de capacité portante  de  Caquot et  Kérisel (1966) 

(Mabrouki, 2011).  

  

(degrés) 

Nγ 

semelle lisse 

Nγ 

semelle 

rugueuse 

Nγ 

coin ABC 

(Figure 2.3) 

semelle 

rugueuse 

Nq Nc 

0 

5 

10 

15 

20 

25 

30 

35 

40 

0 

0,11 

0,34 

0,78 

1,66 

3,47 

7,39 

16,4 

39,3 

0 

0,35 

0,8 

1,6 

3,5 

7,3 

15 

35 

80 

0 

0,29 

1,0 

2,3 

4,9 

10,7 

21,9 

46 

111 

1 

1,57 

2,47 

3,94 

6,40 

10,7 

18,4 

33,3 

64,2 

5,14 

6,49 

8,34 

10,98 

14,83 

20,72 

30,14 

46,12 

75,32 

Pour étudier la capacité portante d’une fondation circulaire, Bolton et Lau (1993) ont utilisé la 

méthode des caractéristiques en considérant les conditions axisymétriques (Figure 2.4); les 

hypothèses suivantes ont été supposées: 

− Le sol est un milieu rigide plastique. 

− Le sol est régi par critère d’écoulement de Coulomb. 
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− La contrainte principale intermédiaire est considérée comme étant sans rapport avec le 

critère d’écoulement, mais elle entre dans les analyses axisymétriques.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 2. 4−(a) cercle de Mohr en rupture. (b) convention de signes et notations (c) le système 

des coordonnées cylindriques et les composantes des contraintes. (c) maillage typique des 

contraintes caractéristiques. (D’après Bolton et Lau, 1993)  

Martin (2003) a utilisé la méthode des lignes de glissement et donne des exemples 

d’applications, ainsi que des tableaux de comparaison qui regroupent ses valeurs avec les 

résultats obtenus par d’autres auteurs. À titre d’exemple, on donne les tableaux 2.3 et 2.4 qui 

présentent  les valeurs de Nγ des semelles filantes et circulaires, respectivement. 

 

(

c) 

(

b) 

Direction de ligne de 

glissement 

Direction de ligne de 

glissement 

(a) 
(b) 

(c) (d) 
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Tableau 2. 3  Facteur de portance Nγ pour une semelle filante, (Mabrouki, 2011) 

 ° 

Semelle rugueuse Semelle lisse 

Martin 

(2003) 

Caquot et 

Kérisel 

(1953) 

Salençon et 

Matar 

(1982) 

Bolton et 

Lau (1993) 

Martin 

(2003) 

Sokolovskii 

(1965) 

Bolton et 

Lau (1993) 

 

5 0,113 - - 0,62 0,084 0,085 0,09 

10 0,433 1,604 0,434 1,71 0,281 0,28 0,29 

15 1,181 2,98 - 3,17 0,699 0,70 0,71 

20 2,839 5,69 2,84 5,97 1,579 1,58 1,60 

25 6,491 11,22 6,491 11,6 3,461 3,46 3,51 

30 14,75 22,69 14,75 23,6 7,653 7,65 7,74 

35 34,48 49,1 34,46 51,0 17,58 17,6 17,8 

40 85,57 114,0 85,51 121 43,19 43,25 44 

45 234,2 300 234,01 324 117,6 - 120 

50 742,9 - - 1052 372,0 - 389 

 

Tableau 2. 4 Facteur de portance Nγ pour une semelle circulaire, (Mabrouki, 2011) 

 ° 

Semelle rugueuse Semelle lisse 

Martin 

(2003) 

Salençon et 

Matar 

(1982) 

Bolton et 

Lau (1993) 

Cassidy et 

Houlsby 

(2002) 

Martin 

(2003) 

Bolton et 

Lau (1993) 

Cassidy et 

Houlsby 

(2002) 

5 0,081 - 0,68 0,067 0,0597 0,06 0,062 

10 0,322 0,33 1,37 0,266 0,2059 0,21 0,200 

15 0,932 - 2,83 0,796 0,5346 0,60 0,553 

20 2,416 2,4 6,04 2,160 1,271 1,30 1,219 

25 6,073 6,0 13,5 5,270 2,971 3,00 2,865 

30 15,52 15,2 31,9 14,13 7,111 7,10 6,935 

35 41,88 41,4 82,4 42,56 18,03 18,2 17,88 

40 123,7 121 238 129,4 50,16 51 50,46 

45 417,7 388 803 505,0 159,8 160 165,1 

50 1,71×10
3 

- 3403 2050,0 617,8 621 703,1 

2.4 Méthode d’analyse limite 

Contrairement à la méthode des lignes de glissement et à la méthode d’équilibre limite, la 

méthode d’analyse limite prend en considération de la cinématique des déformations dans 

l’analyse de rupture (la relation contrainte-déformation). Deux théorèmes  limites  ont  été  

établis,  qui  définissent deux  approches  des  charges  limites  par valeurs supérieures et par 

valeurs inférieures : 

D’après Chen (1975), le théorème des bornes inférieures : si une distribution des contraintes 

statiquement admissible (satisfait les équations d’équilibre, les conditions des contraintes aux 

frontières et le critère d’écoulement) peut être trouvé, l’écoulement plastique non confiné ne 

se produira pas à une charge inférieure (les charges trouvées ne sont pas plus grandes que la 

charge limite). A partir de cette règle, cette  approche consiste  donc  à chercher  des  champs  

de  contraintes  qui  vérifient  les  conditions  d’équilibre  statique, les critères de résistance 

des matériaux et équilibrent la plus grande charge extérieure possible (approche statique). 
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Le théorème des bornes supérieures : si un champ de vitesses cinématiquement admissible 

(les conditions des vitesses aux frontières, la compatibilité des équations relient les 

déformations et les vitesses) peut être trouvé, l’écoulement plastique doit être imminent ou a 

été réalisé auparavant (les charges trouvées ne sont pas plus petites que la charge limite). A 

partir de cette règle, cette  approche consiste  donc  à chercher  des  champs  de vitesses qui  

prennent en considération la cinématique du sol (approche cinématique).    

Salençon et Pecker (1995a, b) ont étudié le problème des semelles filantes sous une  charge 

inclinée et excentrée en tenant compte des champs de vitesse définis analytiquement à  travers 

un nombre de paramètres géométriques. Récemment, le travail théorique de Corfdir (1996) a 

permis la  construction de champs de vitesses pertinents pour les problèmes axisymétriques. 

Puzrin et Randolph (2003a, b) ont présenté une méthode théorique afin de traiter des champs 

de vitesse tridimensionnels pour les milieux purement cohérents, qui se base sur une 

transformation en coordonnées curvilignes et simplifie l’évaluation de la puissance résistante 

sur le domaine tridimensionnel. 

Soubra et al. (2003) ont proposé d’évaluer la portance d’une fondation superficielle filante 

soumise à une charge inclinée. Deux mécanismes de rupture cinématiquement admissibles on 

été considérés (Figure 2.5) dans le cadre de la méthode cinématique de la théorie de l’analyse 

limite (le théorème de la borne supérieure). Le sol considéré est un matériau de Coulomb 

caractérisé par un angle de frottement interne  et une cohésion c.  La surface du sol est 

soumise à une éventuelle surcharge uniforme d’intensité q. 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 2. 5–  Mécanismes proposés par Soubra et al. (2003) ; (a) Mécanisme de rupture en 

log-sandwich, (b) Mécanisme de rupture multibloc . 

Dans le cadre de l’analyse limite, on trouve également, le développement de la méthode de 

l’analyse limite par l’application des éléments finis linéaires.  Lyamin et Sloan (2002a, b) ont 

appliqué cette méthode pour déterminer la borne supérieure et la borne inférieure de la 

 

(a) (b) 
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capacité portante. Par la même méthode, Hjiaj et al. (2005) ont déterminé le facteur de 

portance Nγ des semelles filantes sur des sols frottants sans cohésion. Récemment,  Lyamin et 

al. (2007) ont appliqué cette méthode au calcul de la capacité portante de semelles filantes, 

carrées, rectangulaires et circulaires sur un sol frottant. 

2.5 Méthodes de calcul en déformation  

Depuis une vingtaine d’années et vu l’augmentation exponentielle de la puissance de calcul 

des ordinateurs et une diminution identique des coûts d’accès et de mise en œuvre, la méthode 

des éléments finis et la méthode des différences finies ont connu un développement très 

important dans les bureaux d’études et les centres de recherches en géotechnique. Elles 

permettent de décrire, d’expliquer et de prédire le comportement d’un ouvrage en utilisant des 

lois physiques qui relient les variations des contraintes aux déformations. Le comportement 

non-linéaire du sol est pris en considération par l’application de la charge par une série des 

incréments ou de pas. Ces méthodes numériques offrent aussi des facilités pour l’analyse de 

résultats. 

2.5.2 Méthode des éléments finis (MEF) 

La méthode des éléments finis est une technique particulière d’approximation des fonctions 

solutions par sous domaines. Les inconnues notées {U} sont des valeurs de ces fonctions en 

certains points ou nœuds de chaque sous-domaine. La forme variationnelle définie sur le 

milieu continu est ainsi représentée par une forme variationnelle dite discrétisée qui fait 

intervenir les inconnues nodales {U} (Batoz et Dhatt, 1990).  

En pratique, les logiciels de calcul par éléments finis sont devenus des outils pour l'ingénieur, 

au même titre que les méthodes de calcul traditionnelles de la mécanique des sols. 

L'utilisation d'un code de calcul a été rendue très facile par le développement de pré- et de 

post-processeurs conviviaux et simples d'emploi. 

Griffiths (1982) a présenté des analyses élasto-plastiques par la méthode des éléments finis 

pour le cas d’une semelle filante et rigide, en considérant le critère de Mohr-Coulomb. 

L’auteur adopte le principe de superposition de Terzaghi afin de calculer les trois facteurs de 

portance Nc, Nq et Nγ.   
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2.5.2 Méthode des différences finies (MDF) 

La méthode des différences finies est parmi les plus anciennes techniques numériques 

utilisées pour résoudre des équations différentielles. Dans cette méthode, toute dérivée 

présente dans le système d’équation est remplacée directement par une expression algébrique. 

Comme la méthode des éléments finis, la méthode des différences finies passe par la 

discrétisation du domaine modélisé en éléments dont les sommets constituent les nœuds du 

maillage. Mais à la différence de la méthode des éléments finis, pour laquelle les variables 

d’espace (contraintes et déplacements) varient à travers chaque élément par moyen d’une 

force d’interpolation, dans la méthode des différences finies, ces variables ne sont définies 

qu’aux nœuds de maillage (Billaux et Cundall, 1993). Il est intéressant de noter que la 

méthode des différences finies ne construit pas une matrice globale de raideur du système.  

Pour l’étude de la capacité portante d’une semelle filante Yin et al. (2001), ont utilisé des 

calculs élasto-plastique par le code FLAC en différences finies explicites ; le sol a été traité 

comme un matériau de Mohr-Coulomb. Par la même méthode, Erickson et Drescher (2002) 

ont étudié l’influence de la non-associativité et de la nature l’interface, sur les facteurs de 

portance d’une semelle circulaire. 

2.6 Critiques des  méthodes classiques  de calcul à la rupture 

Dans son ouvrage sur la méthode d’analyse limite en 1975, Chen a critiqué le non 

considération de la cinématique du sol et la satisfaction des conditions d’équilibre uniquement 

dans un sens limité par la méthode d’équilibre limite.  

La solution par la méthode des lignes de glissement consiste à construire un champ des lignes 

de glissement dans la région, qui satisfait toutes les conditions aux limites en contraintes 

concernant directement la région, ainsi que l'équilibre et les conditions d’écoulement en tout 

point à intérieur de la région. Le champ de contraintes ainsi obtenu est appelé le champ partiel 

des contraintes. La distribution des contraintes en dehors de la région du champ partiel des 

contraintes n’est pas définie. Cependant, l'inclusion importante du poids volumique du sol 

complique considérablement la solution mathématique.  

La méthode des lignes de glissement est limitée uniquement aux déformations planes ou 

axisymétriques. Ce serait juste de dire, d’après Martin (2005), que la méthode des 

caractéristiques a acquis quelques problèmes de crédibilité au cours des dernières années. 
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Ukritchon et al. (2003) et Hjiaj et al. (2005) ont observé que dans le cas d’une fondation à 

base rugueuse, la nature précise des conditions aux limites qui devraient être appliquées à la 

base de la fondation ne sont pas claires. 

Bolton et Lau (1993) ont déclaré quelques doutes concernant la méthode des caractéristiques 

comme la difficulté d'assigner les conditions aux limites sous la fondation et la difficulté 

d’accepter l'affirmation que certaines zones sont pas en état limite juste parce que les 

caractéristiques ne sont pas étendues aussi loin.  

D’après Chen (1975), par la méthode des lignes de glissement juste l’équilibre et les 

conditions d’écoulement sont pris en considération ce qui montre un point faible cumul dans 

la négligence de la relation contrainte-déformation, car les conditions aux limites impliquent 

des contraintes et des rapports de déformation qui peuvent être calculées en utilisant cette 

relation. 

Par la méthode d’analyse limite, la construction des champs statiques (cinématiques) qui sont 

statiquement (cinématiquement) et plastiquement admissibles pose un problème dans les deux 

méthodes. Cela offre l’avantage d’une description directe du champ de vitesse ou de 

contrainte appliquée. Cependant, la  difficulté d’envisager un champ de contrainte ou de 

vitesse rend ce choix inenvisageable pour des configurations compliquées et une 

compréhension profonde du problème est en général exigée. La construction des champs par 

une procédure numérique, est nécessaire parfois grâce à la nature du problème examiné ou 

favorisée par  les grandes capacités du calcul désormais disponibles. 

2.7 Critiques des  méthodes de calcul en déformation 

Les limitations de ces méthodes proviennent, pour l’essentiel, de la complexité de la 

traduction du problème physique étudié en un système d’équations. Les méthodes de calcul en 

déformation supposent généralement que le comportement du sol est linéaire et que les 

déplacements sont petits, qui implique que le comportement du sol est essentiellement linéaire 

élastique avec une rigidité constante. Cependant, le comportement du sol est non-linéaire et la 

rigidité du sol se change durant l’analyse.  

Ainsi, par ces méthodes la totalité du volume du domaine doit être discrétisée, c'est à dire, de 

grands efforts de prétraitement et de post-traitement sont nécessaires. Et en raison de grands 

systèmes d'équations, les temps d'exécution et les exigences de stockage sur disque peuvent 
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être excessifs. Et enfin, ces méthodes ne conviennent généralement pas pour les roches très 

articulées ou les sols très fissurés lorsque ces défauts sont distribués au hasard et dominent le 

comportement mécanique. 

Billaux et Cundall (1993) ont résumé que la formulation non-traductionnelle de la méthode 

des différences finies présente l’avantage de considérer tout type de maillage, ce qui rend 

cette méthode aussi souple que celle des éléments finis. Parce qu’elle est explicite et suit donc 

le comportement des matériaux au cours de leurs réponses à une sollicitation. Elle est 

particulièrement efficace pour l’étude des sols fortement non-linéaires avec de grandes 

déformations et des zones de plastification importantes. Cependant, elle présente des doutes 

au niveau de la formulation numérique. Le pas de calcul imposé très petit, il est peut être 

nécessaire d’effectuer un grand nombre de pas avant d’arriver à l’équilibre.  

Durant un pas de temps les vitesses sont bloquées pour que les éléments voisins ne puissent 

pas s’influencer pendant une période de calcul, ce qui impose que la vitesse de « l’onde de 

calcul » est toujours supérieure à celle de propagation de l’information. Et finalement les 

mouvements doivent être amortis de manière à arriver à l’état stationnaire (équilibre ou 

écoulement permanant). 

2.8 Comparaison entre les méthodes classiques  de calcul à la rupture et les méthodes 

de calcul en déformation 

Les méthodes classiques de calcul à la rupture fournissent une information juste sur la 

stabilité du problème étudié, ces méthodes sont en général des méthodes approximatives. 

Potts (2003) a présenté dans le Tableau 2.5 une comparaison entre les méthodes classiques  de 

calcul à la rupture et les méthodes numériques de calcul en déformation. Il a bien montré les 

conditions théoriques satisfaites par les différentes méthodes analytiques et numériques qui 

sont essentiellement quatre : l’équilibre, la compatibilité, la loi de comportement et les 

conditions aux limites. Tableau 2.5 présente une comparaison des différentes méthodes 

d'analyse. Cela permettra d'établir les mérites relatifs de l'analyse numérique par rapport aux 

méthodes classiques.  

Face à l'exigence d'outils d'analyse plus appropriés, les pionniers du génie géotechnique ont 

fait des simplifications. Cela impliquait de négliger une ou plusieurs conditions de la solution, 

habituellement la condition de compatibilité, par les méthodes d'analyse classique (la méthode 
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d'équilibre limite, des lignes de glissement et d'analyse limite). L'analyse de limite implique 

des solutions de limite supérieure et de limite inférieure (Chen, 1975). Le premier néglige 

l'équilibre et le second la compatibilité.  

Il est important de noter que toutes ces approches exigent essentiellement une hypothèse sur 

le mécanisme de rupture elles sont  limitées à supposer que le sol se comporte non drainé ou 

drainé. Dans le premier cas, le critère d’écoulement Tresca en termes de résistance non 

drainée, cu, est supposée. Dans ce dernier cas, on suppose un critère de d’écoulement de 

Mohr-Coulomb en termes de cohésion, c’ et d'angle de frottement ϕ. Pour les méthodes 

numériques, toutes les conditions d'une solution théorique sont considérées. La Figure 2.6 

présente le facteur de portance Nγ obtenu par différentes méthodes pour une semelle 

parfaitement rugueuse et pour  =30°. La Figure montre l’écart de la valeur du facteur de 

portance Nγ entre les différentes méthodes, et présente aussi l’écart entre les chercheurs 

utilisant la même méthode.    

Tableau 2. 5−Les conditions théoriques satisfaites par les différentes méthodes analytiques et 

numériques, d’après Potts (2003). 

