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Les ouvrages de Génie Civil en contact avec un sol sont, 
du fait de leur complexité croissante, de plus en plus diffi­
ciles à calculer. Les caractéristiques mécaniques du sol de 
fondation, sa géométrie, les différentes sollicitations aux­
quelles il est soumis, sont autant de variables difficiles à 
prendre en compte dans les calculs classiques. Une simpli­
fication de la réalité consiste à diviser le système réel en 
un ensemble de petits éléments de dimensions finies, dont 
les caractéristiques sont connues. L'utilisation de l'ordina­
teur permet de juxtaposer l'action de tous les éléments et 
de calculer les contraintes et les déformations en tout 
point du système.
En mécanique des sols, les calculs sont classiquement 
menés en admettant que le massif concerné est soit tota­
lement en équilibre élastique, soit totalement en équilibre 
limite plastique.
Le calcul par éléments finis devrait permettre d'aborder 
l’étude du comportement réel du massif, en prenant en 
compte, en tout point, la loi effort-déformation du sol, 
notamment lors du passage de l'état élastique à l'état 
plastique.
C’est à partir de la théorie proposée par Duncan et Chang 
(1970) que la méthode des éléments finis s’est étendue au 
calcul d'ouvrages : stabilité de pentes, barrages en terre ou 
écluses. Les études plus récentes de Darve (1974) et 
Chambon (1975) ont ensuite permis de prendre en 
compte un comportement plus réel du sol, notamment au 
niveau de la dilatance. Le calcul se déroule de façon incré­
mentale. Les incréments de contrainte et de déformation 
qui surviennent au cours d'un chargement, sont calculés à 
l'aide d’une matrice de rigidité générale. Cette matrice est 
fonction de l'incrément et doit être recalculée à chaque 
étape, ce qui demande beaucoup de temps de calcul.
Par ailleurs, le comportement plastique du sol a fait l’objet 
de l’article de Rowe (1962) qui a abouti à des formules 
exprimant le comportement du sol. L'auteur s'intéresse au 
rapport des contraintes principales majeures et mineures. 
A l'aide d’une modélisation du contact entre sphères, il 
exprime l'énergie de déformation du milieu granulaire,

* Cette recherche a été effectuée au laboratoire de mécanique des sols 
de l’Institut National de Sciences Appliquées (INSA) de Lyon.

mais en conservant toujours, comme paramètre principal, 
le rapport des contraintes. C’est donc une approche parti­
culière qui donne des résultats corrects dans le cas de l'es­
sai triaxial de révolution.
Une autre approche du phénomène de plasticité a été 
effectuée par l’Ecole de Cambridge d'abord sur l’argile, 
puis sur le sable par Poorooshasb, Holubec et Sherbourne 
(1966 et 1967). Les auteurs expriment l’énergie de défor­
mation du sol de façon globale, mais sans faire intervenir 
le frottement intergranulaire. Le calcul théorique d'un 
essai triaxial nécessite la réalisation d'une série d’essais 
triaxiaux, si bien que l’utilisation pratique de la loi de com­
portement est difficile.
L’étude de Frydman, Zeitlen, Alpan (1973) et Frydman 
(1974) est plus intéressante encore puisque les auteurs 
expriment l'énergie de déformation du sol en faisant inter­
venir le frottement intergranulaire. Ils aboutissent alors à 
une formule valable dans tous les cas de chargement, et 
qui utilise un seul paramètre.
Cette dernière formulation théorique est particulièrement 
adaptable aux besoins de calcul de l'ingénieur. Nous avons 
décidé de l’analyser dans l'optique d’une adaptation à un 
programme de calcul par éléments finis. Le but était de 
créer un modèle capable de représenter le comportement 
du sol de façon précise, mais également exigeant un mini­
mum de données particulières à la théorie choisie, de 
façon à ce que l’ingénieur soit capable d'utiliser le pro­
gramme informatique.
La théorie que nous développons est globale. Elle n’est 
plus incrémentale, et demande par conséquent moins de 
temps de calcul sur ordinateur, et donc moins de dépense 
qu’une autre. Nous calculons enfin une série d’essais tri­
axiaux de révolution dans un but de vérification.