Méthode d’analyse 

Conditions exigées 

Equilibre Compatibilité 
loi de 

comportement 

Les conditions aux 

limites 

Forces Déplacement 

Equilibre limite S NS 
Rigide avec critère de 

rupture 
S NS 

Lignes de glissement S NS 
Rigide avec critère de 

rupture 
S NS 

Analyse 

limite 

Borne 

inférieure 
S NS Plasticité idéale avec 

une loi d’écoulement 

associée 

S NS 

Borne 

supérieure 
NS S NS S 

Méthodes numériques S S Tous S S 

S : satisfaites 

NS : non-satisfaites 
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Figure 2. 6−Facteur de portance Nγ obtenu par différentes méthodes pour une semelle 

parfaitement rugueuse et  =30° 

2.9 Conclusion 

Les différentes méthodes de calcul de la capacité portante des fondations superficielles sont 

présentées. Ce chapitre a permis de dégager les hypothèses principales de la validité du 

schéma rigide-plastique que l’on utilise en mécanique des sols pour l’étude des conditions de 

la rupture. Les calculs en déplacements et la connaissance de la loi de comportement 

élastoplastique du sol, permet d’étudier  son évolution élastoplastique entière à partir d’un état 

d’autocontrainte initiale, jusqu’à sa ruine plastique en suivant un trajet de chargement 

spécifique. D’après Radenkovic et Salençon (1972), si les déformations de la structure élasto-

plastique restent petites jusqu’à l’apparition de l’écoulement libre et si l’écrouissage peut 

alors être considéré comme nul, la charge, correspondant à l’écoulement plastique libre 

commençant du sol élasto-plastique, est identique à la charge limite définie à partir du modèle 

rigide- plastique. Celle-ci présente alors un intérêt pour l’ingénieur puisqu’elle correspond 

pratiquement à la charge pour laquelle des déformations inadmissibles apparaissent. À partir 

de l’apparition de la formule de Terzaghi (1948), de nombreuses méthodes et approches ont 

été développées e dans le but de valider ou d’améliorer son domaine de validité. La 

modification la plus connue est celle proposée par Hansen (1961) qui visait à tenir compte des 

caractéristiques géométriques de la fondation et du chargement par l’introduction d’une série 

de facteurs correctifs. 
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Chapitre III   

Influence du mode de chargement et d’encastrement des 

fondations superficielles sur la charge limite  

3.1 Introduction  

Depuis la publication de la théorie de Terzaghi sur la capacité portante des fondations 

superficielles en 1943, de nombreuses études expérimentales et théoriques ont été faites par 

divers chercheurs. La plupart de ces études sont liées à une fondation soumise à une charge 

verticale et centrée. Meyerhof (1953) a élaboré des procédures empiriques pour l'estimation 

de la capacité portante limite des fondations soumises à des charges inclinées. De même, 

l'effet de la charge excentrée sur la fondation a été étudié par plusieurs chercheurs comme 

Meyerhof (1953) et Hansen (1970). Cependant, quelques travaux ont été réalisés par 

Meyerhof (1963), Saran et Agarwal (1991) et Loukidis et al. (2008) pour la capacité portante 

des fondations soumises à l'action combinée de la charge excentrée et inclinée.  

Pour le cas D≤B où B est la largeur de la fondation et D la profondeur d’encastrement, 

Terzaghi (1943) a proposé de remplacer le sol au-dessus de la base de la fondation par une 

surcharge équivalente (q0=γD).  Plusieurs chercheurs ont discuté cette hypothèse. La capacité 

portante d'une semelle filante chargée verticalement placée à une profondeur D au-dessous du 

niveau de la surface libre du sol a été étudiée par Skempton (1951), Meyerhof (1963) et 

Hansen (1970).  

Ce chapitre présente une synthèse bibliographique des travaux réalisés sur des paramètres qui 

influent la capacité portante d’une fondation superficielle. Ces paramètres traduisent 

l’influence du mode de chargement (vertical ou combiné) et l’encastrement de la fondation 

dans le cas d’un sol cohérent ou frottant.  
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(a) (b) 

(c) 

3.2 Capacité portante d’une fondation sous un chargement centré incliné  

La charge inclinée se produit quand la fondation est soumise à une charge composée de deux 

composantes verticale V et horizontale H. Ce type de chargement est commun entre plusieurs 

fondations des processus industriels, où la force horizontale du vent est combinée avec la 

force de la gravité. Généralement, l’inclinaison de la charge provoque une réduction de la 

capacité portante de la fondation par rapport à une fondation soumise à une charge purement 

verticale.  

                                                               

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 3.1– Les zones plastifiées sous une fondation rugueuse sous un chargement incliné.  

(a) base horizontale avec une petite inclinaison de la charge. (b) base horizontale avec une 

grande inclinaison de la charge. (c) une base inclinée avec une charge normale, 

d’après Meyerhof (1953). 

Meyerhof (1953) a prolongé sa théorie de la capacité portante pour une fondation sous un 

chargement vertical au cas d’une fondation sous un chargement incliné. Dans ce cas la zone 

de plastification centrale est inclinée et les zones d’équilibre plastique correspondantes sont 

présentées sur la Figure 3.1. Il a considéré une fondation à base horizontale (Figure 3.1 (a) et 

(b)) et une fondation à base inclinée par un angle α par rapport à l’horizontal comme montre 

la Figure 3.1 (c). Pour une fondation à base horizontale, la capacité portante est donnée par 

l’expression suivante : 

                                                           cosvq q                                                             [3.1] 
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2

v cq q

B
q cN N                                                  [3.2] 

Les facteurs de la capacité portante Ncq et Nγq dépendent de l’angle de frottement du sol , de 

la profondeur de la fondation D et de l’angle d’inclinaison α. Par contre, pour une fondation 

inclinée avec une base normale à la charge (Figure 3.1 (c)) la capacité portante est donnée par 

l’expression suivante : 

                                                          
1

2
cq qq cN BN                                                  [3.3] 

Meyerhof (1953) a présenté les facteurs de la capacité portante Ncq et Nγq sous forme 

graphiques pour différentes valeurs de α  et de . Il a trouvé aussi que pour une inclinaison 

donnée α, la fondation inclinée montre une plus grande capacité portante en comparaison avec 

la fondation à base horizontale. 

 

                       Figure 3.2– schéma de rupture de Green (1954) pour un chargement incliné. 

 

Figure 3. 3 Surface de charge donnée par Green (1954) pour un chargement combiné (V-H).  

Le schéma de rupture de la borne inférieure proposé par Green (1954) pour une fondation 

sous un chargement combiné, vertical et horizontal, (M=0) est présenté sur la Figure 3.2. Le 
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schéma de rupture est composé de trois zones. La surface de charge correspondante à sa 

solution est présentée sur la Figure 3.3. 

En utilisant la théorie de la plasticité, Green (1954) a proposé l’expression suivante : 

                                            1 21 cos 1
2

V h h
                                              [3.4] 

Pour une fondation sous un chargement incliné par un angle α par rapport à la verticale 

(Figure 3.4). Meyerhof (1963) a proposé l’expression suivante : 

                                                    
1

2
c c q qq cN i DN i BN i                                               [3.5] 

Où ic, iq et iγ sont les coefficients d’inclinaisons présentés dans le Tableau 3.1.         

 

 

 

 

 

 

Figure 3. 4–La capacité portante en fonction d’angle d’inclinaison α. 

 

 

 

Figure 3.5– Schéma de rupture pour le calcul de ic et iq. (a) Sol non pesant avec un 

chargement surfacique vertical équivalent q. (a) sans chargement surfacique vertical 

équivalent. D’après Hansen (1970). 

En 1970, Hansen a expliqué que l’inclinaison de la charge provoque toujours une réduction de 

la capacité portante et cette réduction est souvent considérable. En utilisant la méthode des 

lignes de glissements, il a proposé des expressions pour les coefficients d’inclinaison. Les 

schémas de rupture adoptés sont présentés sur la Figure (3.5). Les expressions proposées par 

Hansen (1970) sont présentées dans le Tableau 3.1. 

(a) (b) 

  α 

Q 
Sol  

c,γ 

  

D 

B 
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Egalement, en utilisant la méthode des caractéristiques, Vesić (1975) a proposé des 

expressions pour les coefficients d’inclinaison ic, iq et iγ  présentées dans le Tableau 3.1. Une 

solution exacte de la capacité portante d’une fondation rugueuse basée sur une argile 

homogène a été proposée par Bolton (1979). La charge horizontale maximale et le glissement 

de rupture correspondent à cette charge lorsque V/V0≤0,5 est : 

                                                        
0 0

1

2
uH Ac V



 
   

 
                                                  [3.6] 

Pour une charge verticale plus grande la courbe enveloppe est définie par : 

                                           

2

1

0 0

0

1 1 sin

2

H H
H HV

V





         
   




                                [3.7] 

ù : 

H0 : est la charge horizontale maximale. 

V0 : est la charge verticale maximale. 

V : est la charge verticale appliquée. 

Cette expression définit une forme de variation approximativement parabolique (Figure 3.6). 

En terme d’angle d’inclinaison, la rupture se produit pour α<αs=21.26°. Les grandes valeurs 

de l’angle α provoquent une rupture par glissement. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 3.6 – Courbe enveloppe d’un chargement incliné, d’après Bolton (1979).  
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Tableau 3.1 – Coefficients d’inclinaison. 

Référence Coefficient d’inclinaison Commentaire 

Green (1954) 

2

11
0.5 cos 1c

c u u

H H
i

N Bc Bc



 
   

       
    
 

 

/ 

Meyerhof (1963) 

 
2

1
90c qi i   


 

 
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
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Hansen (1970) 
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Vesić (1975) 
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Loukidis et al. (2008) 
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La Figure 3.7 présente  les courbes enveloppes dans le plan de chargement V-H, de Meyerhof 

(1956), Hansen (1970), Vesić (1975) et Bolton (1979). La Figure montre que les trois 

méthodes de Meyerhof (1956), Hansen (1970) et Bolton (1979) donnent une prédiction 

similaire pour la courbe normalisée V/V0 et H/V0. La méthode de Vesić (1975) donne une 

courbe différente plus conservatrice. Les quatre méthodes diffèrent dans la prédiction de la 

valeur de la charge verticale où la rupture par glissement se produit.  Meyerhof (1956) prédit 

une transition de rupture par glissement pour une grande valeur de la charge verticale. Par 

ailleurs, Hansen (1970) et Bolton (1979) prédisent une transition pour la plus petite valeur de 

la charge verticale V=V0/2. 
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         Figure 3.7 – Courbes enveloppes pour un chargement incliné, d’après Bolton (1979).                                                      

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 3. 8 –Fondation filante sous une charge inclinée le long de (a) la longueur et (b) la 

largeur, d’après Sastry et Meyerhof (1987).   

Sastry et Meyerhof (1987) ont réalisé des essais sur un modèle réduit afin d’évaluer les 

coefficients d’inclinaison, pour une fondation superficielle dans un sol cohérent et soumise à  

une charge centrée et inclinée par un angle α. La fondation filante en acier avec une largeur B 

de 25.4 mm, de longueur L de 127 mm (L/B=5) et une épaisseur de 9.5 mm avec une base 

rugueuse. Les essais ont été réalisés  en considérant les inclinaisons de la charge 

α=0°,10°,15°,30° et 45°. La composante verticale de la capacité portante est donnée par : 

                                                          cosuv u Bq q                                                          [3.8] 

L 

B 

PLAN 

Qu Quv 
αL 

(a) 

Qu Quv 
αB 

(b) 
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                                                          cuv c u cq i N                                                            [3.9] 

avec : ic est le coefficient d’inclinaison 

La relation entre l’inclinaison de la charge αL le long de la direction L de la fondation et le 

coefficient d’inclinaison i
'
c  peut être donnée par : 

                                                              

2

' 1
90

L
ci

 
  
 

                                                       [3.10] 

 

Figure 3. 9 – Courbes enveloppes d’une fondation circulaire sous une charge inclinée.  

D’aprés Taiebat et Carter (2000). 

Taiebat et Carter (2000) ont présenté la courbe enveloppe dans le plan de chargement V- H, 

en se basant sur la méthode des éléments finis. Les résultats obtenus ont été comparés avec 

ceux de Bolton (1979) et Vesić (1975) (Figure 3.9). La comparaison montre que l’analyse 

numérique donne généralement une valeur plus conservatrice de la capacité portante dans le 

cas d’un chargement incliné. Les trois méthodes présentées indiquent qu’il existe un angle 

d’inclinaison critique au-delà duquel la résistance horizontale de la fondation est mobilisée. 

Récemment, Hjiaj et al. (2004) ont étudié le problème de la capacité portante d’une fondation 

filante rugueuse d’une largeur B encastrée dans une couche profonde d’un sol cohérent-

frottant et soumise à une charge centrée inclinée d’un angle α. Le sol cohérent-frottant est 

supposé parfaitement rigide et modélisé par la loi d’écoulement de Mohr-Coulomb avec une 

cohésion c et un angle de frottement . 

Hjiaj et al. (2004) ont constaté que sous un chargement incliné la rupture peut se produire par 

glissement de la fondation le long de sa base ou par un cisaillement général du sol au-dessous 

de la fondation. Aussi, ils ont trouvé que la capacité portante diminue avec l’augmentation 
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d’angle d’inclinaison α. La déformation du maillage et les champs de vitesse sont ilustrés sur 

la Figure 3.10. Ils ont observé que la forme des zones de cisaillement change avec 

l’inclinaison de la charge (Figure 3.11).. Ils ont conclu que, les facteurs d’inclinaison 

proposés par Meyerhof (1963) sont faibles pour un chargement centré incliné.   

 

 

Figure 3. 10 – (a) déformation du maillage d’un sol non pesant avec α=7.5° et  =45°. 

     (b) déformation du maillage d’un sol non pesant avec α=22.5° et  =45° 

 (c) champs de vitesse d’un sol non pesant avec α=7.5° et  =45°  

(d) champs de vitesse d’un sol non pesant avec α=22.5° et  =45° (Hjiaj et al. 2004). 

 

Figure 3. 11– (a) zones plastifiées pour α=7.5° et  =45°. (b) zones plastifiées pour 

α=22.5° et  =45°. D’après Hjiaj et al. (2004). 
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Figure 3.12– Courbes enveloppes de rupture dans le plan de chargement  (H-V) 

 (a) Argile (b) Sable. D’après Youssef Abdel Massih et Soubra (2007). 

Youssef Abdel Massih et Soubra (2007) ont estimé la charge de rupture d’une fondation 

filante rugueuse soumise à une charge inclinée en utilisant le code FLAC
3D

 basé sur la 

méthode des différences finies. Les paramètres élastiques choisis pour la fondation sont 

supérieures à ceux du sol afin d’assurer la rigidité de la fondation. Il est important de noter 

que les paramètres élastiques du sol et de la fondation n’influence pas la charge ultime. Les 

calculs ont été faits pour deux types de sol (frottant et cohérent). Pour appliquer la charge 

inclinée sur la fondation, ils ont considéré premièrement une contrainte verticale uniforme 

(inferieure à la capacité portante) sur la base de la fondation, ensuite une vitesse horizontale 

est appliquée sur les nœuds de la fondation jusqu’à la mobilisation de la contrainte 

tangentielle au-dessous de la semelle. Les résultats des courbes enveloppes de rupture sont 

présentés sur la Figure 3.12 et comparées à celles données par Meyerhof (1963),  Soubra et al. 

(2003a), Vesić (1973) et l’Eurocode 7. Ils ont conclu que les résultats trouvés sont en bonne 

concordance avec la solution de l’Eurocode 7. 

En utilisant la méthode des éléments, Loukidis et al. (2008) ont déterminé la charge de 

rupture d’une fondation filante rigide placée sur une couche uniforme de sol purement frottant. 

La fondation est soumise à une charge excentrée et inclinée. Deux types d’analyse ont été 

réalisés, l’analyse probe et swipe. Le comportement mécanique du sol est modélisé par le 

critère de Mohr-Coulomb. Ils ont conclu que la capacité portante diminue avec 

l’augmentation de l’angle d’inclinaison α. La charge horizontale de pic se produit pour une 

valeur déterminée par l’équation [3.11]. La Figure 3.13 présente les résultats de l’étude 

effectuée par les deux types d’analyses (probe et swipe). Loukidis et al. (2008) ont proposé 

(b) (a) 
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une expression pour déterminer iγ (Tableau 3.1). Le contour de déformation plastique 

maximale présenté sur la Figure 3.14 montre que le chargement incliné implique un 

mécanisme de déformation composé d’un seul coin. 

                                               

0.5

max

0.69 1
V

H V
V

  
   
   

                                                [3.11] 

 

 Figure 3.13– courbe enveloppe normalisée dans le plan V-H obtenue par les analyses 

swipe et probe, d’après Loukidis et al. (2008). 

 

Figure 3. 14– Contour des zones plastifiées par cisaillement pour un chargement centré incliné. 

(Loukidis et al. 2008) 
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Georgiadis (2010) a déterminé les courbes enveloppes dans le plan de chargement V-H, d’une 

fondation filante reposant sur la surface d’un sol purement cohérent et située au voisinage 

d’une pente. La Figure 3.15 montre une comparaison de la surface de rupture obtenue par 

Georgiadis (2010) et d’autres approches. Les résultats d’analyse par éléments finis sont en 

excellent accord avec ceux de Green (1954) et légèrement plus grands à ceux de Hansen 

(1961). Les résultats de Meyerhof (1963) sont relativement en accord avec la solution exacte 

pour les petites valeurs d’inclinaison α, cependant elles surestiment la charge de rupture pour 

les grandes valeurs d’inclinaison α. L’équation de Vesić (1975) sous-estime la charge de 

rupture.    

 

Figure 3.15 – Comparaison de la surface de rupture, d’après Georgiadis (2010). 

Récemment, Krabbenhoft et al. (2013) ont étudié la capacité portante d’une fondation filante 

superficielle sous un chargement incliné et excentré en utilisant la borne inférieure de 

l’analyse limite basée sur des formulations numériques en éléments finis. Le sol considéré  est 

purement frottant d’angle de frottement   égal à 25°, 30° et 35°. En variant l’inclinaison de la 

charge, ils ont conclu que l’angle d’inclinaison réduit la capacité portante.   

3.3 Capacité portante d’une fondation encastrée à une profondeur « D » 

Les fondations sont toujours placées à une certaine profondeur D au-dessous du niveau de la 

surface du sol. Dans ce cas on doit prendre en considération le poids du sol au-dessus de 

niveau de la fondation, aussi  la résistance au cisaillement du sol situé au-dessus du niveau de 

la base de la fondation.  
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On peut distinguer trois cas d’encastrement, la Figure 3.16 (a) est une poutre encastrée, la 

fondation la  plus commune pour ce type de structure est une semelle circulaire connue 

comme “spudcan footing” dans la littérature anglophone qui pénètre dans le sol durant le 

chargement où il n’existe aucun contact entre le coté latéral de la fondation et le sol. Le 

deuxième cas (la Figure 3.16 (b))  est d’une fondation couverte par le sol. Le troisième cas (la 

Figure 3.16 (c)) qui ressemble à une fondation de base de gravitaire, prend en considération le 

contact entre la fondation et le sol du coté latéral. Dans cette thèse on s’intéressera au 

troisième cas. 

 

 

 

 

Figure 3. 16–Les cas d’encastrement. (a) poutre d’un tranchée (cas d’une fondation spudcan). 

(b) fondation couverte. (c) contacte parfait avec le sol latéral (cas d’une fondation à base 

gravitaire). 