1 La loi de comportement de Frydman et al.
Ces auteurs ont montré, à partir de l’analyse de nombreux 
essais triaxiaux réalisés sur des sols pulvérulents, qu’il 
apparaît trois phases différentes du comportement du sol 
au cours de la déformation en distorsion, c'est-à-dire avec 
une contrainte moyenne constante ou variant peu.
a) Dans le domaine des faibles sollicitations, le sol est 
assimilable à un solide élastique avec une précision suffi­
sante. Les variations de volume sont faibles.
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b) A partir d'une valeur constante du frottement dans le 
plan octaédrique, il apparaît des déformations plastiques 
d'écrouissage ; des gonflements sont alors observés.
Frydman et al. ont montré que ce seuil de déformation 
plastique est donné par :

1,  2,  3 sont les contraintes principales prises négatives 
en compression.

oct et o sont les composantes de la contrainte dans le 
oc oct plan octaédrique.

oct est aussi appelée : contrainte moyenne.

   est l'angle de frottement grain sur grain du matériau. 
Pour l'essai triaxial, nous avons :

avec :
 a : contrainte axiale 
 r : contrainte radiale

oct varie au cours de l'essai triaxial et la théorie de Fryd-oct man est exacte pour o constant, mais nous allons voir octque ceci ne perturbe pas de façon significative les calculs 
informatiques.

Frydman et al. supposent ensuite que l’énergie de défor­
mation plastique est due uniquement à un frottement 
intergranulaire de valeur  dans le plan octaédrique. On 
démontre que : 

dp1, dp2 dp3 sont les incréments de déformation plastique 
principale.

Au cours de l'essai triaxial, on a :

avec : d pa: incrément de déformation plastique axialea

et : dp : incrément de déformation plastique radiale.
c) Enfin, à l'état ultime défini par le critère Mohr-Cou­
lomb, un palier d’écoulement plastique est observé.

2 Définition d'une loi de comportement plastique 
avec écrouissage à contrainte moyenne cons­
tante (Monnet, 1977)

Le traitement informatique de la formule de Frydman et al. 
n'est pas immédiat ! Aussi faut-il développer une théorie 
particulière de l'écrouissage du sol qui permette une utili­
sation simple par la méthode des éléments finis. Il n’est 
pas nécessaire de définir la matrice de rigidité générale par 
incrément de chargement, comme c'est le cas usuelle­
ment. La matrice de rigidité, dans notre théorie, est cal­
culée une fois pour toutes au début du chargement. On 
calcule les déformations plastiques par un processus itéra­
tif (la méthode des contraintes initiales) qui converge rapi­
dement vers la solution théorique. Ceci permet d'économi­
ser de façon considérable le temps de calcul par ordina­
teur, et donc de rendre l'utilisation du programme plus 
intéressante.

2.1 Présentation et hypothèses
 p  pLes quantités doct et doct sont des invariants du tenseur 

de déformation plastique ;  oct et oct sont des invariants du 
tenseur des contraintes.
Dans la suite, nous considérerons ces quantités comme 
étant aussi des composantes particulières des vecteurs 
déformation plastique et contrainte. Ce seront alors des 
composantes vectorielles orientées dans l'espace (voir sur 
la figure 1 ).
On pose :

La relation (2) de Frydman se met alors sous la forme :

f( ,K) = oct + oct. (tS<Pp+ K> = 0 (4)
f est fonction de charge puisqu'elle s'annule lorsqu'il y a 
écoulement plastique. Cette fonction est négative dans le 
domaine élastique et positive quand on a déséquilibre du 
sol. D'autre part, la fonction indique un écrouissage 
puisque sa valeur varie suivant l'état de contrainte du sol, 
K étant le paramètre d'écrouissage.
Pour définir parfaitement la déformation plastique, nous 
admettons avec Nadai (1963), que la distorsion plastique 
d ' poct est colinéaire à la contrainte de cisaillement

Fig. 1 Les composantes octaédriques des vecteurs 
contrainte et déformation plastique
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octaédrique :

d  poct = d   oct (5)

Les relations (3), (4) et (5) donnent finalement :

Nous savons que le vecteur dpoct est colinéaire à la trissec- 
trice, d 'p oct est colinéaire au vecteur cisaillement 
octaédrique.

2.2 Changement de repère
Dans le plan octaédrique perpendiculaire à la trissectrice 
du trièdre des directions principales, nous définissons un 
vecteur unitaire t situé à l'intersection de ce plan et du 
plan contenant l'axe 1 des directions principales et la tris- 
sectrice A (voir sur la figure 2).
Dans ce même plan octaédrique, nous définissons le vec-

teur unitaire r perpendiculaire à t et déduit de celui-ci
après une rotation positive de

2

Le plan octaédrique contient la composante oct du vecteur 
contrainte.

L'angle y que fait oct avec t peut se calculer en détermi-

nant d'abord  ht et hr (voir figure 2). On a les relations :

D'où il vient :

Cet angle est défini à   près. Pour lever cette indétermina­
tion, nous remarquons que cos y est du signe de  ht
puisque cos et que oct est positif par définition. ( ht
et oct sont ici pris comme scalaires) ; cos y sera alors du 
signe de 2 1 —  2 —  3.

On effectue un changement de repère qui permet de pas­
ser du système local 1'", 2'", 3''' (voir sur la figure 3) au 
système des axes principaux, par trois rotations de valeur
  = 45°,   tel que cos et y défini par (7).
Dans le système local, la déformation plastique ld pl est 
définie par les coordonnées :

|x,y ,z| t = Id 'p , dopct, 0| 
De (5) et (6), il vient :

Dans le système des axes principaux, les coordonnées de 
|dp| deviennent :

Idp) = d  |V| = d  |a , b , c}r (8)
avec :

Fig. 2 Définition de la direction du vecteur cisaillement octaédrique par l'angle y
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Fig. 3 Définition du changement de repère par les trois angles : a,   et y

d  est un scalaire à déterminer.

2.3 Résolution
Nous effectuons une résolution classique de l'élastoplasti- 
cité où :

f (f,K) =   oct +  oct (tg    +  K)

est la fonction de charge, et où :

{d P| = d  (V}

remplace l’hypothèse de la normalité par un potentiel non 
associé (cas du matériau « non standard »). Le matériau 
« standard » obéit au principe du travail plastique maxi-

mum Cette relation est appelée aussi loi
de normalité puisqu'elle impose que le vecteur incrément 
de déformation plastique dP soit perpendiculaire à la sur­
face géométrique définie par la fonction f. Pour le matériau 
« non standard ». et pour les sols en général, la loi de nor-

malité n’est pas applicable. On remplace alors la fonction

g est appelé : potentiel plastique non

Nous calculons la valeur de la fonction f pour tous les 
points du modèle d’éléments finis. Quand la fonction de 
charge est positive, nous effectuons le rééquilibrage en 
calculant les variations de contraintes {  } telles que :

{  }t = - d  ''{V} T[E] (9)

avec :

[Ej est la matrice de la loi de Hooke généralisée.
Nous pouvons remarquer que la fonction de charge pro­
posée correspond à un critère de Drucker :