L’influence de l’encastrement est exprime par des coefficients qui sont utilisés pour les 

fondations sous un chargement essentiellement vertical. Le Tableau 3.2 récapitule les 

coefficients empiriques et semi-empiriques de la profondeur proposés par différents 

chercheurs. 

Skempton (1951) a proposé un coefficient de profondeur dc pour les fondations filantes 

placées sur un sol argileux, qui montrent une amélioration de la capacité portante ; ce  

coefficient de la profondeur est limité à 1.5 pour un rapport D/B ≥ 2.5. 

Hansen (1970) a donné la valeur de 1 pour dγ, en supposant que la cohésion c est nulle et la 

surcharge q du sol au-dessus de la base de la fondation est négligée. C’est-à-dire que le sol au-

dessus du niveau de la fondation doit être considéré comme un sol non cohérent, non pesant et 

n’est pas chargé. Ainsi, il ne contribue pas dans la capacité portante. 

 

  (a) (b)        (c) 
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Tableau 3.2– Coefficients de la profondeur. 

Référence Coefficient de la profondeur Commentaires 

Skempton (1951) B

D
dc 2.01  

5.1cd  

Pour  D/B<2.5 

 

Pour   D/B≥2.5 

Meyerhof (1963) 

B

D
Kd pc 2.01  

B

D
Kdd pq 1.01   

1 ddq  

quel que soit la valeur de   

Ou :  2/45²tan pK  

 >10° 

 =0 

Hansen (1970) 

1d  

 













B

D
d

B

D
d

q

c

²sin1tan21

4.01



 

 

















B

D
d

B

D
d

q

c

1

1

tan²sin1tan21

tan4.01



 

 

D/B1 

 

 

D/B>1 

Salgado et al. 

(2004) B

D
dc 27.01  / 

Lyamin et al. 

(2007) 

 
B

D
d  151.0404.81   

 
27.0

393.00036.01













B

D
dq   

  en degré 

 

 =25° jusqu’à  45°,0  D/B 2 

Gourvenec (2008) 

2

16.086.01 

















B

D

B

D
dc  0  D/B 1 

Bransby et 

Randolph (1999) 










B

D
dc 47.01  / 

Salgado et al. (2004) ont étudié la capacité portante en deux et en trois dimensions d’une 

fondation carrée, circulaire et rectangulaire dans une argile en utilisant la méthode d'analyse 

limite par éléments finis. Les résultats des analyses sont utilisés pour proposer des valeurs 

plus rigoureuses des coefficients de forme et de la profondeur pour les fondations sur une 

argile. Les coefficients de forme et de profondeur sont déterminés par le calcul de la capacité 
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portante des fondations de différentes géométries placées à différentes profondeurs 

d'encastrement D varie de 0 à 5 fois la largeur de la fondation. Salgado et al. (2004) ont utilisé 

des formulations numériques d'analyse limite basée sur les théorèmes de la limite inférieure et 

la limite supérieure de la plasticité (Hill (1951) et Drucker et al. (1951, 1952)) pour tous les 

problèmes en deux et en trois dimensions de la capacité portante. Pour les fondations filantes, 

seulement la moitié de la semelle est modélisée. Dans tous ces cas, les conditions aux limites 

peuvent être facilement satisfaites. L'interface entre la fondation et le sol est supposée 

rugueuse. Pour les problèmes d’une fondation filante, les calculs, effectués pour γD/cu =1 et 

pour le sol non pesant, montrent que la capacité portante des fondations filante encastrées est 

représentée exactement par l'équation de la capacité portante de Terzaghi (1943). Il est clair 

depuis le champ de contrainte de la limite inférieure et le champ de vitesse de la limite 

supérieure pour des fondations superficielles et encastrées que les fondations encastrées 

mobilisent de plus grands volumes du sol. Salgado et al. (2004) ont également établi des 

coefficients de profondeur en divisant la moyenne des valeurs de la capacité portante qnet de la 

limite inférieure et supérieure aux différents ratios de D/B par celle d’une fondation sur la 

surface libre (Figure 3.18). D’après les résultats de l'analyse limite, Salgado et al. (2004) ont 

proposé une équation pour déterminer le facteur de profondeur dc des fondations carrées, 

circulaires et rectangulaires (Tableau 3.2).  

Edwards et al. (2005) ont appliqué la méthode des éléments finis pour déterminer sur les 

coefficients de profondeur de la capacité portante non drainée d’une fondation filante et 

circulaire, encastrée en utilisant "Imperial College Finite Element Program (de ICFEP) (Potts 

et Zdravkovic (1999))". Le rapport D/B a été varié de 0 à 4 avec un incrément de  0,25 pour 

D/B1 et de 0,5 pour 1D/B4. Ils ont considéré deux types d’interface sol-fondation (lisse et 

rugueuse). Le sol a été modélisé en utilisant le critère de Tresca, avec une cohésion non 

drainée constante avec la profondeur cu =50 kPa, un module de Young E =10
5
 kPa et un 

coefficient de Poisson υ =0.499. Pour une fondation filante posée en surface libre, ils ont 

trouvé Nc = 5.18 qui est très proche à la solution exacte de Prandtl (1920) Nc=2+π (la Figure 

3.19). Le résultat de scNc=6.09 pour une fondation circulaire est également en bon accord 

avec la solution exacte 6,05 donnée par Eason et Shield (1960). Les résultats d’une fondation 

filante encastrée ont été comparés à ceux de la limite inférieure et supérieure de Salgado et al. 

(2004) et de Skempton (1951).  
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Figure 3. 17 – comparaison du coefficient de profondeur d’après Salgado et al. (2004) 

 

Figure 3. 18– Comparaison des coefficients de la profondeur d’une fondation filante  d’après 

Edwards et al. (2005) 

Les résultats de la fondation circulaire encastrée ont été comparés à ceux donnés par Salgado 

et al. (2004), Houlsby et Martin (2003), Martin (2001) et Skempton (1951). Les coefficients 

de profondeur de Edwards et al. (2005) ont été obtenus par la division des capacités portantes 

des fondations en profondeur par celles des fondations en surface libre. Aussi, ils ont prouvé 

que les paramètres élastiques du sol n’ont aucune n’influence sur la valeur finale de la 

capacité portante (Figure 3.19). 
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Figure 3. 19– Courbe charge-déplacement d’après Edwards et al. (2005). 

Lyamin et al. (2007) ont déterminé les  coefficients de forme et de profondeur d’une 

fondation sur un sol frottant. Les facteurs de forme et de profondeur ont calculés pour 

différentes géométries des fondations placées à des profondeurs D variées de 0 jusqu’à 2 fois 

la largeur ou le diamètre de la fondation, aussi pour un angle de frottement interne du sol 

varie de 25° à 45° par un incrément de 5°. L'interface entre la fondation et le sol est supposée 

rugueuse. L’expression proposée par Lyamin et al. (2007) est présenté dans le Tableau 3.2. 

Une forme très simplifiée de l'équation de la capacité portante a été proposé par Lyamin et al. 

(2007), l'analyse numérique permet de traiter le sol au-dessus du niveau de la fondation 

comme un sol. Cette technique a permis de calculer dγ comme indiqué sur la Figure 3.21. Il a 

été trouvé que les fondations superficielles encastrées mobilisent un plus grand volume de sol. 

En utilisant les calculs de la limite supérieure, Lyamin et al. (2007) ont prouvé que le taux du 

travail effectué par le déplacement du sol au-dessus du niveau d’une fondation encastrée doit 

être supérieur au taux du travail effectué par une fondation avec une surcharge équivalente.  

Gourvenec et Mana (2011) ont appliqué l’analyse élastoplastique par éléments finis et la 

méthode d'analyse limite en utilisant les éléments finis pour étudier la capacité portante d’une 

semelle filante et circulaire sur un sol cohérent hétérogène et en considérant une interface 

rugueuse et lisse. Le rapport d’encastrement de la fondation par rapport à sa largeur ou son 

diamètre (d/B où d/D) est considéré égal à 0 (fondation superficielle), 0.1, 0.2, 0.3, 0.5, et 1. 

L’étude porte éventuellement sur la définition de la charge verticale ultime. Ils ont remarqué 
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que la relation entre la capacité portante et la rugosité d’interface est linéaire et ont proposé 

aussi une expression linéaire en fonction de la rugosité et la profondeur d’encastrement.  

 

Figure 3. 20 – Coefficient de la profondeur dγ Lyamin et al. (2007). 

3.4 Capacité portante d’une fondation encastrée et soumise à un chargement incliné 

La fondation encastrée à une profondeur D peut être soumise à une combinaison de charge 

verticale V et horizontale H. Tan (1990) a étudié l’effet d’un chargement combiné (V-H) pour 

différentes fondations « spudcan » et coniques sur un sable, en effectuant des essais en 

centrifugeuse et une étude théorique par la méthode des caractéristiques. Tan (1990) a trouvé 

que pour les fondations spudcan, le champ des contraintes n’est pas symétrique pour 

V/V0=0.5. La charge horizontale de pic se produit pour V/V0=0.4. Dans son travail de thèse, 

Ross Wesley Bell (1991) a examiné le comportement élastique et la stabilité d’une fondation 

offshore sous un chargement combiné en utilisant les deux solutions existantes : analytique et 

la modélisation par éléments finis, pour les 3 cas d’encastrement présentés sur Figure 3.16. 

Tani et Craig (1995) ont traité des fondations filante et circulaire, des structures offshores 

comme des fondations superficielles encastrées à une profondeur D, en utilisant la théorie de 

la plasticité et par une série d’essais en centrifugeuse sur un modèle circulaire. Les résultats 

calculés sont présentés en termes de coefficient de profondeur d’encastrement dc. Les résultats 

obtenus montrent que la profondeur d’encastrement de la fondation augmente 

significativement sa capacité portante, mais elle n’a aucun effet sur la taille de la courbe 

enveloppe.  
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Dans le contexte des fondations offshore, Bransby et Randolph (1998) ont supposé que le 

mécanisme de rupture d’une fondation sous un chargement combiné est basé sur deux 

composantes le mécanisme "scoop" et "wedge" comme illustré sur la Figure 3.21. En 1999 

Bransby et Randolph ont étudié la réponse des fondations filantes sur un sol cohérent avec un 

gradient vertical de cohésion (sol non-homogène), soumises à un chargement combiné {N, V 

et M}. Ils ont simplifié le problème tridimensionnel par un problème plan traité par des 

analyses en éléments finis et par l’approche cinématique du calcul à la rupture (d’analyse 

limite). Les champs de vitesse virtuels utilisés sont inspirés des résultats des analyses en 

éléments finis, comme illustré sur la Figure 3.22. Ils ont conclu que la courbe enveloppe 

d’une fondation encastrée est plus large que celui d’une fondation superficielle mais de même 

forme. Egalement, la capacité verticale et horizontale normalisées augmentent avec 

l’encastrement de la fondation pour la même valeur de la cohésion non drainée kD/su0. Afin 

de quantifier  l’effet de la profondeur de l’encastrement, le coefficient de profondeur dc est 

calculé pour kD/su0=D/d où D est la largeur de la fondation (Tableau 3.2). Les courbes 

enveloppes normalisées H/H0, V/V0 présentées sur la Figure 3.23 montrent que la profondeur 

d’encastrement de la fondation  affecte sa capacité portante et la taille de la courbe enveloppe. 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 3.21 – Le mécanisme "scoop" et "wedge" d’après Bransby et Randolph (1998). 

 

 

 

 

 

 

Figure 3. 22 – Champs de vitesse pour l’approche cinématique d’après Bransby et Randolph 

(1999). 

Le mécanisme "scoop" Le mécanisme "wedge" 
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Figure 3. 23 – courbe enveloppe  normalisée d’après Bransby et Randolph (1999). 

Récemment, Gourvenec (2008) a effectué des analyses par éléments finis pour examiner 

l’effet de l’encastrement sur la capacité portante non drainée d’une fondation filante sous un 

chargement combiné. La courbe enveloppe de rupture est tracée pour le cas d’un chargement 

combiné. La Figure 3.24 présente la variation du facteur de la capacité portante verticale en 

fonction de la profondeur d’encastrement de la fondation. Gourvenec (2008)  a proposé une 

expression pour le facteur d’encastrement vertical et horizontal dc. La Figure 3.25 indique que 

la forme de la courbe enveloppe de rupture pour différentes valeurs du rapport D/B est la 

même mais sa taille se réduit par la croissance de D/B.   
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Figure 3.24– capacité portante verticale en fonction du rapport d’encastrement D/B d’après 

Gourvenec (2008). 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 3. 25– courbe enveloppe de rupture normalisée pour un chargement vertical et 

horizontal.  

3.5 Effet de la non-associativité du sol sur la capacité portante de la fondation 

Le comportement non-associé du sol est  un sujet incontournable durant l’étude de la capacité 

portante des fondations superficielles. Ce comportement est provoqué par la différence entre 

l’angle de frottement   et l’angle de dilatance ψ. Plusieurs lois empiriques ont été proposées 

pour donner des expressions à l’angle de dilatance ψ en fonction de l’angle de frottement . 

Plusieurs chercheurs ont effectué des études numérique et expérimentales afin d’étudier l’effet 
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de ce comportement sur la portance des fondations. Yin et al. (2001) ont examiné l’influence 

de la non-associativité du sable dense sur la capacité portante d’une fondation filante 

superficielle en utilisant le code numérique FLAC basé sur la méthode de différences finies. 

L’angle de frottement varie de 0° à 45° par incrément de 5°, pour chaque valeur d’angle de 

frottement   l’angle de dilatance est égal à  0,1/3 , 2/3  et .  

La Figure 3.26 montre que pour une valeur de 35   le rapport NR=2q/γB augmente avec la 

croissance de l’angle de dilatance ψ. Pour une valeur de ψ=0, la courbe de portance de 

vertical présente des oscillations qui peuvent être attribuées à l’aspect numérique du code 

FLAC.  La valeur de la capacité portante adoptée est la moyenne entre les valeurs des 

oscillations. 

 

Figure 3.26– rapport NR en fonction du déplacement vertical pour différentes valeurs de 

l’angle de dilatance ψ=0,1/3 , 2/3  et . 

Le champ des déplacements verticaux de la fondation pour différentes valeurs d’angle de 

dilatance présenté sur la Figure 3.27 montre que dans le cas d’un sol associé (ψ=  ), les 

déplacements verticaux sont supérieurs à ceux obtenus pour la cas d’un sol non-associé. 

Egalement, dans le cas associé le sol au-dessous de la semelle débouche vers le haut ; par 

ailleurs, le sol non-associé se déplace vers le bas. 

L’effet de la non-associativité sur les courbes enveloppes de rupture a été étudié par Loukidis 

et al. (2008) pour le cas d’une fondation filante rigide placée sur une couche de sol purement 

frottant. La fondation est soumise à une charge verticale et inclinée. La Figure 3.28 présente 
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les résultats des courbes enveloppes de rupture dans le plan de chargement V-H. Il est clair 

que le comportement non-associé du sable provoque des oscillations numériques. 

 

 

 

Figure 3.27– Vecteurs des déplacements pour : (a) ψ= , (b) ψ=2/3 , (c)1/3  et (d) ψ=0. 

   

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

Figure 3.28– Courbes normalisées dans le plan V-H d’après Loukidis et al. (2008) 
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3.6 Conclusion 

Les méthodes classiques tiennent en considération l’effet de l’encastrement de la fondation 

par des facteurs de correction nommés coefficients de profondeur ou d’encastrement (d). 

L’hypothèse établie par Terzaghi (1943) considère que l’effet du sol situé au-dessus du niveau 

de la fondation peut être pris en compte en remplaçant ce dernier par une surcharge surfacique 

équivalente. Les travaux présentés dans ce chapitre montent que la profondeur d’encastrement 

influe d’une manière considérable sur la capacité portante des fondations. Les résultats de 

Salgado et al. (2004) montrent que les fondations profondes mobilisent un plus grand volume 

de sol et dissipent plus d’énergie plastique. 

L’effet de l’inclinaison de la charge a été bien étudié par plusieurs chercheurs. D’après les 

résultats trouvés, l’inclinaison de la charge provoque une diminution de la portance verticale 

de la fondation. Le mécanisme de rupture est différent de celui d’une fondation sous un 

chargement vertical. Les courbes enveloppes de rupture dans ce cas sont tracées pour un sol 

purement frottant ou cohérent. Dans le cas d’un sol purement cohérent Georgiadis (2010), 

indique une rupture de la fondation par glissement pour une valeur de H0=Bcu et pour une 

charge verticale inferieure à la moitié de la valeur de la charge verticale ultime. Par ailleurs, 

pour le cas d’un sol purement frottant, Loukidis et al. (2008) montrent que la courbe 

enveloppe de rupture dépend l’angle de frottement interne du sol. 

Le cas d’une fondation encastrée à une profondeur D et soumise à un chargement incliné est 

moins étudié dans la littérature. Ce cas présente en réalité le comportement des fondations 

superficielles placées comme des plateformes des fondations offshore. Ce problème a été 

étudié par un nombre limité de chercheurs et pour le cas d’un sol cohérent. Bransby et 

Randolph (1999) ont conclu que la profondeur d’encastrement de la fondation affecte sa 

capacité portante, la taille de la courbe enveloppe de rupture et la forme du mécanisme de 

rupture.  

Le comportement non-associé des sables denses provoque une diminution de la capacité 

portante des fondations superficielles. Cette diminution se traduit par un changement des 

mécanismes de rupture et les courbes enveloppes. 
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Chapitre IV   

Modélisation des ouvrages géotechniques et lois de 

comportement  

4.1 Introduction  

Dans les méthodes de calcul des ouvrages, les matériaux du génie civil (sols,  béton, roches, 

métaux…) sont assimilés le plus souvent à des milieux continus. Comme tout milieu continu, 

ces matériaux sont régis par les principes de la physique comme la conservation de l’énergie 

et la conservation de la quantité de mouvement… etc. Cependant, l’expérience quotidienne 

montre que, sous l’effet des mêmes actions extérieures, des volumes identiques d’acier, de 

sable et d’eau, par exemple, ne se comportent pas de la même manière.  

Les lois générales de la physique ne permettent pas de distinguer le comportement de ces 

différents matériaux. Il convient donc de caractériser le comportement spécifique du milieu 

continu équivalent au matériau étudié et c’est l’objet de la loi de comportement, associé à un 

matériau, qui caractérise son évolution sous l’effet d’actions extérieures données.  