f =  a J, + J2

avec : J, = 1 +  2 =  3 = 3  oct

et avec l’hypothèse du matériau « non standard ».
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3 Etude du comportement du sol à l'état ultime
Bent et Hansen (1968) puis Radenkovic (1961) ont pro­
posé un comportement « non standard » du sol à l'état 
ultime. Pour eux, le vecteur Incrément de déformation 
plastique n'est pas perpendiculaire à la surface de charge, 
mais il est décalé. Nous avons cherché à définir quantitati­
vement cet écart. Des essais triaxiaux drainés réalisés sur 
des sables (Darmar et Plessiet — 1964) et sur des billes de 
plomb (Newland et Allely — 1957) ont donc été analysés 
dans ce sens.
Pendant l'essai triaxial de révolution, les contraintes princi­
pales  2 et  3 sont Identiques. SI l'on représente l’état de 
contrainte dans l'espace des axes principaux, les points 
représentatifs de l'état de charge sont situés dans le plan 
contenant l'axe 1 et la bissectrice des axes 2 et 3.
Nous avons représenté sur les figures 4, 5, 6 et 7 les 
points caractérisant la rupture de l'échantillon dans ce 
plan particulier. Nous constatons que tous les points sont 
alignés. SI nous essayons de faire passer une droite de 
régression par ces points et par l'origine, nous obtenons 
des coefficients de corrélation très proches de 1 (voir sur 
le tableau 8, les colonnes 3, 4 et 5).
Nous avons porté également sur ces graphes, les vecteurs 
incréments de déformation plastique à la rupture. SI le 
matériau était « standard », ces vecteurs devraient être 
perpendiculaires à la ligne de rupture représentée par la 
droite en trait plein sur les figures. Nous voyons que ce 
n’est pas le cas. Les matériaux testés (échantillon de billes 
de plomb pour Newland et Allely, et sable drainé pour Dar- 
mar et Plessiet) se comportent de façon « non standard ».
Partant de l'origine, on abaisse la perpendiculaire aux vec­
teurs incrément de déformation plastique. Nous obtenons 
une seconde série de points dont les coordonnées sont 
portées en colonnes 7 et 8 sur le tableau 8. En calculant la 
droite de régression passant par tous ces points et par 
l'origine, nous trouvons un coefficient de corrélation très 
proche de 1 (voir la colonne 9 sur le tableau 8). Ceci

Indique qu'à la rupture, le vecteur Incrément de déforma­
tion plastique est perpendiculaire à une surface de charge 
particulière, représentée ici par les droites en trait Inter­
rompu. Cette surface de charge peut être considérée 
comme le passage d'une surface de charge de Mohr Cou­
lomb dont l’angle (p" (voir colonne 10 sur le tableau 8) est 
Inférieur à la valeur   (voir la colonne 6 sur le tableau 8) du 
frottement du sol à la rupture, comme le propose Salençon 
(1974).
Dans la programmation, nous considérons qu'à l’état 
ultime, lorsque le critère de Mohr-Coulomb du matériau 
pulvérulent :

f ( ) = max — min + sin   (max + min ) 

devient positif ou nul, il se produit un écoulement plas­
tique « non standard » défini par :

Les variations de contraintes sont calculées par :

|d | t= — |dp|t[E]
et nous appliquons la méthode des contraintes Initiales.
Les calculs de 13 essais triaxiaux de révolution, que nous 
développons dans la suite de cet article, indiquent que l’on 
a la relation suivante :
  —  " =    (11) (voir les figures 22 et 23).
La connaissance de   et    permet donc de définir  ". (  et 
   seront des données du programme de calcul).

Fig. 8 Tableau récapitulatif des résultats définissant la rupture et la direction du vecteur déformation plastique

1 2 3 4 5 6 7 8 9 10

Pression Pression Coefficient Coefficient
Matériau Essai axiale radiale de  CoordonnéeCoordonnée de  "

numéro (bar) (bar) corrélation (degré) axiale radiale corrélation (degré)

Billes de 13 13,22 5,52 8,7 7,95
plomb 14 6,34 2,76 0,9997 24,2 4,27 3,82 0,9999 2,6
lubrifiées 0,0 0,0 0,0 0,0
n = 39 %

Billes de 46 22,84 5,52 13,95 11,03
plomb 52 10,21 2,76 6,90 4,98
n = 43 % 53 4,89 1,38 0,9985 37,.1 3,45 2,33 0,9989 7,2

44 1,65 0,52 1,20 0,85
0,0 0,0 0,0 0,0

Billes de 19 26,77 5,52 17,10 11,14
plomb 25 12,42 2,76 7,65 5,30
n = 39 % 4 5,11 1,38 0,9982 40 7 3,75 2,17 0,9993 12,0

40 2,18 0,52 1,57 0,90
0,0 0,0 0,0 0,0

Sable 1 12,54 2,94 7,85 6,01
2 8,76 1,96 0,9997 38,7 5,70 4,10 0,9989 8,3
3 4,38 0,98 3,00 2,01