La formulation de telle loi de comportement ressort du domaine de la rhéologie qui, au sens 

large, est la science de la déformation de la matière sous l’effet des sollicitations qui sont 

appliquées sur lui. A ce titre, les rhéologues étudient les propriétés de déformabilité des 

échantillons de matériau. La diversité et la complexité des comportements observés ont 

amené les rhéologues à distinguer un certain nombre de caractères de comportement tels que 

l’élasticité, la viscosité, la plasticité et leurs combinaisons (élasto-plasticité, visco-élasticité, 

viscoplasticité). Dans le cas des sols, la loi de comportement est particulièrement complexe.  
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4.2 Lois de comportement  

Les sols sont constitués d’un mélange d’eau, de particules et de gaz dans des proportions 

variables selon les conditions extérieures (environnement, climat…etc.), on distingue ainsi les 

sols saturés, quasi saturés et les sols non saturés. Les sols saturés ou quasi saturés ont fait 

l’objet de très nombreuses études et aujourd’hui les lois de comportement et les modèles 

numériques permettent d’obtenir des résultats relativement satisfaisants par rapport aux 

mesures réalisées sur les ouvrages (Magnan et Mestat, 2011). 

Les lois de comportement décrivent les relations entre les contraintes et les déformations dans 

un matériau. Elles traduisent le comportement constaté expérimentalement sous l’effet 

d’actions extérieures. Les sollicitations qui permettent d’obtenir une loi de comportement sont 

le  plus  souvent  la traction  ou la compression simple.   

4.2.1 Etude expérimentale des lois de comportement des sols  

Il est nécessaire de connaître les caractéristiques d’un sol avant toute construction, pour éviter 

tous les risques. Élaborer une loi de comportement pour un matériau consiste à construire une 

relation fonctionnelle permettant d’exprimer les efforts intérieurs (contraintes) en fonction des 

grandeurs cinématiques décrivant la déformation du milieu étudié. La courbe contraintes-

déformations d’un sol a toujours l’allure représentée sur la Figure 4.1. La première courbe 

présente un pic. On admet que ce pic correspond à l’état de rupture, la déformation continue à 

décroître alors que la sollicitation appliquée diminue ou, au mieux, reste constante. La 

deuxième courbe avec une allure asymptotique, on définit arbitrairement la rupture à une 

valeur maximale de la déformation au-delà de laquelle le comportement de l’ouvrage est 

incompatible avec sa destination. 

La forme de la courbe de déformation en fonction de la sollicitation appliquée n’est pas 

spécifique d’un mode de rupture : la diminution de la contrainte ou du couple appliqué au-

delà d’un pic s’observe tant pour les ruptures sur surfaces de glissement que pour les ruptures 

par plastification de la masse du sol. Elle est, par contre, révélatrice de l’état du sol : les sables 

denses présentent un pic de résistance, comme les argiles à structure intacte, tandis que les 

sables lâches et les argiles remaniées ont habituellement un comportement de type 

asymptotique (Magnan, 1991). 
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Figure 4. 1−Courbe contraintes-déformations type pour les sols. (Hassan Ali, 2010). 

A l’heure actuelle, aucune  représentation  mathématique  ou  modèle  théorique  simple  de ce 

comportement non linéaire ne fait l’unanimité des chercheurs. On se contente pour la pratique 

la plus courante donc de certaines approximations. Dans  le  domaine  des  petites  

déformations (0,001% à 1%) à très  petites déformations (inférieures à 0,001 %), et de 

préférence sur un chemin de chargement monotone (bien qu’on puisse admettre 

approximativement la réversibilité),  l’approximation  linéaire  est  acceptable. On  applique  

donc aux sols la théorie de l’élasticité linéaire. Dans le domaine des grandes déformations 

(supérieures à 1%), l’existence d’un palier sur la courbe (σ, ε) permet d’utiliser la théorie de la 

plasticité parfaite (Hassan Ali (2010)). Le Tableau 4.1 résume le comportement des différents 

types de sol et le modèle de calcul convenable à chaque type. Un des essais les plus utilisés en 

laboratoire dans cette optique est l’essai triaxial. Le but étant de déterminer la résistance d’un 

échantillon de sol soumis au cisaillement. 

Tableau 4. 1 – Comportement et modélisations des sols saturés (Magnan et Mestat, 2011). 

Nature et état du sol comportement Modèle de calcul 

Sols indurés et roches 

tendres 

(argiles raides, marnes, 

calcaires, craie, etc.). 

Déformations faibles, linéaires, 

fonction du temps (perméabilité et 

viscosité).Rupture souvent fragile. 

Milieu continu élastique 

linéaire ou non linéaire. 

Consolidation et fluage. 

Essais de laboratoire et en 

place. 

Sols mous et sols 

organiques (argiles 

molles, vases, tourbes.) 

Déformations importantes, 

fortement 

non linéaires, fonction du temps 

(perméabilité et viscosité). 

Milieu continu élasto-

plastique. Consolidation et 

fluage. Essais de laboratoire 

et en place. 

Sols grenus (sables, 

graviers, etc.) 

Déformations instantanées, 

dépendant de la densité initiale 

(dilatance ou contractance) 

Milieu continu élasto-

plastique (non associé). 

Essais de laboratoire et en 

place. 
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Pour bien comprendre le comportement du sol, il est intéressant de présenter le principe de 

l’essai triaxial. Une fois la consolidation isotrope est mise en place sous une pression de 

confinement σ3, qui se présente dans la courbe q=f(p) par le point A (Figure 4.2). Lors du 

chargement la contrainte verticale σ1 augmente avec σ3 constante, ainsi une contrainte 

déviatorique q= σ1-σ3 est appliquée qui se croit linéairement avec la contrainte moyenne p 

selon une pente de 3. 

 

 

 

 

 

 

Figure 4. 2−Chemin de chargement. 

La pression de confinement σ3 est isotrope cela veut dire : 
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                                         [4.1] 

Cette droite s’arrête en interceptant au point B la droite du critère de rupture de Mohr-

Coulomb q=f(p) avec : 
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                                                             [4.2] 

Pour les sables (la cohésion est nulle) le critère de Mohr-Coulomb est illustré sur la Figure 4.3. 

En considérant le triangle rectangle OCD sur la Figure 4.3: 
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 Figure 4. 3– Cercle de Mohr. 

sachant que :  

                                                  1 3q      Et   1 32
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                                             [4.4] 

ce qui donne : 
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q
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


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                                                    [4.5] 

La courbe définissant la déformation du sol (déformation axiale de l’éprouvette triaxiale, 

déplacement de la boîte de cisaillement, expansion volumique du pressiomètre, rotation du 

scissomètre) en fonction de la sollicitation qui l’a produite (déviateur dans l’essai de 

compression à l’appareil triaxial, contrainte de cisaillement dans l’essai de cisaillement à la 

boîte, pression dans la sonde pressiométrique, couple appliqué au scissomètre) présente une 

déformation volumique qui traduit la diminution de volume ou la contractance. Lorsque la 

sollicitation agissant sur les grains devient suffisamment grande pour provoquer le 

désenchevêtrement rapide et le réarrangement de la structure granulaire, le taux de 

déformation εv tend à s’inverser et le matériau devient dilatant avant d’atteindre les grandes 

déformations. La dilatance ainsi produite est d’autant plus importante que le matériau est 

initialement dense et que la pression de confinement est faible (Luong, 1980). D’après 

Magnan (1991) le comportement dilatant des sables denses disparaissait à partir d’une 

certaine valeur de sollicitation appliquée : leur comportement devient alors identique à celui 

des sables lâches, qui sont toujours contractants (Figure 4.4).   
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Figure 4. 4−Comportement du sol. 

De cette explication on peut conclure les définitions suivantes : 

La contractance : le serrage des grains traduit par une déformation volumique positive εv>0.  

La dilatance : le réarrangement des grains traduit par l’inversion du sens de variation de la 

déformation volumique εv Figure 4.5. 

 

 

 

Figure 4.5–La contractance et la dilatance. 

4.2.2 Comportement élastique  

Un milieu continu est dit élastique si l’état de contrainte est déterminé de manière unique par 

l’état de déformation actuel, mesuré à partir d’une configuration de référence fixe. L’histoire 

de la déformation n’intervient pas (Mestat, 2007). En  élasticité,  le  milieu  pesant  est  

caractérisé  par  son  poids  volumique  γ,  son  module d’élasticité E, son coefficient de 

Poisson ν et sa limite d’élasticité. A partir de ces différents paramètres, la théorie de 

l’élasticité permet de déterminer les contraintes et les déformations en chaque point du massif 

pour des problèmes simples. Le Tableau 4.2  ci-dessous résume les valeurs proposées par 

différents auteurs pour le module de Young. Dans le cas de l’élasticité linaire isotrope, 

l’expression la plus courante est donnée par la relation de Hooke qui adopte les formes 

établies dans les équations 4.6 et 4.7. 
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Tableau 4.2 – Module d’Young pour quelques sols (Hassan Ali, 2010). 

Matériau 

Module 

d’Young 

(MPa) 

Auteurs 

Sable dense 50-80 
(Bowles, 1988), (Cernica, 1995), (Hunt, 1986), 

(Hallam et al. 1978) 

Sable limoneux 5-20 (Bowles, 1988) 

Sable lâche 

10-30 

10-25 

20-80 

10-40 

(Hunt, 1986) 

(Converse, 1962) et (Bowles, 1988) 

(Hallam et al. 1978) 

(Mestat, 1995) 

Argile très molle 

Argile molle 

0,3-15 

2-25 
(Bowles, 1988) 

Argile raide 

Argile très raide 

Argile sableuse 

7-20 

50-100 

25-250 

(Hunt, 1986) 

 

(Bowles, 1988) 

Limon 2-20 (Hallam et al. 1978), (Hunt, 1986) et (Bowles, 1988) 

Limon mou 

Limon semi-ferme 

4-8 

5-200 
(Hallam et al. 1978) 
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Dans  beaucoup  d’ouvrages  réels  de  génie  civil,  les déformations  du  sol  restent  faibles. 

L’utilisation de la théorie de l’élasticité linéaire est justifiée et il est ainsi possible de calculer 

les déplacements verticaux sous une structure (tassements). Cependant, la théorie d’élasticité 

ne peut s’appliquer aux sols que moyennant certaines précautions. En effet, les principales 

différences entre  la  théorie  de  l’élasticité  et  le  comportement des sols portent sur la non-

linéarité de la courbe contrainte-déformation, la non réversibilité des déformations  et  

l’influence  de  la  vitesse  d’application  des  sollicitations (Mestat,  1986 ;  Philipponnat  et  

Hubert,  1998). En  définitif, le sol réel présente un comportement mécanique prévu par la 

théorie d’élasticité (la loi de Hooke) seulement quand l'intensité de la contrainte est 

suffisamment faible (par rapport à l’effort de rupture). La théorie de la plasticité permet, en 

revanche, de calculer les contraintes correspondant à l’apparition des grandes déformations 

dans  un  massif, c’est-à-dire à la rupture. 

4.2.3 Comportement plastique  

Le modèle élasto-plastique pour le comportement des matériaux a été initialement élaboré à 

partir des résultats expérimentaux relatifs au comportement des métaux. Les domaines 

d’application débordent maintenant ce cadre, puisque l’on résout des problèmes d’élasto-

plasticité pour des applications tant en mécanique des sols qu’en calcul des structures. Ce 

schéma de comportement exclut tout effet de vieillissement et de viscosité du matériau.  

Le schéma élasto-plastique est caractérisé par les concepts fondamentaux suivants :  

− la  partition des déformations, qui décompose le tenseur des déformations totales ( ij ) en la 

somme du tenseur des déformations élastiques (
e

ij ) et du tenseur des déformations plastiques 

(
p

ij ). 

                                                            e p

ij ij ijd d d                                                           [4.8] 

− la surface de charge, qui définit le seuil de contrainte au-delà duquel le comportement d’un 

matériau  est irréversible (plastique). 

− Le domaine d’élasticité, qui correspond à l’intérieur de la surface de charge et dans lequel 

les déformations sont réversibles. 

− la règle d’écoulement plastique, qui décrit la manière dont évoluent les déformations 

plastiques. 
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− l’écrouissage, qui permet de faire évoluer la surface de charge dans l’espace des 

contraintes en fonction de l’intensité des sollicitations (et des déformations plastiques).  

− Le critère de rupture ou critère de plasticité, qui caractérise la rupture du matériau, lorsque 

le seuil de contrainte n’évolue plus et que les déformations continuent de croître.   

 

 

 

  

 

Figure 4.6− Le schéma élasto-plastique. 

4.2.3.1 Critères de plasticité pour les sols 

Les lois de comportement utilisées couramment par les ingénieurs pour décrire les massifs de 

sol sont des lois élasto-plastiques parfaites (sans écrouissage), composées d’une élasticité 

linéaire isotrope ou anisotrope, d’un critère de plasticité et d’un potentiel plastique. 

L’application de ces modèles permet d’analyser le comportement à la rupture des fondations,  

des pentes, des tunnels, des ouvrages de soutènements… etc.  

4.2.3.1.1 Critères de Mohr-Coulomb  

Cette loi élastique parfaitement plastique est utilisée pour décrire de manière approchée le 

comportement des sols pulvérulents (sable), des sols cohérents à long terme (argiles et 

limons) et de certaines roches. La loi de Tresca est considérée comme un cas particulier de la 

loi de Mohr-Coulomb lorsque  =0 ; cette loi est utilisée pour l’étude des sols à court terme 

(Magnan et Mestat, 2011). 

Un sol satisfait le critère de Mohr-Coulomb cela veut dire que ses états d’équilibre plastique 

sont conforment avec la droite de Mohr ; ainsi, ses états d’équilibre plastique sont 

compatibles avec une résistance linéaire agissant comme une tangente au cercle de Mohr des 

contraintes tracée pour les contraintes principales. Le critère de rupture de Mohr-Coulomb est 
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la loi caractérisant un état de plastification du sol en un point particulier du milieu (Figure 

4.7). La contrainte de cisaillement τ et la contrainte normale σ sont liées par la formule 

suivante : 

                                                                tanc                                                          [4. 9] 

 

 

 

 

 

 

Figure 4.7−Surface de rupture de Mohr-Coulomb. 

Cette  formule  est  valable  si  les  contraintes  considérées  pour  l’établissement  de  la 

courbe intrinsèque sont les contraintes totales et en considérant implicitement que σ2=σ3. Si 

les axes de la représentation de Mohr représentent les contraintes effectives pour lesquelles  

τ'=τ et σ'=σ–u, l’équation s’écrit alors comme suit : 

                                                       ' ' ' tan 'c                                                              [4. 10] 

Dans l’espace des contraintes principales effectives (σ'1, σ'2, σ'3) la surface définie par la 

fonction de charge F est une pyramide de section hexagonale ayant pour axe la droite 

d’équation : σ'1=σ'2= σ'3. L’équation de la surface de charge est la suivante : 

                                       ' ' ' ' ' ' ' '

1 3 1 3 sin 2 cos 0ijF c                                     [4. 11] 

Où σ'1 et σ'3  représentent les contraintes principales extrêmes (σ'1≥σ'2≥ σ'3, avec la convention 

de signe suivante : les compressions sont comptées positivement). 

Le potentiel plastique de cisaillement s’écrit, en fonction des contraintes principales extrêmes: 

                                                  ' ' ' ' '

1 3 1 3 sinijG                                                 [4.12] 

C 

ϕ 

σ1 σ1 σ3 σ3 

τ 
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Lorsque l’angle de frottement   et l’angle de dilatance ψ sont égaux, la règle d’écoulement 

est dite associée.   

La partie élastique du comportement est définie par l’élasticité linéaire isotrope de Hooke. Au 

total, la loi de Mohr-Coulomb comprend cinq paramètres mécaniques : E' (module d’Young),  

ν' (coefficient de Poisson), c' (cohésion),  ' (angle de frottement) et ψ (angle de dilatance). 

Lorsque  ' =0°et ψ=0°, la loi est appelée  loi de Tresca. 

Les paramètres de la loi de Mohr-Coulomb sont déterminés couramment à partir des résultats 

d’essais de laboratoire (essai triaxial). A cause de la particularité de l’essai triaxial en 

compression (σ'2= σ'3), deux surfaces de charge se trouvent simultanément activées : cet état 

est appelé régime d’arrête. Un calcul simple montre que les déformations plastiques vérifient 

la relation suivante : 

                                                             
2sin

1 sin

p

vol

p

a

d

d

 

 





                                                     [4.13] 

La quantité  
2sin

1 sin








 caractérise la variation de volume au cours de la phase plastique ; pour 

cette raison, l’angle ψ est appelé angle de dilatance. 

La Figure 4.8 ci-dessous représente la modélisation d’un essai triaxial de compression par la 

loi de Mohr-Coulomb et indique les relations qui existent entre les paramètres E', ν', c',  ' et 

ψ. Cette Figure montre également qu’il y a cinq inconnues pour quatre équations. Il faut donc 

au moins deux essais triaxiaux pour déterminer tous les paramètres. En général, trois essais 

sont réalisés à différentes pressions de confinement. 

En mécanique des sols, la cohésion c' et l’angle de frottement  ' sont traditionnellement 

calculés dans le plan de Mohr (σ', ) à partir des états de contraintes à la rupture, estimés pour 

chaque essai triaxial. 
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Figure 4.8− Modélisation d’un essai triaxial de compression par la loi de Mohr-Coulomb 

(Mestat, 2007). 

4.3 Modélisation des fondations superficielles  

Lorsque des problèmes d’interaction interviennent entre le sol et des structures ou lorsqu’une 

fondation doit être construite à proximité d’un ouvrage préexistant, une modélisation par 

éléments finis ou par différences finies peut apporter des informations utiles sur le 

fonctionnement de l’ouvrage, sur les champs de déplacement et de contrainte, et ainsi 

compléter une étude géotechnique classique. Ces études sont rendues possibles parce que, 

contrairement aux méthodes de dimensionnement classique, la méthode des éléments finis et 

la méthode de différences finies permettent de tenir compte de l’état des contraintes en place, 

des propriétés de l’interface, de la géométrie parfois complexe et de chargement quelconque. 

Ainsi, la modélisation des fondations superficielles peut être divisées en trois catégories : 

− Modélisations en déformation plane (semelle filante, radiers de grandes dimensions...etc.). 

− Modélisations en symétrie de révolution (fondation circulaire, réservoirs cylindrique…etc.). 

− Modélisations tridimensionnelles lorsque aucune simplification géométrique n’est possible, 

par exemple, forte hétérogénéité des couches de sol, plates-formes pétrolières, fondations de 

centrale nucléaire, interaction tridimensionnelle avec d’autre ouvrage (Mestat et Prat, 1999). 
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4.4 Présentation de l’outil de simulation numérique FLAC 

Le logiciel FLAC (Fast Lagrangian Analysis of Continua) est un code de calcul en 

différences finies explicites basé sur une formulation numérique appelée « méthode des  

éléments lagrangiens » (Billaux et Cundall, 1993). 

Le code de modélisation en deux dimensions FLAC (2005) permet la résolution de problèmes 

en contraintes-déformations dans un milieu continu. En tout point du massif, le tenseur des 

contraintes et des déformations est connu, ce qui permet de visualiser les phénomènes en jeu. 
 

Le programme est basé sur la méthode des différences finies : les variables sont connues en 

des lieux discrets de l’espace et il n’est pas nécessaire de stocker une matrice de rigidité 

globale, seules les variables à la fin de chaque pas de temps sont stockées, le schéma de 

résolution est explicite. 

4.4.1 Description du code de calcul 

Le FLAC (2005) est basé sur la méthode des différences finies, dans la méthode proposée, les 

coordonnées des nœuds peuvent être facilement réactualisées à chaque pas de temps, et le 

maillage se déforme avec le matériau qu’il représente. La formulation est donc « 

Lagrangienne », par opposition à la formulation « Eulérienne », pour laquelle le matériau se 

déforme et se déplace par rapport à un maillage fixe. L’intérêt de la méthode Lagrangienne est 

qu’elle permet de traiter facilement des problèmes en grandes déformations. 

4.4.2 Schéma de résolution explicite  

La méthode des éléments Lagrangiens consiste en une application « non-traditionnelle » de la 

méthode des différences finies, où l’objectif est de trouver la solution d’un problème statique 

ou quasi-statique en introduisant les équations de dynamique de mouvement afin d’assurer sa 

stabilité lors des ruptures soudaines des matériaux non linéaires, au cours desquelles une 

partie de l’énergie est transformée en énergie cinétique qui se dissipe ensuite. Cette opération 

est assurée par l’inclusion des termes d’inertie dans la formulation numérique. Durant cette 

formulation, les déplacements incrémentaux sont ajoutés aux coordonnées et le maillage se 

déforme donc avec le matériau qu’il présente. L’intérêt de la méthode Lagrangienne est 

qu’elle permet de traiter les problèmes en grandes déformations de manière à la fois 

rigoureuse et aisée.   
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Relation 

contrainte/déformation 

 

(Modèle de 

comportement) 

 

Equations de mouvement 

 

Nouvelles forces ou contraintes Nouvelles vitesses et nouveaux 

déplacements 

 

Le principe fondamental de la résolution explicite est que chaque boite de la Figure 4.9 

actualise toutes les variables qu’elle doit traiter à partir de valeurs connues et qui restent 

figées durant les calculs dans la boite. 

Pour détailler le principe, disons que la méthode des différences finies invoque l’équation de 

mouvement, pour calculer les vitesses et les déplacements à partir des contraintes et des forces. 

Et à partir des vitesses, le taux de déformation est calculé et de nouvelles contraintes et forces 

sont déduites. Cet ensemble d’opérations se fait sur un cycle (un pas), au cours duquel les 

grandeurs sont supposées constantes (une fois les vitesses calculées, elles restent constantes 

durant un cycle jusqu’à ce qu’elles soient calculées de nouveau). C’est pour valider 

l’hypothèse de constance que le pas de temps doit être choisi suffisamment petit pour que 

l’information ne puisse pas passer d’un élément à l’autre au cours de cet intervalle de temps. 

 

 

  

 

 

 

 

Figure 4.9– Cycle explicite de calcul de base par la méthode des différences finies, pour un 

pas de temps  ∆t, d’après Billaux et Cundall (1993). 

Les équations du mouvement sont utilisées pour calculer de nouvelles vitesses et donc de 

solide déformable dans un référentiel lagrangien, l’équation du mouvement de 2
éme 

loi de 

Newton est exprimée par l’équation [4.30]. 

                                                         
iji

i
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u
g

t x


 


 

 
                                                     [4.14] 
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avec :  

ρ: masse volumique 

t: temps  

u : vecteur vitesse  

x: vecteur position  

g: accélération due aux forces de volume 

Les taux de déformations 
ije (Équation [4.31]) sont ensuite déduits et la loi de comportement 

du matériau (Équation [4.32]) est utilisée pour calculer de nouvelles contraintes. Chaque 

séquence de calcul forme un cycle de calcul. 

                                                   
1

2

ji
ij

j i

uu
e

x x

 
  

   
 

                                                          [4.15] 

                                                       , ,n pf k                                                               [4.16] 

avec :   

σn: nouvelles contraintes   

σP: contraintes du cycle de calcul précédent  

ε: déformation  

k: paramètre d’écrouissage 

La méthode de résolution implémentée dans FLAC (2005) présente des avantages et des 

inconvénients. Billaux et Cundall (1993) ont présenté une comparaison de cette méthode avec 

la méthode implicite utilisée par les éléments finis, le Tableau 4.3 montre cette comparaison. 

On peut signaler que la qualité primordiale du FLAC (2005) c’est le fait que, aucune itération 

n’est nécessaire pour calculer les contraintes à partir des déformations, quel que soit le type de 

comportement envisagé pour le sol. Néanmoins un inconvénient subsiste lors de la résolution 

de problèmes linéaires en petites déformations, en effet, l’imposition d’un pas de temps trop 
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petit nécessite obligatoirement un nombre de cycles de calcul important pour obtenir la 

solution. Ainsi, il est recommandé d’utiliser la méthode explicite pour l’étude des systèmes 

non-linéaires en grandes déformations.  

Tableau 4.3− Comparaison des méthodes explicite et implicite, d’après Billaux et Cundall 

(1993). 

Explicite Implicite 

Le pas de temps doit être inférieur à une 

valeur limite critique pour assurer la 

stabilité 

Pas de restriction sur le pas de temps, au 

moins pour certains schémas de résolution 

Peu de calculs par pas de temps Calculs  nombreux  par pas de temps 

Pas d’amortissement numérique significatif 

introduit pour les problèmes dynamiques 

Amortissement numérique dépendant du 

temps pour les schémas inconditionnellement 

stables 

Prise en compte de lois de comportement 

non-linéaires sans itérations 

supplémentaires 

Nécessité d’une procédure itérative pour la 

prise en compte de comportements non-

linéaires 

Si le pas de temps est inférieur à sa valeur 

critique, une loi non-linéaire est toujours 

suivie d’une manière correcte 

Il est toujours nécessaire de démontrer que la 

procédure est : (a) stable, et (b) 

physiquement correcte, c’est-à-dire qu’elle 

permet de suivre un chemin de contraintes 

physiquement correct 

Aucune matrice n’est construite. La 

mémoire 

nécessaire est minimum 

Une matrice de rigidité doit être stockée. La 

mémoire nécessaire est importante 

Aucune matrice n’étant construite, des 

grandes déformations et de grands 

déplacements peuvent être pris en compte 

avec quasiment aucun calcul supplémentaire 

Des calculs supplémentaires sont nécessaires 

pour suivre de grandes déformations et de 

grands déplacements. 

4.4.3 Formulation numérique en différences finies : passage du problème continu à la 

discrétisation  

En deux dimensions, le milieu continu est discrétisé en quadrilatères, chacun d’eux étant 

divisé en deux paires d’éléments triangulaires (a, b) et (c, d) à déformation uniforme comme 
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indiqué sur la Figure 4.18. La force exercée sur un nœud est la moyenne des forces pour les 

deux paires de triangles, ce qui permet d’assurer une réponse symétrique à un chargement 

symétrique. 

 

Figure 4.10– Discrétisation mixte. 

A chaque étape de la Figure 4.9 correspond une formulation numérique en différences finies. 

Les équations aux différences finies sont déduites du théorème de Gauss : 

                                                              i

is A

f
n f ds dA

x




                                                     [4.17] 

Où :  

s : est le périmètre de l’élément A. 

ni : est le vecteur unitaire normale à s 

ƒ : est un scalaire, vecteur ou tenseur défini sur A et son périmètre. 

Le tenseur taux de déformation est donné par l’équation [4.15] et l’application du théorème de 

Gauss permet d’obtenir une relation en fonction des vitesses au nœud (a) et (b) (Figure 4.10):   

                                                 ( ) ( )1

2

a bi
i i j

sj

u
u u n s

x A

 
    

 
 

                                            [4.18] 

Δs: distance du point a au point b,  

A : aire de l’élément. 
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Résumant la démarche de calcul par FLAC (2005) : 

a)  Les équations du mouvement sont utilisées pour calculer de nouvelles vitesses et donc de 

nouveaux déplacements à partir des contraintes et des forces en jeu. 

b) A partir du tenseur des déformations ije , on utilise la loi de comportement (et l’ajustement  

de rotation pour les grandes déformations) pour en déduire un nouveau tenseur de contrainte 

(Équation [4.16]).  

c) De ces contraintes on déduit la force totale appliquée à chaque nœud en sommant toutes les 

forces à ce nœud dues à chaque élément dont il fait partie, en ajoutant le chargement éventuel 

et les forces de volume Fi
g
=gi mg (mg : masse gravitationnelle) 

d)  ΣFi est la force nette non équilibrée appliquée au nœud. On applique ensuite la loi de  

Newton (Équation  [4.14]) dont la formulation en différences finies est : 

                                                   ( /2) ( /2) ( )t t t t t

i i i

t
u u F

m

  
                                   [4.19] 

On obtient les nouvelles vitesses de déplacement aux nœuds puis on effectue le pas de calcul 

suivant (retour en a). En grandes déformations, on calcule également les nouvelles 

coordonnées du nœud :   

                                                          ( ) ( ) ( /2)t t t t t

i i ix x u t                                                 [4.20] 

Il est intéressant de noter que les mouvements doivent être amortis de manière à arriver à 

l’état stationnaire (équilibre ou écoulement permanent) en un minimum de cycles. Par  

simplification, le FLAC (2005) impose à chaque nœud une force d’amortissement dont le 

module est proportionnel au module de la force nette non-équilibrée, et dont  la direction est 

telle qu’elle produit toujours un travail négatif.  

Le critère de convergence pour contrôler la fin des cycles de calcul est basé sur l’état 

d’équilibre de l’ensemble des éléments. Le programme teste pour chacun des éléments le 

déséquilibre de force et retient la force maximale non équilibrée. L’utilisateur définit la force 

en delà de laquelle la convergence est supposée suffisante.  
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4.4.4 Éléments d’interface  

Le traitement analytique des problèmes comportant des interfaces (interaction sol-structure, 

par exemple) pose beaucoup de difficultés théoriques et mathématiques. Et, si ce traitement 

est envisageable pour quelques configurations idéales, les solutions correspondent rarement 

aux exigences pratiques. Ces dernières décennies, des méthodes numériques ont été 

développées pour apporter des solutions approchées à ce type de problème. Dans le cadre de 

ces méthodes, des éléments spéciaux dits « élément d’interface » ou « élément joint » ont été 

développées pour le traitement des problèmes de contact entre les milieux de même nature ou 

de nature différente.  

Pour le calcul des fondations, le comportement à l’interface est décrit par une loi 

élastoplastique non associée du type Mohr-Coulomb. Le critère de Coulomb est adopté dans 

l’élément d’interface adopté par FLAC (Figure 4.11). La force de cisaillement sur un élément 

de longueur  L est limitée par la relation : 

                                                    max tans nF cL F                                                      [4.21] 

Les paramètres de l’interface sont :  

−  la raideur normale kn 

− la raideur tangentielle ks 

− la cohésion c  

− l’angle de dilatance ψ 

− l’angle de frottement  

− la résistance à la traction T  
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Nœud 

Coté A 

Coté B 

 

S=patin 

T=contrainte de traction 

kn=raideur normal 

ks=raideur tangentielle 

 LN=longueur associée au point N 

                                                                      Figure 4.11– Élément d’interface. 

Pour les caractéristiques de frottement, de cohésion, de dilatance et de traction limite, on 

prend généralement celles du matériau le moins résistant. Les raideurs kn et ks sont plus  

difficiles à estimer. Des tests préliminaires pour les cas étudiés dans cette thèse ont montré 

une faible sensibilité des résultats à ces deux paramètres. Afin de limiter les temps de calcul, 

FLAC propose la règle suivante : prendre des valeurs de raideurs kn  et ks égales à dix fois la 

valeur de rigidité équivalente de la région voisine la plus rigide. La rigidité apparente d’une 

zone, exprimée en contrainte par unité de longueur est : 

                                                     

min

4

3max

K G

z

 
 

 
 

 

                                                         [4.22] 

Où K et  G sont respectivement les modules volumiques et de cisaillement et ∆zmin  est la plus 

petite dimension dans la direction normale des zones adjacentes. 

4.5 Conclusions 

La loi de comportement élastique parfaitement plastique proposée par Mohr-Coulomb décrit 

d’une manière très efficace le comportement réel du sol et présente l’avantage de la facilité 

d’insertion par le code numérique. La plupart des logiciels de modélisation sont de type "boite 

noire", ce qui limite leur domaine d’application. Dans ce chapitre une explication judicieuse 

de schéma de résolution de formulation numérique a été faite, afin de mieux comprendre sa 

démarche de calcul. Le code FLAC (2005) est un outil très puissant et donne la possibilité 

d’étudier l’influence de plusieurs paramètres sur différents types d’ouvrages géotechniques 

grâce à la formulation numérique adoptée.  
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Chapitre V  

Analyse numérique de la capacité portante non drainée d’une 

fondation filante encastrée 

5.1 Introduction  

Dans ce chapitre une analyse numérique par la méthode des différences finies est proposée 

pour examiner l’effet de l’encastrement sur la portance non drainée d’une fondation 

superficielle filante. Les résultats sont comparés à ceux déterminés par les expressions 

données dans la littérature. L’objectif de cette étude est d’analyser la portance d’une fondation 

filante encastrée dans un sol purement cohérent à une profondeur D, en utilisant le code 

FLAC (Fast Lagrangian Analysis of Continua) en différences finies explicites. Aussi, 

l’objectif de ce chapitre est de montrer les limites d’application de l’hypothèse de Terzaghi 

(1943) basée sur le remplacement du sol situé au-dessus de la base de la fondation par une 

surcharge équivalente. L’analyse numérique est effectuée en faisant varier plusieurs 

paramètres géométriques et mécaniques, afin d’évaluer l’effet de l’encastrement sur la 

portance et les mécanismes de rupture.  

5.2 Capacité portante non drainée d’une semelle filante encastrée sous un chargement 

vertical  

La capacité portante non drainée d’une fondation filante est un problème important en 

mécanique des sols, elle est généralement calculée en utilisant la formule proposée par 

Terzaghi (1943) basée sur le principe de superposition : 

 

                                                             ult cq cN qD                                                       [5.1] 
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où: 

qult: est la capacité portante ultime.  

D: la profondeur d’encastrement. 

γ: le poids volumique du sol. 

c: la cohésion. 

Dans le cas d’une fondation superficielle dans un sol purement cohérent, une forme très 

simplifiée de l’équation de la capacité portante est utilisée pour l’étude numérique en utilisant 

la méthode des différences finies (FLAC). L’analyse numérique permet le traitement du sol 

au-dessus de la base de la fondation comme un sol et non pas comme une surcharge. Dans ce 

cas, le terme de profondeur disparu, ainsi, l’équation 5.1 peut être remplacée par la relation 

suivante:  

                                                                     ult cq c d Nu c                                                      [5.2] 

où: 

dc: le coefficient de profondeur. 

Dans la présente étude, la capacité portante non drainée d’une semelle rigide encastrée est 

examinée en considérant l’effet de la profondeur de l’encastrement D. L’étude est faite pour 

une semelle lisse et rugueuse. Les résultats numériques sont comparés à ceux donnés par 

Skempton (1951), Salgado et al. (2004), Edwards et al. (2005),  Gourvenec (2008) et 

Gourvenec et Mana (2011). 

5.2.1 Définition du problème  

La Figure 5.1 montre le problème bidimensionnel de la capacité portante examiné dans cette 

étude numérique. On considère une fondation rigide de largeur B placée à une profondeur D 

sous la surface d’un sol cohérent et soumise à une charge verticale centrée. Le sol purement 

cohérent est caractérisé par une cohésion non drainé cu constante avec la profondeur. Le 

comportement du sol est régi par une loi élastique linéaire isotrope –parfaitement plastique– 

et le critère de Tresca a été adopté. Le comportement élastique de ce modèle est caractérisé 

par un module volumique K=2,33×10
5
 kPa et un module de cisaillement G= 4.7×10

3 
kPa 

(équivalant à E= 14 MPa et ν = 0,49). La cohésion non drainée est prise égale à cu = 20 kPa et 
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le poids volumique γ=15kN/m
3
. L’interface entre le sol et la base de la fondation est supposée 

rugueuse ou lisse. 

 

 

 

 

 

 

Figure 5. 1– Présentation du problème. 

5.2.2 Modélisation numérique par le code FLAC 

Le code FLAC a été utilisé pour estimer la capacité portante d’une fondation filante de 

largueur B=2 m, soumise à un chargement vertical centré et encastrée à une profondeur D 

dans un sol argileux, le rapport D/B varie de 0 à 4 par un incrément de 0.5. La modélisation 

est effectuée en déformation plane. La symétrie du problème est considérée, ainsi seule la 

moitié du modèle est prise en compte. Le calcul par FLAC est basé sur la discrétisation du 

modèle adopté en plusieurs éléments, un exemple du maillage adopté est présenté sur la 

Figure 5.2. Les frontières adoptées sont suffisantes pour la mobilisation d’un mécanisme de 

rupture. Le maillage du massif du sol est relativement raffiné dans les zones de forts gradients 

de contraintes, c’est-à-dire au voisinage de la fondation et le sol, afin d’assurer la précision 

des résultats. Les conditions aux limites sont prises en compte en bloquant les déplacements 

horizontaux et verticaux pour la limite inférieure et pour la limite latérale droite, pour la limite 

latérale gauche, le déplacement est bloqué seulement dans la direction horizontale. La 

fondation rigide est connectée avec le sol par un élément d’interface régi par le critère de 

Mohr-Coulomb. Afin d’assimiler les différentes conditions d’interface entre le sol et la 

fondation (lisse ou rugueuse), un élément d’interface d’épaisseur nulle est placé le long des 

frontières EFG (la Figure 5.2). L’élément d’interface le long de la base FG de la fondation 

présente toujours une interface rugueuse en supposant une cohésion c =20 kPa pour 

l’interface, aussi une rigidité normale kn=10
9 

Pa/m et une rigidité tangentielle ks=10
9 

Pa/m. 

Pour modéliser l’interface rugueuse entre le sol et la fondation, l’élément d’interface le long 

        B/2  

D/B  de 0 à 4 par un incrément de  0,5  

cu ≠ 0  

G F 

E 

    L 

 V  

D 

H 
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du coté  EF a les même propriétés de l’élément de la base FG. Cependant, pour modéliser 

l’interface lisse entre le sol et la fondation, l’élément d’interface le long du coté  EF est 

caractérisé par la  même rigidité normale et tangentielle et une valeur nulle de la cohésion. 

 

 

 

 

  

 

 

 

Figure 5. 2– Maillage et conditions aux limites pour l’analyse d’une semelle filante encastrée. 