0,0 0,0 0,0 0,0
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Fig. 4 Les points caractérisant les contraintes et les vec­
teurs incrément de déformation plastique à la rupture 
pour les essais 13 et 14

Fig. 5 Les points caractérisant les contraintes et les vec­
teurs incrément de déformation plastique à la rupture 
pour les essais 46, 52, 53, 44

Fig. 6 Les points caractérisant les contraintes et les vec­
teurs incrément de déformation plastique à la rupture 
pour les essais 19, 25, 4 et 40

Fig. 7 Les points caractérisant les contraintes et les vec­
teurs incrément de déformation plastique à la rupture 
pour les essais 1,2 et 3
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4 Calcul de 13 essais triaxiaux de révolution
La théorie de l'écrouissage à contrainte moyenne cons­
tante et de la plasticité « non standard » étant élaborée, 
nous nous sommes proposés de comparer les résultats de 
calcul et ceux de l'expérimentation dans le cas d'essais tri­
axiaux. Nous avons calculé plusieurs séries d'essais de 
façon à ce que les quatre paramètres de la loi de compor­
tement varient. Au cours de l'essai triaxial, la contrainte 
moyenne n'est pas constante, mais nous allons voir que la 
théorie peut être appliquée à cet essai sans donner des 
écarts significatifs par rapport à l'expérience.

4.1 Choix des paramètres
La loi de comportement peut être schématisée comme sur 
la figure 9.
Dans le domaine des faibles sollicitations, le sol se com­
porte élastiquement. La valeur du module de Young E est 
déduite de la pente initiale de la courbe déviateur en fonc­
tion de l'écrasement ; la valeur du coefficient de Poisson u, 
est déduite de la pente initiale de la courbe variation de 
volume en fonction de l’écrasement.
Pour l'écrouissage, le seul paramètre à définir est l'angle 
de frottement grain sur grain  µ. Cet angle est constant
pour un matériau donné.
Enfin, au moment de résistance maximum du sol, nous 
considérons qu’il se produit un écoulement plastique « non 
standard ». L'angle   de frottement ultime est défini par la 
droite de Mohr-Coulomb. L'angle µ étant supposé connu,
la relation (11) donne la valeur  " définissant le potentiel 
non associé.

4.2 Essais de Darmar et Plessiet
Les essais sont réalisés à l'appareil triaxial de révolution, 
sur un sable de densité 14,6 kN/m3 environ. Les extrémi­
tés de l'éprouvette frottent sur l’embase et la tête de com­
pression. L'échantillon est saturé et drainé, ce qui permet 
de mesurer les variations de volume. Les essais sont réali­
sés sous trois étreintes latérales : 98 kPa, 196 kPa et 
294 kPa (Monnet, 1977).
La figure 10 représente le maillage utilisé (constitué d'élé­
ments à trois nœuds) pour le calcul de l'essai triaxial. Seul 
1/4 de l'échantillon a été représenté. Il est limité à gauche 
par l'axe de symétrie de révolution et à la partie inférieure, 
par un plan de symétrie. La partie supérieure du maillage 
correspond à la tête de compression qui est en duralumin. 
Nous avons pris comme caractéristiques pour ces élé­
ments : E = 90 300 000 kPa et u = 0,33. Il n'y a pas d'élé­
ments de continuité entre le sol et la tête de compression 
puisque l’essai a eu lieu sans lubrification entre ces 
parties.
Au premier pas de chargement, nous appliquons l'étreinte 
triaxiale choisie sur tout le bord droit du modèle et sur tout 
le bord supérieur.
Ensuite, nous chargeons uniquement la partie fléchée sur 
la figure 10. Cette zone correspond à l’emplacement du 
piston qui vient appuyer sur la tête de compression.

Résultats :
Comparaison des différentes grandeurs calculées et 
mesurées.

Courbes déviateur en fonction de l'écrasement
Nous avons comparé sur la figure 11 les résultats calculés 
(en noir) et expérimentaux (en clair) pour les trois valeurs 
de l'étreinte latérale. La coïncidence est bonne en tout 
point des courbes. Nous observons enfin que le dernier 
point calculé pour chaque étreinte correspond à la rupture 
de l'échantillon puisque la zone en équilibre limite de 
Mohr-Coulomb couvre toute la partie centrale (voir sur la 
figure 13 pour l'essai 1). Cette valeur calculée de la rup­
ture correspond assez bien à la valeur expérimentale.