L’évaluation de la capacité portante est effectuée par l’application d’une vitesse verticale 

faible (2×10
-7

 m/pas) sur tous les nœuds qui discrétisent la fondation. La contrainte de contact 

est calculée en utilisant un sous programme FISH. Le mouvement progressif de la fondation 

rigide induit par l’application de la vitesse verticale sur les nœuds est accompagné par une 

augmentation de la contrainte dans le sol. Finalement, cette contrainte se stabilise pour une 

valeur qui indique la charge limite ou bien la capacité portante de la fondation (Figure 5.3).    
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Figure 5. 3– Variation du facteur  Nc en fonction du rapport  δ/B (déplacement du centre de la 

semelle/largeur de la semelle) pour différentes valeurs du rapport E/cu. 

 

  FLAC (Version 5.00)        

LEGEND

   11-Jan-13  19:04

  step   1429586

 -1.667E+00 <x<  3.167E+01

 -8.617E+00 <y<  2.472E+01

Grid plot

0  1E  1      

-0.500

 0.000

 0.500

 1.000

 1.500

 2.000

(*10^1)

 0.250  0.750  1.250  1.750  2.250  2.750

(*10^1)

JOB TITLE :                                                                                 

N                                

                                 

  FLAC (Version 5.00)        

LEGEND

   11-Jan-13  19:04

  step   1429586

 -3.259E-01 <x<  1.427E+00

  1.461E+01 <y<  1.636E+01

Grid plot

0  5E -1      

interface id#'s

2

1

 1.470

 1.490

 1.510

 1.530

 1.550

 1.570

 1.590

 1.610

 1.630

(*10^1)

-0.200  0.000  0.200  0.400  0.600  0.800  1.000  1.200  1.400

JOB TITLE :                                                                                 

N                                

                                 

E 

F 
G 



Chapitre V                 Analyse numérique de la capacité portante non drainée d’une fondation filante encastrée                                                              

 88 

Pour examiner l’influence des paramètres élastiques sur la portance du sol, deux valeurs ont 

été prises pour le module de Young (E = 14 et 20 MPa). La Figure 5.3 présente une 

comparaison de la capacité portante non drainée obtenue pour un rapport E/cu égal à 700 

(E=14 MPa, cu=20 kPa) et pour un rapport E/cu égal à 1000 (E=20 MPa, cu=20 kPa). Les 

résultats présentés sur la Figure 5.3 montrent que le sol atteint la même charge limite pour 

différentes valeurs du module de Young E, mais pour différentes valeurs de déplacements de 

la fondation. Ainsi, si les valeurs de  E  choisies sont élevées, la capacité portante est atteinte 

pour un déplacement plus petit). Cela veut dire que les caractéristiques élastiques influent sur 

la pente initiale de la courbe pression-tassement mais non pas sur la charge limite. 

5.2.3 Résultats et discussions 

5.2.3.1. Validation des résultats 

Le facteur de portance Nc est calculé par le code FLAC (2005) et comparé avec les résultats 

numériques publiés. Le Tableau 5.1 compare les résultats de la présente étude avec ceux de 

Prandtl (1921), Griffiths et al. (2002), Merifield et al. (1999) et Salgado et al. (2004). Il est 

intéressant de noter que la présente étude  surestimation de la valeur du facteur de portance Nc 

d’environ 1,2% par rapport à la solution exacte de Prandtl (1921) ce qui présente une 

excellente concordance.     

Tableau 5. 1–Comparaison du facteur de portance Nc. 

Remarque : le signe positif présente le cas où Nc>5,14, et le signe négatif présente le cas où 

Nc<5,14.  

 

solution 

de 

Prandtl 

(1921) 

FLAC 

Présente 

étude 

Griffith

s et al. 

(2002) 

Merifield et al. (1999) 
Salgado et al. 

(2004) 

LB UB Moyenne LB UB 

Nc   5,14 5,204 5,423 4,94 5,32 5,13 5,132 5,203 

comparaison 

par rapport à 

la solution 

exacte de 

Prandtl 

(1921) 

0 +1,24% +5,51% –3,89% +3,50% –0,20% –0,16% +1,20% 
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5.2.3.2. Facteur de portante pour une fondation encastrée  

La Figure 5.4 montre l’influence de l’encastrement de la fondation sur la capacité portante ; 

cette figure présente la variation de la portance (Ncdc=qu/cu où dc est le coefficient de la 

profondeur) en fonction du rapport D/B. Les résultats numériques montrent qu’une fondation 

encastrée donne la plus grande valeur de la capacité portante. Pour comparer les résultats de la 

présente étude avec ceux de Skempton (1951), Salgado et al. (2004), Edwards  et al. (2005) 

Gourvenec (2008) et Gourvenec et Mana (2011), la capacité portante est calculée comme la 

somme des réactions verticales des forces exercées sur la base de semelle, avec la prise en 

compte de la contrainte de cisaillement sur le coté vertical EF, aussi en négligeant cette 

contrainte. D’après Skempton (1951) le facteur de portance N
*
c=Ncdc atteint une valeur 

maximale de 7,5 pour D/B≥2,5. Par ailleurs, les résultats de la présente étude, Salgado et al. 

(2004) et Edwards et al. (2005) indiquent que le facteur de portance N
*
c ne stabilise pas pour 

une valeur maximale. Pour D/B≤3 les résultats de la présente étude sont en bonne 

concordance avec ceux de Edwards et al. (2005). D’autre part, la prise en compte de la 

contrainte de cisaillement sur le coté vertical EF, conduit à un excellent accord entre les 

présents résultats et ceux de Gourvenec (2008) et Gourvenec et Mana (2011) pour D/B≤0,5. 

Les résultats de Salgado et al. (2004) et Skempton (1951) sont inférieurs à ceux obtenus par 

les calculs élasto-plastiques de la présente étude. 
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Figure 5. 4– Variation du facteur de portance N
*
c= Ncdc en fonction du rapport D/B. 
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5.2.3.3. Coefficient de profondeur dc     

Les résultats numériques sont utilisés pour déduire le coefficient de profondeur dc, déterminé 

par la division de la capacité portante calculée à une profondeur D par celle obtenue à la 

surface libre (dc= quD≠0 /quD=0). La Figure 5.5 présente les résultats de coefficient dc en 

fonction du rapport D/B. Les résultats de la présente étude sont comparés à ceux  proposés par 

Skempton (1951), Hansen (1970), Meyerhof (1963), Salgado et al. (2004) et Edwards et al. 

(2005). La présente étude donne des résultats  en bonne concordance à ceux  obtenus par 

Edwards et al. (2005) pour le cas D/B≤3. Cependant, les présentes valeurs de coefficient de 

profondeur dc  sont légèrement supérieures à celles données par Edwards et al. (2005). Il est 

important de noter que les valeurs conventionnelles proposées par Skempton (1951), 

Meyerhof (1963) et Hansen (1970) sont obtenues pour le cas d’une fondation à base lisse. 

Aussi, il est clair que pour les faibles profondeurs d’encastrement (D/B<0,5) toutes les 

méthodes donnent des résultats en bon accord.  
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Figure 5. 5– Variation de dc en fonction du rapport D/B. 

D’après Loukidis et al. (2008), pour les fondations en béton, le glissement entre le sol et la 

fondation se produit directement dans le sol, dans ce cas il n’y a aucun élément d’interface 

sol–fondation ; ainsi, l’interface entre le sol et la fondation est parfaitement rugueuse. La 

Figure 5.6 présente les résultats du coefficient de profendeur dc  pour une interface lisse et 

rugueuse. La présente étude montre l’effet de l’interface sur le coefficient de profondeur dc; 

on peut noter une augmentation de 13% pour un rapport D/B=4, dans le cas d’une semelle 

rugueuse. 
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Figure 5. 6– Variation de dc en fonction du rapport D/B pour une interface sol-fondation 

parfaitement lisse et rugueuse.  

5.2.3.4. Mécanisme de la rupture 

La Figure 5.4 présente les contours de déformation de cisaillement maximale d’une fondation 

rugueuse. Dans le cas d’une semelle non encastrée (D/B=0), le mode de rupture est décrit par 

une rupture par cisaillement généralisé. On peut remarquer l’augmentation de la taille du  

mécanisme de rupture pour les fondations encastrées; aussi, un coin élastique au-dessous de la 

semelle. Il est clair que le mécanisme de rupture est accompagné aussi par une mobilisation 

du frottement sur le côté vertical de la fondation encastrée.  

 

 

 

 

 

Figure 5. 7– Contours de déformation de cisaillement maximale d’une fondation rugueuse: (a) 

D/B=0; (b) D/B=0.5 et (c) D/B=1. 
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5.2.3.5. Vecteurs de déplacement 

La Figure 5.8 montre une comparaison entre les vecteurs de déplacement obtenus pour une 

fondation encastrée (D=1m) et une fondation reposant à la surface du sol, en remplaçant le sol 

par une surcharge q=γD (Hypothèse de Terzaghi, 1943). La valeur de déplacement maximal 

dmax de la fondation encastrée est plus grande que celle trouvée en remplaçant le sol par une 

surcharge q. Il est clair que la fondation encastrée donne une plus grande capacité portante, 

parce qu’elle mobilise plus contrainte de cisaillement.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 5. 8–Comparaison des vecteurs de déplacement dmax . (a) cas de surcharge équivalente 

q (b) cas d’une fondation encastrée 

5.2.3.6. Distribution des contraintes 

La distribution des contraintes normales (σ) sous la fondation pour chaque valeur du rapport 

D/B est présentée sur la Figure 5.9. On peut constater une distribution uniforme de la 

contrainte au centre de la semelle, puis elle croit légèrement vers les bords de la fondation. La  

distribution est perturbée au bord de la fondation qui est un point de singularité. Aussi, la 

valeur de la contrainte normale augmente  pour les fondations encastrées.  On peut remarquer 

que la distribution est similaire à celle d’un matériau élastique obtenue théoriquement. 
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Figure 5. 9–  Distribution des contraintes normales sous la fondation pour différentes valeurs 

du rapport D/B. 

5.3  Capacité portante non drainée d’une semelle filante encastrée sous un chargement 

incliné  

La capacité portante d’une fondation superficielle soumise à une charge verticale centrée a été 

examinée par plusieurs chercheurs. Cependant, le problème d’une fondation superficielle 

soumise à une charge inclinée est moins étudié. Pratiquement, les géotechniciens introduisent 

des coefficients empiriques de réduction de la capacité portante donnés par différents codes. 

Les recherches numériques concernant ce sujet ne sont pas nombreuses. Dans cette section 

une étude numérique en utilisant le code FLAC (2005) a été faite pour examiner l’effet d’un 

chargement incliné combiné d’une fondation encastrée dans un sol purement cohérent sur la 

capacité portante et les mécanismes de rupture.  

Dans la présente étude l’interface sol-fondation est supposée parfaitement rugueuse durant 

toute cette section ce qui plus raisonnable pour le cas des fondations offshores. L’effet de 

l’encastrement de la fondation et de l’inclinaison de la charge est évalué respectivement par 

des coefficients d’encastrement dc et d’inclinaison ic. Dans ce cas l’équation 5.2 aura la 

forme : 

                                                              ult cq c d i Nu c c                                                          [5.3] 

où: 

ic: le coefficient d’inclinaison de la charge ; dc : coefficients d’encastrement. 
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5.3.1 Présentation du problème  

Le code de différences finies FLAC (2005) est utilisé pour étudier la capacité portante non 

drainée d’une fondation filante encastrée et soumise à une charge inclinée définie par les deux 

composantes horizontale et verticale. La Figure 5.10 présente la fondation rigide de largeur B 

placée à une profondeur D sous la surface d’un sol argileux caractérisé par une cohésion non 

drainé cu. Le comportement du sol est régi par une loi élastique linéaire isotrope –

parfaitement plastique et le critère de Tresca est adopté. Le comportement élastique de ce 

modèle est caractérisé par un module volumique K=2.33×10
5
 kPa et un module  de 

cisaillement G= 4.7×10
3 

kPa (est équivalant à E= 14 MPa et ν = 0,49). La cohésion non 

drainée cu =20 kPa et le poids volumique γ =15kN/m
3
.  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 5. 10– Présentation du problème. 

5.3.2 Modélisation numérique par le code FLAC (2005) 

Á cause de l’absence de la symétrie de la charge, tout le domaine du sol de dimensions 

(40B×20B) est considéré. La Figure 5.11 montre le maillage adopté pour l’étude numérique 

par le code FLAC (2005) de l’effet de l’encastrement d’une fondation de largeur B=2m 

encastrée à une profondeur D dans un sol argileux. Le rapport D/B est égal à 0 (fondation non 

encastrée), 0,25, 0,5 et 1. La modélisation est effectuée en déformation plane. Les 

déplacements horizontaux et verticaux de la base du modèle sont bloqués, les cotés verticaux 

(gauche et droite) sont bloqués seulement dans la direction horizontale comme illustré sur la 

Figure 5.11. La condition d’une semelle rigide est assurée en donnant les propriétés élastiques 

suivantes : un module volumique K=4.167×10
7 

kPa et un module de cisaillement 

G=8.929×10
6 

kPa (qui est équivalent à  E= 25 MPa et υ = 0,4) qui sont supérieures à celles du 
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sol. Il est à noter que les propriétés élastiques du sol et de la fondation ont un effet négligeable 

sur la charge limite.  La fondation rigide est connectée avec le sol par un élément d’interface 

d’épaisseur nulle défini par le critère de Mohr-Coulomb et placé le long des frontières EFGH 

(la Figure 5.11). 

 

Figure 5.11– Maillage et conditions aux limites pour l’analyse d’une semelle filante encastrée. 

5.3.3 Chargement de la fondation  

Pour tracer les courbes enveloppes de rupture dans le plan V-H, le chargement de la fondation 

est effectué en utilisant deux techniques,  « probe » et « swipe tests». Lors de la première 

phase de la technique «probe», une contrainte verticale (de valeur inférieure à la charge 

limite) est appliquée sur la fondation par une contrainte uniforme. L’amortissement du 

système est introduit par l’exécution de plusieurs cycles jusqu’au développement d’un état 

d’équilibre statique dans le sol. Ensuite, une vitesse horizontale contrôlée est appliquée aux 

nœuds de la base de la fondation jusqu’à la mobilisation de la contrainte de cisaillement limite 

sous la fondation. Durant l’application de la charge horizontale par la vitesse dans le code 

FLAC (2005) il est impossible de définir une valeur prédéterminée du rapport H/V (tan α). La 

deuxième technique « swipe tests» est expliquée sur la Figure 5.12, cette méthode est 

introduite par Tan (1990) pour l’étude d’une fondation sur un sable sous un chargement 

combiné vertical et horizontal. La technique « swipe tests» est basée sur l’application d’une 

vitesse verticale sur tous les nœuds représentants la fondation jusqu’au développement d’un 

état d’écoulement plastique dans le sol situé sous la fondation (capacité portante verticale). 

Ensuite, on applique une vitesse horizontale jusqu’à  la rupture en bloquant le déplacement 

vertical de la fondation. 
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Figure 5.12– Technique de chargement « swipe tests». 

5.3.4 Résultats et discussions 

5.3.4.1 Coefficient d’inclinaison ic 

Le coefficient d’inclinaison ic, par définition, c’est le rapport de la capacité portante sous 

charge inclinée Vult,α≠0 à la capacité portante verticale Vult,α=0 de la même fondation, établie 

sur le même sol ; il correspond donc à l’expression ic= Vult,α≠0/Vult,α=0. La Figure 5.13 présente 

les résultats des coefficients d’inclinaison ic obtenus par la présente pour un rapport D/B=0 ; 

ces résultats sont comparés à ceux proposés par Meyerhof (1963), Hansen (1970), Vesić 

(1975) et Green (1954). Il est clair que le coefficient d’inclinaison décroit avec 

l’augmentation de l’angle d’inclinaison α. L’écart entre les résultats numériques et ceux 

obtenus par les expressions analytiques augmente pour les grandes valeurs de l’angle 

d’inclinaison. 

On peut constater que les résultats de Hansen (1970) sont en bon concordance avec ceux de 

Green (1954). Aussi, les présents résultats sont en bon accord avec ceux de Meyerhof (1963). 

L’effet de l’encastrement de la fondation sur le coefficient d’inclinaison est montré sur la 

Figure 5.14 où ic=Vult (α≠0, D/B=b)/Vult (α=0, D/B=b) sachant que b=0, 0.25, 0.5 et 1. Il est clair  que 

le coefficient d’inclinaison ic décroit avec l’augmentation de l’encastrement D ; ainsi, le 

coefficient d’inclinaison de la charge ic dépend de la profondeur d’encastrement de la 

fondation D. Par ailleurs, la capacité portante augmente à cause de l’encastrement traduit par 

les valeurs considérables des coefficients de profondeur dc.  
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Figure 5.13– Comparaison des valeurs du coefficient d’inclinaison. 

0

0,2

0,4

0,6

0,8

1

0 0,2 0,4 0,6 0,8 1

tan(α)

ic

D=0, D/B=0

D=0.5, D/B=0.25

D=1, D/B=0.5

D=2, D/B=1

 

Figure 5. 14– Coefficient d’inclinaison en fonction du rapport d’encastrement D/B. 

 

5.3.4.2 Distribution des contraintes 

La distribution des contraintes normales et tangentielles correspondant aux différentes valeurs 

d’angle d’inclinaison de la charge (α) est présentée sur la Figure 5.15. On peut remarquer une 

distribution uniforme des contraintes normales, à l’exception des extrémités de la fondation 

qui sont des points de singularité. La diminution de la  valeur de la contrainte normale avec 

l’augmentation de l’angle d’inclinaison de la charge (α) est expliquée par la diminution de la 
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composante verticale appliquée sur la fondation. Pour le cas d’une charge verticale (α=0), on 

constate une distribution symétrique des contraintes tangentielles. Cependant, pour les petites 

valeurs de la charge verticale (grandes valeurs d’angle d’inclinaison α), la contrainte 

tangentielle se stabilise à une valeur constante égale à la cohésion cu. 

 

 

 Figure 5. 15– Distribution des contraintes normales et tangentielles en fonction de 

l’angle d’inclinaison de la charge. 