Fig. 9 Schéma de la loi de comportement utilisée 
dans le programme d'éléments finis

Fig. 10 Maillage de calcul de l'essai triaxial de révolu­
tion, pour les essais 1,2 et 3

Courbes variation de volume en fonction de l'écrasement
La figure 12 représente la comparaison des variations rela­
tives de volume en fonction du raccourcissement de 
l’échantillon. La coïncidence est bonne, compte tenu de la 
grande échelle verticale utilisée. Les courbes calculées des 
essais 2 et 3 sont presque confondues.

Etendue des zones plastiques au cours de l'essai
Il s'agit encore de l’essai 1 à 294 kPa porté sur la figure 
13. Au déviateur 500 kPa tout le sol est en élasticité. A 
600 kPa, brusquement apparaît au centre de l'échantillon 
une zone d'écrouissage qui remonte progressivement 
jusque sous la tête de compression. Une petite zone en 
équilibre de Mohr-Coulomb apparaît au pourtour de 
l'échantillon à 3,5 cm environ au-dessous de la tête de 
compression. Cette zone gagne rapidement du volume 
jusqu'à occuper tout le centre du cylindre de sol à la rup­
ture obtenue pour un déviateur de 1 000 kPa.
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Fig. 11 Courbe déviateur des contraintes-tassement, 
pour les essais 1, 2 et 3 sur un sable — Comparaison 
des résultats expérimentaux (en clair) et calculés (en 
noir) pour trois valeurs de l'étreinte latérale

Fig. 12 Courbes variation de volume-tassement, pour les 
essais 1, 2 et 3 sur un sable — Comparaison des résultats 
expérimentaux (en clair) et calculés (en noir) pour trois 
valeurs de l'étreinte latérale

Fig. 13 Etat de l'échantillon pour chaque valeur du dé­
viateur calculé à l'essai 1 à 294 kPa

Fig. 14 Lignes d'égale contrainte verticale, pour une 
contrainte imposée de — 1200 kPa (déviateur 900 kPa), 
et pour l'essai 1 à 294 kPa

Elasticité

Ecrouissage

Plasticité 

parfaite

REVUE FRANÇAISE DE GEOTECHNIQUE NUMERO 7 52



Courbes d'égale contrainte verticale pour le dévlateur 
900 kPa
La figure 14 représente les résultats de l'essai 1 à 
294 kPa. La contrainte verticale moyenne pour ce dévia- 
teur est de — 1200 kPa.
Nous observons le long de l'axe de symétrie, tout d'abord 
une contrainte 20 % plus faible que la contrainte 
moyenne, puis en descendant une valeur 1 5 % plus forte. 
Si nous regardons ce qui se passe à la périphérie, nous 
observons sous la tête de compression une contrainte 
45 % plus forte que la valeur moyenne, puis en redescen­
dant une valeur 10% plus faible.
Nous remarquons également qu'une section horizontale 
de l'échantillon à quel niveau que ce soit donne au total 
une charge veiticale moyenne constante.
Les résultats sous la tête de compression sont analogues à 
ce qui se passe sous une fondation rigide : les contraintes 
sont maximum au bord et minimum au centre.

4.3 Essais de Newland et Allely
La méthode de calcul a été adaptée au programme 
ROSALIE (Guellec — 1976) du Laboratoire Central des 
Ponts et Chaussées, ce qui a permis de calculer ces essais. 
Le rééquilibrage est limité à 20 itérations. Le maillage uti­
lisé est présenté sur la figure 15. Il s'agit de quadrilatères à 
huit nœuds. Le modèle présente une symétrie axiale par 
rapport au bord gauche et un plan de symétrie par rapport 
au bord inférieur. Les éléments de continuité placés entre 
le piston et le matériau transmettent uniquement les 
déplacements verticaux. Les déplacements horizontaux 
sont libres. Le matériau testé est un échantillon de billes 
de plomb.

Fig. 15 Maillage de calcul des essais triaxiaux de révolu­
tion réalisés sur les billes de plomb

Essai du matériau à la porosité de 39 %
Les calculs effectués pour les quatre étreintes latérales 
sont portés en noir, et les résultats expérimentaux en clair. 
On voit sur la figure 16, le déviateur en fonction de l'écra­
sement. Les derniers points calculés correspondent tous à 
la rupture de la totalité de l'échantillon. Le passage de 
l'écrouissage à la rupture s'effectue toujours brusquement 
pour tout le cylindre de matériau. En effet, les contraintes 
calculées sont égales en tout point à l'échantillon. Ceci 
montre bien l'importance que joue la lubrification des 
extrémités du cylindre de sol. Nous observons que pour les 
étreintes latérales testées (52 kPa, 138 kPa, 276 kPa et 
552 kPa), la coïncidence est bonne entre l'expérience et le 
calcul par éléments finis. Seul l'essai 4 diverge un peu, 
mais ceci est dû à l'expérience puisque l'échantillon a cédé 
plus tôt que ce que prévoit le critère de Mohr-Coulomb.
Nous voyons sur la figure 17, la variation de volume en 
fonction de l'écrasement. La coïncidence est très bonne 
entre les courbes.

Essai du matériau lubrifié à la porosité de 39 %
L'angle  µ est plus faible que pour les essais précédents.
Pour les deux étreintes latérales testées (552 kPa et 
276 kPa) nous voyons sur les figures 18 et 19 que les 
résultats coïncident très bien avec l'expérience.

Essai du matériau à la porosité de 43 %
L'angle µ est le même que pour les premiers essais. Nous
voyons que pour les quatre étreintes latérales (552 kPa, 
276 kPa, 138 kPa et 52 kPa), la coïncidence est très 
bonne entre les deux séries de courbes (figures 20 et 21).

Fig. 16 Courbes déviateur des contraintes-tassement, 
pour les essais 19, 25, 4 et 40 sur des billes de plomb. 
Comparaison des résultats calculés (en noir) et des ré­
sultats expérimentaux (en clair)
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Fig. 17 Courbes variation de volume-tassement pour les 
essais 19, 25, 4 et 40 sur des billes de plomb. Compa­
raison des résultats calculés (en noir) et des résultats 
expérimentaux (en clair)

Fig. 18 Courbes déviateur des contraintes-tassement, 
pour les essais 13 et 14 sur des billes de plomb. Compa­
raison des résultats calculés (en noir) et des résultats 
expérimentaux (en clair)

Fig. 19 Courbes variation de volume-tassement, pour les 
essais 13 et 14 sur des billes de plomb. Comparaison 
des résultats calculés (en noir) et des résultats expé­
rimentaux (en clair)

Fig. 20 Courbes déviateur des contraintes-tassement, 
pour les essais 46, 52, 53 et 44 sur des billes de plomb. 
Comparaison des résultats calculés (en noir) et des ré­
sultats expérimentaux (en clair)

Fig. 21 Courbes variation de volume-tassement, pour 
les essais 46, 52, 53 et 44 sur des billes de plomb. 
Comparaison des résultats calculés (en noir) et des ré­
sultats expérimentaux (en clair)

REVUE FRANÇAISE DE GEOTECHNIQUE NUMERO 7 54



Matériau

1

Essai

2

Etreinte
Latérale

MPa
3

Poids
Volumique

kN/m3
4

Paramètres
E

MPa
5

es de la loi 
u

6

de compor 


degré
7

tement
 µ

degré
8

 "
degré

9
 - "
degré

10
Billes de 19 0,552 62,2 60 0,31 40,7 29,5 12,0 28,7
plomb 25 0,276 62,2 34 0,41 40,7 29,5 12,0 28,7
n = 39 % 4 0,138 62,2 34 0,48 40,7 29,5 12,0 28,7