5.3.4.3 Mécanisme de rupture 

La Figure 5.16 montre le contour des déformations de cisaillement maximales d’une 

fondation rugueuse, pour différentes valeurs de l’angle d’inclinaison de la charge (α), en 

considérant la fondation encastrée et reposant sur la surface. Dans le cas d’un chargement 

vertical (α=0), le mécanisme de rupture est symétrique et similaire à celui proposé par 

Terzaghi (1943). La Figure 5.16 présente clairement le coin triangulaire élastique sous la base 

de la fondation. La taille de la zone plastifiée diminue avec l’augmentation d’angle 

d’inclinaison. Aussi, il est clair dans le cas d’une fondation encastrée et pour les différentes 
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valeurs de α, le mécanisme de rupture est plus large par rapport à celui d’une fondation 

reposant sur la surface. Il est à noter que le chargement par déplacement, ne permis pas de 

fixer la valeur de l’angle d’inclinaison de la charge α ; ainsi, on considère des valeurs α n’est 

pas éloigné, pour comparer les deux mécanismes d’une fondation encastrée et posée sur la 

surface du sol. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

  

 

 

 

Figure 5. 16– Contours de déformation de cisaillement maximale pour différentes valeurs 

d’angle d’inclinaison α. (a) D/B=0. (b) D/B=0.25. 
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5.3.4.4 Courbes enveloppes 

La Figure 5.17 montre les courbes enveloppes dans le plan de chargement V-H, d’une 

fondation reposant sur la surface (D/B=0), les résultats sont obtenus par la présente étude et 

les équations proposées par Meyerhof (1963), Hansen (1970), Vesić (1975) et Green (1954). 

On peut constater une valeur critique de l’angle α, mesuré à partir de la direction verticale, au-

dessus de cette valeur la résistance ultime horizontale est mobilisé, les calculs numérique ont 

permis de déterminer un angle critique  αcr= 17°. 

 La comparaison des courbes enveloppes montre que la solution de Vesić (1975) sous-estime 

les charges normalisées pour les petites valeurs de la charge horizontale et les surestime pour 

les grandes valeurs de la charge horizontale. Les résultats de la présente étude sont en très bon 

accord avec ceux de Green (1954). Les solutions de Hansen (1970 et Vesić (1975) sont plus 

conservatrices. La Figure 5.17 montre aussi les vecteurs de déplacement du sol sous la 

fondation pour différents points dans la courbe enveloppe. Pour le cas d’un chargement 

purement horizontal (V=0), on constate un glissement simple de la fondation sur le sol.     

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 5. 17– Comparaison des courbes enveloppes V-H normalisée et les vecteurs de 

déplacement. 
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5.3.4.5 Effet de l’encastrement sur la courbe enveloppe 

La Figure 5.18 montre les courbes enveloppes tracées dans le plan V-H, en utilisant les deux 

méthodes « swipe » et « probe », dans le cas d’une fondation filante pour différentes 

profondeurs d’encastrement. Il est clair que les résultats trouvés par les deux procédures de 

chargement, sont en excellent accord. La valeur de la charge horizontale qui provoque la 

rupture de la fondation se produit pour une valeur de la charge verticale inferieure de 0,5Vult, 

où un mécanisme de glissement pur est obtenu pour une charge horizontale Hult. On constate 

que la taille de la courbe enveloppe normalisée diminue avec l’accroissement du rapport D/B.  

 

 

 

 

 

 

 

Figure 5.18– Comparaison de la courbe enveloppe normalisée V-H trouvée par les deux 

procédures probe et swipe, pour différentes valeur du rapport D/B. 

5.4 Conclusion  

La capacité portante non-drainée  d’une fondation filante encastrée a été étudiée par la 

méthode des différences finies. L’interaction entre le sol et la fondation est  réalisée via un 

élément d’interface défini par le critère de Mohr-Coulomb. Le sol au-dessus de la base de la 

fondation est traité comme un sol et non pas comme une surcharge. La présente étude a 

permis de déterminer le facteur de portance Nc,  le  coefficient de profondeur dc et coefficient 

d’inclinaison ic. En général, les calculs élasto-plastiques de la présente étude permettent 

d’estimer la capacité portante non drainée d’une fondation encastrée et donnent des valeurs en 

bon accord avec celles  de l’analyse limite. Par ailleurs, les résultats des différences finies sont 

supérieurs à ceux de Skempton (1951). 
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 La capacité portante non drainée d’une fondation filante encastrée calculée par le code FLAC 

(2005) est supérieure à celle de la solution donnée par Salgado et al. (2004) en utilisant de la 

limite inférieure et supérieure. Pour le cas d’une semelle reposant sur la surface (D/B=0), le 

mécanisme de rupture est similaire à celui d’une fondation superficielle proposé par Prandtl 

(1921). Cependant, pour des valeurs D/B>0, le mécanisme de rupture est plus large. Aussi, la 

capacité partante continue à augmenter pour des valeurs de D/B>2,5 contrairement aux 

résultats de Skempton (1951) où le coefficient de la capacité partante se stabilise pour une 

valeur de D/B≥2,5.  

La présente étude montre que le remplacement du sol situé au-dessus de la base de la 

fondation par une surcharge équivalente (Terzaghi, 1943) sous-estime la capacité portante du 

sol. Les résultats de cette étude montrent que la profondeur d’encastrement a un effet 

significatif sur la portance verticale, et aussi un effet plus important sur la portance 

horizontale. Cependant, la profondeur d’encastrement influe légèrement sur le coefficient 

d’inclinaison. 

La répartition des contraintes normales sous une fondation soumise à une charge inclinée, 

montre une réduction des contraintes normales avec l’augmentation de la valeur de l’angle 

d’inclinaison de la charge α, cette diminution est expliquée par la réduction de la composante 

verticale appliquée sur la fondation. Pour α=0, le mécanisme de rupture est similaire à celui 

proposé par Terzaghi (1943). La taille de la zone plastifiée diminue avec l’augmentation 

d’angle d’inclinaison. 

Les deux techniques de chargement « probe » et « swipe » sont utilisées pour explorer les 

enveloppes de rupture dans le plan V-H. Les résultats des deux méthodes sont en excellent 

accord et montrent que la forme de la courbe enveloppe normalisée n’est pas affectée  par le 

rapport D/B ; cependant, la taille est légèrement influencée par l’augmentation du rapport D/B. 

La comparaison des présents résultats avec les formules de Meyerhof (1963), Hansen (1970) 

et Vesić (1975) montre que les formules de la capacité portante sont largement conservatrices 

dans la prédiction des courbes enveloppes dans le plan V-H.  L’étude numérique a montré 

aussi que la charge horizontale ultime est obtenue pour une valeur de la charge verticale 

inférieure à 0,5Vult. 
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Chapitre VI   

Analyse numérique de la capacité portante d’une fondation filante 

encastrée dans un sol frottant  

6.1 Introduction  

Dans ce dernier chapitre, l’analyse numérique par le code FLAC (2005) a été faite pour 

examiner l’effet de la profondeur d’encastrement, sur la portance d’une fondation filante 

superficielle sous charge verticale et inclinée, dans un sol purement frottant. Les effets de la 

de l’encastrement et de l’inclinaison de la charge sont généralement pris en considération par 

des coefficients de correction, ce chapitre compare les valeurs de ces coefficients déterminés 

par les expressions trouvées dans la littérature et celles obtenues par les calculs élasto-

plastiques de la présente étude. Aussi, les résultats sont présentés sous forme de surfaces dans 

le plan des paramètres de chargement, ainsi sous forme de diagrammes d’interaction entre 

deux paramètres (V-H).  

6.2 Capacité portante d’une semelle filante encastrée dans un sol purement frottant 

et soumise à un chargement vertical  

L’équation de la capacité portante se base sur la superposition des effets du poids propre (γ) et 

de la profondeur qui est qui est considérée comme une surcharge verticale latérale à la 

fondation (q=D.γ). Smith (2005) a montré récemment que l’erreur introduite par la 

superposition des deux effets peut dépasser 25%. Dans cette étude le sol situé au-dessus du 

niveau de la base de la fondation est étudié comme un sol et non pas comme une surcharge 

équivalente. L’objectif de cette étude est de proposer un coefficient de profondeur pour la 

capacité portante d’une fondation filante encastrée dans un sol purement frottant. Aussi, de 

montrer l’erreur introduite par l’hypothèse de Terzaghi (1943). Les solutions numériques 

proposées dans cette étude sont basée toujours sur la méthode des différences finies. 
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6.3.1 Présentation du problème   

Le problème bidimensionnel de la capacité portante étudié est illustré sur la Figure 6.1. On 

considère une fondation rigide de largeur B placée à une profondeur D de la surface d’un sol 

frottant et soumise à une charge verticale centrée. Le comportement du sol est régi par la loi 

d’écoulement élasto-plastique en utilisant le critère de Mohr-Coulomb. Le comportement 

élastique de ce modèle est caractérisé par un module volumique K=25×10
3
 kPa et un module 

de cisaillement G=11,5×10
3 

kPa (qui est  équivalent à E= 30 MPa et ν = 0,3). Deux types 

d’analyse ont été réalisées, la première en considérant une loi d’écoulement associée (l’angle 

de dilatance égale à l’angle de frottement du sol) et la deuxième en considérant une loi 

d’écoulement non-associée (l’angle de dilatance est inférieur à l’angle de frottement du sol).  

 

 

 

 

 

 Figure 6.1– Présentation du problème. 

6.3.2 Modélisation numérique par le code FLAC (2005) 

La Figure 6.2 présente le maillage et les dimensions du modèle utilisés pour étudier l’effet de 

l’encastrement d’une fondation de largeur B=2m encastrée à une profondeur D dans un sol 

frottant. L’angle de frottement   varie durant l’étude en prenant les valeurs 30°, 35° et 40°. 

Pour chaque valeur de  , les calculs sont faits pour un angle de dilatance ψ = , 1/3  et 2/3 . 

Le Tableau 6.1 présente les angles de frottement traités durant l’étude numérique et les angles 

de dilatance ψ correspondants à chaque angle de frottement .  

Les tests de l’influence du maillage sur la capacité portante montrent que pour un sol frottant, 

le maillage doit être raffiné sous la base de la fondation. Potts et Zdravkovic (2001) ont 

montré que la taille d’élément près des coins de la fondation a une influence importante sur la 

valeur de la charge limite, ainsi un raffinement du maillage est conseillé au voisinage des 

coins de la fondation. Aussi, Frydman et Burd (1997) ont étudié l’effet du maillage sur la 
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portance des fondations superficielles sur un sol frottant. La condition d’une semelle rigide est 

assurée en utilisant un module volumique K=4,167×10
7 

kPa et un module de cisaillement 

G=8,929×10
6 

kPa (qui est équivalent à E= 25 MPa et ν = 0,4). Il est à noter aussi que les 

propriétés élastiques du sol ont un effet négligeable sur  la valeur de la charge limite du sol. 

Le rapport D/B est égal à 0 (fondation superficielle) 0,25 ; 0,5 ; 0,75 et 1. La modélisation est 

effectuée en déformation plane. Les déplacements horizontaux et verticaux de la base du 

modèle sont bloqués ; les deux cotés verticaux sont bloqués seulement dans la direction 

horizontale comme illustré sur la Figure 6.2.  

Tableau 6.1– Combinaison des angles de frottement et de dilatance étudiée. 

Angle de frottement  (°) 

angles de dilatance correspondants 

ψ (°) 

ψ=1/3  ψ=2/3  

30° 10° 20° 

35° 11,67° 23,33° 

40° 13,33° 26,67° 

 

. 

 

 

 

 

 

Figure 6.2– Maillage et conditions aux limites pour l’analyse d’une semelle filante encastrée. 

La fondation rigide est connectée avec le sol via un élément d’interface d’épaisseur nulle 

caractérisé par le critère de Mohr-Coulomb. La fondation est supposée rugueuse (δ= ).  Le 

chargement de la fondation est réalisée par l’application d’une vitesse verticale (vers le bas) 

sur tous les nœuds représentants la fondation. Il est important de noter que pour un sol flottant, 

la valeur de la vitesse influence l’évaluation de la capacité portante, Frydman et Burd (1997) 

ont conclu que pour trouver des bons résultats, il faut diminuer la vitesse du déplacement 

  FLAC (Version 5.00)        

LEGEND

   17-Sep-13  12:22

  step  30853194

 -4.444E+01 <x<  4.444E+01

 -2.339E+01 <y<  6.549E+01

Grid plot

0  2E  1      

User-defined Groups

footing

-1.500

-0.500

 0.500

 1.500

 2.500

 3.500

 4.500

 5.500

(*10^1)

-3.500 -2.500 -1.500 -0.500  0.500  1.500  2.500  3.500

(*10^1)

JOB TITLE :                                                                                 

N                                

                                 

80m 

4
0

m
 

  FLAC (Version 5.00)        

LEGEND

   17-Sep-13  12:22

  step  30853194

 -1.747E+00 <x<  1.734E+00

  3.905E+01 <y<  4.253E+01

Grid plot

0  1E  0      

User-defined Groups

footing

interface id#'s

3
2

1

 3.925

 3.975

 4.025

 4.075

 4.125

 4.175

 4.225

(*10^1)

-1.250 -0.750 -0.250  0.250  0.750  1.250

JOB TITLE :                                                                                 

N                                

                                 



Chapitre VI                        Analyse numérique de la capacité portante d’une fondation filante encastrée dans un sol frottant                                                              

 106 

appliquée, ce qui implique un temps d’exécution très considérable. La vitesse choisie dans la 

présente étude est  2×10
-7

 m/pas. 

6.3.3 Résultats et discussions 

Les résultats numériques des facteurs de portance présentés dans cette section, considèrent 

l’influence de l’encastrement de la fondation et de la non-associativité du sol. Les valeurs 

numériques obtenues ont été comparées aux formulations disponibles dans la littérature. 

6.2.3.1 Facteur de la capacité portante Nγ 

La capacité portante d’une fondation filante superficielle est généralement calculée en 

utilisant la formule proposée par Terzaghi (1943). Les facteurs de la capacité portante Nc, Nq, 

et Nγ sont en fonction de l’angle de frottement interne . Les facteurs de la capacité portante 

Nc et Nq  sont déterminés en utilisant la solution de Prandtl (1921). Par ailleurs, il y a une très 

grande divergence entre les résultats numériques du facteur de portance Nγ. Le Tableau 6.2 

présente les valeurs du facteur de portance Nγ = 2qult/γB, de la présente étude, pour  = 30°, 

35° et 40° ; également, une comparaison avec les valeurs trouvées par d’autres études.  

Tableau 6. 2– Comparaison des valeurs du facteur de portance Nγ avec des résultats 

théoriques et numériques 

 Nγ 

 (°) 
Présente 

étude 

Vesić 

(1973) 

Michalowski 

(1997) 

Soubra 

(1999) 

Ueno et 

al. 

(2001) 

Kumar 

(2003) 

30 17,93 22,402 21,39 21,51 17,7 15,57 

35 42,90 48,028 58,6681 49 42,316 35,16 

40 103,50 109,410 118,827 119,81 101 85,73 

On peut noter que les valeurs de Nγ de notre étude sont supérieures d’environ 13% à celles 

proposées par Kumar (2003) en appliquant la méthode des caractéristiques. Aussi, les valeurs 

proposées par Vesić (1973) sont supérieures à celle obtenues par la présente étude. De même, 

les résultats de Michalowski (1997) qui sont basés sur l’approche cinématique d’analyse 

limite et Soubra (1999) basés sur la théorie de la borne supérieure de l’analyse limite 

présentent une différence d’environ 24%. Il est clair que les valeurs de la présente étude sont 

en très bon accord avec les valeurs d’Ueno et al. (2001) qui sont basées sur la méthode des 

caractéristiques. 
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6.2.3.2 Effet de la non-associativité 

L’effet de la règle d’écoulement non associé (ψ< ) est présenté sur la Figure 6.3 pour deux 

types du sol, associé (ψ= ) et non-associé (ψ=1/3 ) en considérant  =35° et 40°. Dans le 

cas d’un comportement non associé, la courbe charge-déplacement présente des oscillations 

numériques. La détermination de la charge limite dans ce cas est difficile, ainsi, la valeur de 

Nγ est prise comme la moyenne des valeurs du palier. La Figure 6.3 indique que les valeurs du 

facteur Nγ  pour un sol qui suit une règle d’écoulement non-associé sont plus petites par 

rapport au cas du comportement associé d’environ 20%. Cette différence augmente avec 

l’augmentation de l’angle de frottement interne du sol   ; ce résultat a été obtenu aussi par 

différents chercheurs (Griffiths, 1982 ; de Borst et Vermeer, 1984).  

 

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 6.3– Variation du facteur Nγ =2qult/γB en fonction du rapport  δ/B (déplacement du 

centre de la semelle/largeur de la semelle) pour différentes valeurs de  et ψ.  

La Figure 6.4 montre les vecteurs de déplacement dans le cas de  =35° et ψ= , 2/3 , 1/3 ).  

On peut noter que pour la valeur de ψ= =35° le déplacement maximal dmax= 49,71m, alors 

que pour ψ=1/3 , le déplacement dmax= 2,193m. Ainsi, il est clair que la valeur maximale de 

déplacement augmente avec l’accroissement de l’angle de dilatance ψ. La Figure 6.4 (a) 

montre une concentration des déplacements dans les coins de la fondation dans le cas d’un sol 

associé. En revanche, la Figure 6.4 (b) et (c) montre que le volume du sol qui se déplace au-

dessous de la semelle est plus important dans le cas d’un sol non-associé ψ<  . Ce 

comportement a été remarqué aussi par Yin et al. (2001) avec des valeurs maximales de 

déplacement plus petites.  
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Figure 6.4– Vecteurs de déplacement du sol: (a) ψ= ; (b) ψ=2/3 ; (c) ψ=1/3 . 
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6.2.3.3 Effet de la profondeur d’encastrement 

La considération du sol au-dessus de la base de la fondation comme un sol et non pas comme 

une surcharge équivalente q,  permet l’utilisation de l’expression (6.1). La valeur du 

coefficient de profondeur dγ est défini comme le rapport de la capacité portante obtenue à une 

profondeur D sur la capacité portante d’une semelle reposant sur la surface libre d’un sol 

purement frottant  (dγ= qultD≠0/qultD=0). 

                                                     ult

1
q d N

2
B                                                        [6.1] 

La Figure 6.5 présent les valeurs du coefficient dγ obtenues par la présente étude et les 

formulations disponibles dans la littérature (Meyerhof, 1963 ; Hansen, 1970 ; Vesić, 1975) et 

Lyamin et al. 2007).  

 

 

 

 

 

 

 

 

Figure 6. 5– Comparaison du coefficient dγ avec les valeurs proposées dans la littérature. 

On peut constater une relation linéaire entre dγ et le rapport D/B pour les différentes valeurs de 

l’angle de frottement interne du sol . Les valeurs de dγ proposées par  Hansen (1970) et 

Vesić (1975) sont toujours égales à 1 pour n’importe quelle valeur de l’angle de frottement , 

cela signifie que l’effet de l’encastrement de la fondation est pris par le terme de profondeur 

(Nq) comme surcharge et non pas comme coefficient de correction du terme de surface (Nγ). 