40 0,052 62,2 20 0,49 40,7 29,5 12,0 28,7

Billes de 13 0,552 62,2 31 0,37 24,1 20,5 2,6 21,5
plomb 
lubrifiées 
n = 39 %

14 0,276 62,2 18 0,44 24,1 20,5 2,6 21,5

Billes de 46 0,552 58,2 40 0,27 37,1 29.5 7,2 29,9
plomb 52 0,276 58,2 25 0,37 37,1 29,5 7,2 29,9
n = 43 % 53 0,138 58,2 17 0,41 37,1 29,5 7,2 29,9

44 0,052 58,2 12 0,49 37,1 29,5 7,2 29,9

Sable 1 0,294 14,7 36 0,37 39,0 28,0 8,3 30,7
2 0,196 14,7 32 0,37 39,0 28,0 8,3 30,7
3 0,098 14,7 14 0,41 39,0 28,0 8,3 30,7

Fig. 22 Tableau des paramètres de la loi de comportement

4.4 Valeur des paramètres utilisés
Le tableau 22 regroupe, dans les colonnes 5, 6, 7 et 8, 
l'ensemble des paramètres utilisés pour les calculs par 
ordinateur. Nous remarquons en particulier la coïncidence 
qui existe entre les valeurs  µ introduites dans le pro­
gramme et la différence   —  de la colonne 10 (  frotte­
ment ultime du matériau, et (" angle du critère d'écoule­
ment non associé). Nous avons étudié sur la figure 23 la 
relation qui existe entre ces angles. Nous voyons que la 
droite tiretée, qui suppose l'égalité des valeurs, passe au 
milieu des points. Nous considérons donc que l'égalité 
(11) est vérifiée. Ceci permet d’éliminer le paramètre  " de 
la loi de comportement. Les seuls paramètres restant sont 
donc E module de Young, u coefficient de Poisson,   frot­
tement ultime,  µ frottement grain sur grain.
E exprime la « raideur » du sol
u détermine la contraction volumique du sol quand on le 

charge
  est l'angle de frottement de la rupture 
 µ définit le seuil d'écrouissage

Newland et al. ont mesuré le frottement intergranulaire de 
leur échantillon de billes de plomb, lis ont aussi mesuré 
l’angle de frottement correspondant au palier de con­
trainte obtenue une fois que l'on a dépassé le pic du dévia- 
teur caractérisant la rupture (ils l'ont appelé  f).Dans le cas 
de l’échantillon normal  f et   µ mesuré sont égaux à
30° et pratiquement identique au  µ du calcul (29° 5). 
Dans le cas de l'échantillon lubrifié  f (22°) est proche de 
 µ du calcul (20° 5) mais par contre  µ mesuré est très 
faible (8° 5).
D'une façon générale, on peut dire que les calculs permet­
tent de retrouver les expériences triaxiales.

Fig. 23 Comparaison entre la valeur du frottement 
grain sur grain et la valeur du décalage angulaire du vec­
teur déformation plastique à la rupture
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5 Conclusion
Les applications de la méthode des éléments finis aux cal­
culs de mécanique des sols nécessitent la connaissance 
d'une loi de comportement du milieu étudié.
Nous avons donc mis au point une méthode de calcul pre­
nant en compte l'écrouissage et la plasticité non standard 
du sol. Cette loi de comportement, issue des travaux de 
Frydman et al (1973) présente par rapport aux lois actuel­
lement utilisées les avantages suivants :
— elle a une formation théorique exacte
— elle nécessite de définir le milieu pulvérulent par quatre 
paramètres seulement (E, v.   et  µ), dont la définition est 
simple
— elle prend en compte la dilatance du sol
— elle est globale et nécessite par conséquent moins de 
temps de calcul sur ordinateur qu'une méthode incré­
mentale.
L'application de cette loi par la méthode des éléments finis 
au cas de l’essai triaxial fait apparaître une très bonne con­
cordance entre les résultats calculés et les résultats expé­
rimentaux. Cette constatation permet de conclure à la vali­
dité de la loi proposée.
La méthode de calcul du comportement du sol apparaît 
comme un moyen de calcul simple et sûr. mais elle limitée 
pour l’instant aux sols pulvérulents denses. Elle devrait 
permettre de proposer prochainement des solutions théo­
riques exactes à des problèmes de Génie Civil (soutène­
ments, fondations, pentes, essai pressiométrique).
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