En revanche, l’expression de Meyerhof (1963) montre une sous-estimation de l’influence de 

l’encastrement sur la portance de la fondation. Les résultats de  la méthode d’analyse limite en 
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utilisant les éléments finis donnés par Lyamin et al. (2007) pour l’angle de frottement  =30°, 

sont très proches à ceux obtenus par la présente étude pour un rapport D/B≤0,5 ; par ailleurs, 

pour un rapport D/B≥0,5 les résultats de Lyamin et al. (2007) divergent linéairement. Il est 

important de noter que le coefficient de profondeur dγ diminue avec l’augmentation de la 

valeur de l’angle de frottement , cette variation a été remarquée aussi dans les travaux de 

Lyamin et al. (2007). 

6.3 Capacité portante d’une semelle filante encastrée dans un sol purement frottant 

et soumise à un chargement incliné  

Dans cette section une analyse numérique par la méthode des différences finies a été faite, 

pour étudier l’influence de la profondeur d’encastrement sur la portance d’une fondation 

filante superficielle dans un sol purement frottant, sous un chargement incliné. Deux 

procédures de chargement de la fondation ont été utilisés « probe » et « swipe ». Les effets de 

la profondeur d’encastrement et de l’inclinaison de la charge sont pris en considération par 

des coefficients de profondeur et d’inclinaison. Les valeurs de ces coefficients sont comparées 

avec les expressions trouvées dans la littérature. Ces deux coefficients sont traités 

généralement d’une façon indépendante. Aussi, Dans cette étude l’influence de la profondeur 

de l’encastrement sur le coefficient d’inclinaison est étudiée. 

6.3.4 Définition du problème   

Le problème étudié dans cette section est le même que celui de la section 5.2.1. La différence 

réside dans le chargement de la fondation, ainsi dans ce cas le chargement est composé de 

deux composantes, verticale et horizontale. Le maillage et les paramètres adoptés sont aussi 

les mêmes présentés sur les Figures 6.1 et 6.2.  

6.3.1 Chargement de la fondation  

L’application de la charge par la méthode « probe » a été expliquée dans le chapitre 5. 

Cependant, le diagramme d’interaction V-H obtenu par la méthode « swipe » est composé de 

deux parties. La première partie est obtenue en appliquant la méthode présentée dans le 

chapitre 5. La deuxième partie consiste à appliquer directement un déplacement horizontal 

(V≈0) sur les nœuds de la fondation jusqu’à atteindre la valeur ultime de la contrainte 

horizontale (Hult) comme illustré sur la Figure 6.6. L’application d’une vitesse horizontale, 

directement en absence d’une contrainte verticale (V≈0), est impossible. C’est pour cette 
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Position finale 

 

V 

 

H 

Hult 

ux 

raison, une valeur illimitée de la résistance à la traction de l’élément d’interface a été 

considérée, dans ce cas les deux segments de l’élément d’interface sont collés. Loukidis et al. 

(2008) ont expliqué que durant l’application de charge par la méthode swipe, il existe des 

erreurs numériques associées à l’accumulation des forces non équilibrées et à la discrétisation 

du maillage.   

 

 

 

 

 

 

 

Figure 6.6– Procédure de chargement pour tracer la deuxième partie du diagramme 

d’interaction V-H par la méthode swipe. 

6.3.2 Résultats et discussions 

6.3.3.1 Coefficient d’inclinaison iγ 

Le coefficient d’inclinaison iγ est défini comme le rapport de la charge limite verticale en 

considérant l’inclinaison (Vult, α≠0) sur la charge limite verticale calculée pour une inclinaison 

nulle (Vult, α=0). La Figure 6.7 présente les résultats numériques du coefficient d’inclinaison iγ 

de la présente étude en utilisant la méthode « probe » ; aussi, cette figure présente les valeurs 

de iγ obtenues par les expressions proposées par Hansen (1970), Meyerhof (1963), Vesić 

(1975) et Loukidis et al. (2008). Il est clair que le facteur d’inclinaison iγ diminue avec 

l’accroissement de l’angle d’inclinaison, ce qui implique une diminution de la capacité 

verticale de la fondation. Les valeurs de la présente étude sont en excellent accord avec celles 

proposées par Loukidis et al. (2008) qui ont utilisé la méthode des éléments finis. Pour toutes 

les valeurs de l’angle de frottement interne du sol, Meyerhof (1963), Hansen (1970) et Vesić 

(1975) ont indiqué que la valeur du coefficient d’inclinaison est indépendante de la direction 
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de l’inclinaison de la charge. La Figure 6.8 présente le coefficient d’inclinaison pour les 

angles de frottement interne du sol  =30, 35 et 40°. Il est à noter que le coefficient 

d’inclinaison dépend légèrement de l’angle de frottement du sol. 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 

 Figure 6.7– Facteurs d’inclinaison en fonction de l’angle d’inclinaison α  

(a)  =30°, (b)  =35° et (c)  =40°. 

La Figure 6.9 présente le coefficient iγ en fonction de la profondeur d’encastrement où iγ=Vult 

(α≠0, D/B=b)/Vult (α=0, D/B=b) avec b=0, 0,25 ; 0,5 ; 0,75 et 1. Pour une valeur faible du l’angle α, 

l’encastrement de la fondation n’a pas d’effet important sur le coefficient iγ. Par contre, la 

Figure 6.9 montre que pour des valeurs de α ≥8° (tan α ≥ 0,14), la le coefficient iγ dépend de 
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la profondeur d’encastrement de la fondation D ; ainsi, l’encastrement augmente la capacité 

portante d’une fondation sous chargement incliné, notamment pour les grandes valeurs de 

l’angle de frottement . 
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Figure 6.8– Coefficient d’inclinaison en fonction de l’angle de frottement . 
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Figure 6.9– Coefficient d’inclinaison en fonction du rapport d’encastrement D/B pour  = 30°. 
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6.3.3.2 Courbes enveloppes 

La Figure 6.10 présente les surfaces ultimes de rupture (V-H) normalisées par rapport à la 

capacité portante ultime de la fondation sous charge verticale centrée Vult, les résultats sont 

présentés pour les angles de frottement interne du sol  =30, 35 et 40° et le cas d’un 

écoulement associé ( =ψ). Il est évident que la taille de la courbe normalisée dépend de la 

valeur de l’angle de frottement  . La valeur maximale normalisée H/Vult est le point 

d’intersection des deux parties de la courbe enveloppe obtenue par la méthode de chargement 

« swipe ». 
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Figure 6. 10– Comparaison des courbes d’enveloppes H-V. (a)  =30°, (b)  =35° et (c) 

 =40°. 

Les courbes enveloppes (diagrammes d’interaction ou surfaces ultimes) entre les paramètres 

de chargement V et H sont présentées adimensionnées et comparées sur la Figure 6.11 à celles 

tracées par les équations proposées par Hansen (1970), Vesić (1975) et Loukidis et al. (2008). 

Il est clair que les surfaces ultimes de Hansen (1970) et Vesić (1975) sont plus conservatives. 

Les résultats de Loukidis et al. (2008) sont très bon accord avec ceux obtenus par la présente 

étude. La valeur de la force horizontale ultime est obtenus sous une charge verticale d’environ 

0,45Vult.  
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Figure 6.11– Surfaces ultime dans le plan de chargement V-H pour différentes valeurs de . 

La Figure 6.12 présente l’effet de l’encastrement d’une fondation filante sous un chargement 

incliné sur les surfaces ultimes tracée par les deux procédures « probe » et  « swipe ». Il est à 

noter que les deux procédures de chargement «probe» et «swipe» donnent des surfaces 

ultimes similaires, à l’exception du rapport D/B =1 (Figure 6.12 (a)). Les surfaces ultimes 

normalisées sont présentées sur la Figure 6.12 (b) qui indique la forme et la taille des courbes 

enveloppes pour les rapport D/B = 0 ; 0,25 ; 0,5 ; 0,75 et 1. La forme de la courbe enveloppe 

normalisée est la même pour toutes les valeurs du rapport D/B ; par contre, la taille n’est pas 

la même ; ainsi, l’encastrement de la fondation réduit la taille de la surface ultime normalisée. 

Il est important de noter que la force horizontale a été calculée en négligeant la force de butée 

sur le coté latérale de la fondation.  
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Figure 6. 12– Surfaces ultimes dans le plan des paramètres de chargement V-H, obtenues par 

les méthodes «probe» et «swipe», pour différentes valeurs du rapport D/B= 0 ; 0,25 ; 0,5 ; 

0,75 ; 1et  = 30° (a) courbe non-normalisée. (b) courbe normalisée. 
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 Figure 6.13– Surfaces ultimes dans le plan des paramètres chargement (V- H) 

obtenues par les méthodes « probe » et « swipe », pour le cas d’une règle d’écoulement non-

associé (ψ < ). 
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La Figure 6.13 présente les surfaces ultimes obtenues par les deux méthodes de chargement 

« probe » et « swipe », pour le cas d’une semelle reposant sur la surface libre d’un sol frottant 

en considérant un comportement non-associé (ψ< ).Il est clair que la divergence entre les 

deux méthodes de chargement augment avec l’accroissent de la charge verticale (V/Vult>0,2). 

On peut noter clairement des oscillations numériques observées à cause de la loi 

d’écoulement non-associée, cette remarque a été signalée aussi par Loukidis et al. (2008) pour 

une fondation filante qui repose à la surface d’un sol purement frottant. 

6.3.3.3 Mécanisme de rupture 

La Figure 6.14 montre le contour de déformation de cisaillement maximale pour une 

fondation qui repose à la surface et une fondation encastrée, en considérant différentes valeurs 

de l’inclinaison de la charge (α). Dans le cas d’un chargement vertical (α=0), le mécanisme de 

rupture est similaire à celui proposé par Terzaghi (1943). Ce mécanisme est symétrique et 

composé d’un coin triangulaire élastique au-dessous de la semelle. Cependant, la taille de la 

zone plastifiée diminue avec l’augmentation de l’angle d’inclinaison. Il est intéressant de 

noter qu’il est difficile de fixer l’angle d’inclinaison (α) durant l’application de la charge par 

déplacement, ainsi on considère des valeurs proches pour les angles d’inclinaison dans le cas 

D/B=0 et 0,25. La Figure 6.14 montre aussi que le mécanisme de rupture d’une fondation 

encastrée, pour différentes valeurs de α, est plus large par rapport à celui d’une fondation qui 

repose à la surface. Dans le cas où la semelle est fondée directement à la surface du sol, il est 

clair que la résistance suffisante contre un mécanisme de rupture par glissement horizontal est 

moins que celle d’une fondation encastré. Le mécanisme de rupture d’une fondation encastrée 

pour les grandes valeurs de l’ange α est semblable à celui obtenu par l’action de la butée des 

terres. 
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Figure 6.14– Contours de déformation de cisaillement maximale pour différentes valeurs de 

l’angle d’inclinaison α. (a) D/B=0 (b) D/B=0,25. 
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6.4 Conclusion 

La capacité portante d’une fondation filante encastrée dans un sol purement frottant a été 

étudiée par la méthode des différences finies. L’interaction entre le sol et la fondation est  

réalisée via un élément d’interface défini par le critère de Mohr-Coulomb. Les calculs 

numériques élasto-plastiques par le code FLAC (2005), montrent la dépendance  du facteur de 

la capacité portante Nγ de l’angle de dilatance. La règle d’écoulement non-associée conduit à 

la diminution de la valeur de Nγ. Les courbes charge-déplacement dans le cas d’une règle 

d’écoulement non-associé (ψ< ) présentent des oscillations numériques qui compliquent la 

détermination de la valeur de Nγ. Aussi, le déplacement maximal du sol sous la base de la 

fondation est obtenu pour les grandes valeurs de l’angle de dilatance. La présente étude 

montre aussi que le coefficient de profondeur dγ augmente linéairement avec le rapport D/B ; 

par ailleurs, il diminue avec l’augmentation de l’angle de frottement interne du sol .  

Les coefficients d’inclinaison déterminés par le code FLAC (2005) sont en excellent accord 

avec ceux proposés par Loukidis et al. (2008) en utilisant la méthode des éléments finis. 

L’étude numérique montre que le coefficient d’inclinaison dépend légèrement de l’angle de 

frottement du sol. La présente étude montre que le coefficient d’inclinaison iγ  n’est pas 

indépendant de la profondeur d’encastrement D.   

Pour une fondation reposant sur la surface d’un sol frottant et soumise à l’action d’une charge 

verticale, le mécanisme de rupture est symétrique et similaire à celui proposé par Terzaghi 

(1943), cependant, plus l’angle d’inclinaison augmente, plus une asymétrie du mécanisme est 

apparait. La taille de la zone plastifiée diminue avec l’augmentation de l’angle d’inclinaison. 

Les deux procédures de chargement « probe » et « swipe » ont été utilisées pour tracer les 

diagrammes d’interaction entre force verticale centrée et force horizontale (V-H). Les 

résultats des deux procédures sont en excellente accord, à l’exception des résultats obtenus 

pour un sol non-associé et V/Vult>0,2. Egalement, les résultats des courbes enveloppes pour le 

cas d’une règle d’écoulement non-associé (ψ < ) présentent des oscillations numériques. La 

comparaison des surfaces ultimes obtenues par la présente étude avec celles des formulations 

de la capacité portante, montre que les formules de Hansen (1970) et Vesić (1975) sont 

largement conservative pour la prédiction des courbes d’interaction (V, H). D’après notre 

étude la taille de la courbe (V-H) normalisée  dépend de la valeur de l’angle de frottement 

interne du sol   et du rapport D/B, par conséquent dans le cas d’une fondation qui repose sur 
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la surface libre (D/B=0) la valeur de la force horizontale ultime Hult est obtenue entre  

0,089Vmax et 0,11Vmax, la rupture par  glissement peut se produire à un rapport V/Vult ≈ 0,45. 

La Valeur de la force horizontale ultime Hult est obtenue entre entre  0,11Vmax et 0,12Vmax  

pour le cas d’une fondation encastrée.  
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Conclusion générale et perspectives 

L’estimation de la capacité portante des fondations superficielles est très importante pour la 

conception et le dimensionnement de plusieurs ouvrages en génie civil. La plupart des 

coefficients correcteurs de la capacité portante adoptés pour la conception pratique sont basés 

sur des méthodes  empiriques et semi empiriques. Les expressions de la capacité portante 

proposées par Prandtl (1920), Terzaghi (1943), Meyerhof (1951) et Vesić (1973) sont les plus 

adoptées par les règles de calcul pour l’étude de la portance des fondations superficielles.   

Le développement des codes de modélisation numériques permettent la détermination des 

paramètres influençant la capacité portante des fondations superficielles, tels que la forme et 

l’encastrement de la fondation, aussi le mode de chargement. La capacité portante d’une 

fondation filante basée sur un sol purement cohérent (argileux) a été analysée en utilisant le 

code FLAC (2005) ; les résultats sont présentés en termes de facteur de capacité portante Nc. 

Aussi, l’effet combiné de la profondeur de l’encastrement dans le même type de sol et de 

l’inclinaison de la charge sur la capacité portante d’une fondation filante a été étudié. Les 

résultats obtenus sont présentés en termes des coefficients normalisés de profondeur dc et de 

l’inclinaison de la charge ic. Les résultats des calculs numériques élasto-plastiques de la 

capacité portante des fondations filantes encastrées dans un sol frottant sont présentés aussi 

dans cette thèse. Les résultats obtenus pour les deux types du sol montrent que la prise en 

compte du sol au-dessus de la base de la fondation a un effet significatif sur la portance de la 

fondation. Les calculs numériques élasto-plastiques montrent que les caractéristiques 

élastiques du sol ont une influence négligeable sur la charge limite de la fondation. 

Les analyses numériques pour le cas d’un sol purement cohérant avec une cohésion constante 

avec la profondeur, confirment que le facteur de profondeur de la capacité portante dépend de 

la rugosité de l’interface. Le coefficient de profondeur dc augmente continuellement avec le 

l'augmentation de la profondeur d’encastrement. La fondation encastrée mobilise un volume 

du sol plus grand que celui d’une fondation reposant sur la surface libre du sol. Les résultats 

de cette étude montrent que l’encastrement de la fondation a un effet significatif sur la 

capacité verticale et horizontale de la fondation. De plus, il a été montré que la profondeur de 

l’encastrement de la fondation influe sur le coefficient d’inclinaison de la charge ic. 

En ce qui concerne le problème de la capacité portante d’une semelle filante dans un sol 
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purement frottant, les calculs élasto-plastiques ont permis de constater l’influence importante 

de la non-associativité du sol, de l’encastrement de la fondation et de l’inclinaison de la 

charge sur la portance de la fondation. La règle d’écoulement non-associé sous-estime le 

facteur de portance Nγ, cette sous-estimation augmente avec l’accroissement de l’angle de 

frottement interne du sol . Aussi, l’angle de dilatance influe sur la capacité sur la valeur du 

déplacement maximal, où la règle d’écoulement associée produit un déplacement plus grand 

que celui obtenu en considérant un sol non-associé. La valeur de l’angle de frottement 

influence sur le coefficient de profondeur dγ et légèrement sur le coefficient d’inclinaison iγ.  

Les deux procédures de chargement « probe » et « swipe » sont utilisées pour explorer la 

surface de rupture dans le cas de chargement combiné (V-H). Les résultats des deux 

procédures sont en excellente concordance, ils montrent que  la forme de la courbe enveloppe 

(V-H) normalisée est unique pour toutes les valeurs du rapport D/B mais la taille de la courbe 

change avec la variation de la profondeur de l’encastrement de la fondation.La comparaison 

des résultats des différences finies avec les autres formules de la capacité portante (Meyerhof, 

1963 ; Hansen, 1970 ; Vesić, 1975) montre que les résultats des formules de la capacité 

portante sont largement conservatifs dans la prédiction de la charge de rupture dans le cas de 

chargement vertical où combiné. 

Travaux futurs : 

Dans ce travail la capacité portante de la fondation encastrée dans le cas d’un sol purement 

cohérent et un sol purement frottant, en considérant une semelle filante. Dans les future 

travaux, les autres géométries de la fondation (rectangulaire, circulaire, carrée….) peuvent 

être étudiées de la même manière. Le sol dans la première partie de cette étude est une argile 

homogène avec une cohésion constante, la méthode des différences finies permis de résoudre 

des problèmes plus complexes avec une augmentation de la cohésion avec la profondeur ou 

du sol stratifié. La charge durant cette étude est supposée verticale centrée ou inclinée centrée, 

cependant, afin de mieux présenter le cas des fondations superficielles utilisées comme une 

plate-forme des fondations offshores la charge doit être combinée de trois composantes 

(verticale, horizontale et moment) car ces fondations sont souvent soumises à une force 

verticale due au poids propre de la structure et du système de la fondation, et une charge 

combinée horizontale et moment dus au vent et au mouvement des vagues de la mer agissant 

sur la structure, sans oublier la charge dynamique du séisme.    
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