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Ce polycopié de cours comporte des simplifications vis-a-vis de la description des ouvrages
géotechniques et de leur dimensionnement. Pour une étude approfondie et dans le détail d’un
ouvrage géotechnique, on cherchera a se munir d’'un document de référence complet.

Ce polycopié est en partie inspiré des cours de : Jacques Lérau et Martin Cyr de 'INSA de
Toulouse ; de Gaél Combe, Pierre Billet et Yves-Henri Faure de I'lUT1 de Grenoble; et du livre
de Vincent Robitaille et Denis Tremblay, « Mécanique des sols - Théorie et Pratique », édition
Modulo, 2001.
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Chapitre 1

Résistance au cisaillement

1.1 Introduction

Dans la pratique, la résolution d’'un probléme de géotechnique consiste successivement a :
o vérifier que la stabilité vis-a-vis de la rupture est assurée avec un coefficient de sécurité
satisfaisant,
e s’assurer que le dimensionnement de I'ouvrage est compatible avec les tassements admis-
sibles.
La question des tassements a été traitée lors du chapitre sur la consolidation des sols. Dans
ce chapitre est donc traitée la question de la rupture des sols.

1.1.1 Notions élémentaires sur la rupture des sols

On peut identifier dans les sols trois principaux types de sollicitations : par traction, com-
pression ou cisaillement.

Traction Compression Cisaillement

- — — <

FIGURE 1.1 — Principaux types de sollicitation dans les sols.

e Traction : étant donné que la cause principale de sollicitation dans les sols est la gravité
terrestre, créant des efforts verticaux dirigés vers le bas, on comprend intuitivement que les
contraintes de traction sont en générales absentes. De plus, la résistance a la traction des sols
est treés faible voire nulle, on ne cherche donc pas en général a I'évaluer et on lui attribue par
défaut une valeur nulle.

e Compression : les sols présentent en général une bonne résistance a la compression. Cette
résistance a la compression n’est pas en général le critére dimensionnant des ouvrages.

e Cisaillement : la rupture d’'un sol par cisaillement est en général provoquée avant que ne
se produise sa rupture par contraintes de compression. Ainsi pour dimensionner des ou-
vrages de génie-civil (fondations...), il suffit en général de connaitre la résistance au
cisaillement du sol, car s’il y a rupture ce sera suivant une sollicitation en cisaillement.



1.1.2 Bref rappel sur les contraintes

En un point M d’'un milieu continu, on définit un élément de plan, ou facette d’aire dsS infi-
niment petite et de normale 7i. Cet élément sépare le milieu en deux parties notées (1) et (2)
(Fig 1.2). On admet que I'action de la partie (1) sur (2) se traduit au point M, sur la facette dS
par une contrainte notée e.

FIGURE 1.2 — Vecteur contrainte.

Le vecteur contrainte & se décompose, par rapport au repére lié a la facette dS, en une
composante normale o (suivant 7) et une composante tangentielle 7 (comprise dans le plan de
la facette).

La rupture des sols s’effectue par cisaillement, c’est a dire lorsque la contrainte de ci-
saillement T devient « trop importante ».

Convention de signe :
puisque les contraintes de traction dans les sols sont rares, pour simplifier les écritures, on
compte :
e POSITIVEMENT les contraintes normales o, correspondant a une COMPRESSION (se tra-
duisant par un raccourcissement),
e NEGATIVEMENT les contraintes normales o, correspondant a une TRACTION (se traduisant
par un allongement).

Le signe de la contrainte tangentielle = n’a pas de signification intrinseque (le signe dépend
de la position de I'observateur). Par souci de simplicité, les contraintes tangentielles = seront
comptées positivement.



1.2 Appareil de cisaillement direct — boite de Casagrande

1.2.1 Principe de I’essai

Lessai de cisaillement direct est une méthode assez ancienne pour mesurer la résistance
au cisaillement des sols. La forme la plus récente de la boite de cisaillement directe a été éla-
borée par Arthur Casagrande en 1932.

Lessai consiste a soumettre le sol a un cisaillement suivant un plan imposé. Léprouvette
de sol est placée a I'intérieur de demi-boites qui peuvent se déplacer horizontalement 'une par
rapport a I'autre. Un piston permet d’exercer sur le sol une force verticale N constante pendant
toute la durée de I'essai (Fig. 1.3).
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FIGURE 1.3 — Appareil de cisaillement direct.

Une demi-boite est entrainée horizontalement a vitesse constante pendant que l'autre est
maintenue bloquée. A tout instant, on mesure la force de cisaillement 7. Un capteur de dépla-
cement permet de déterminer le déplacement relatif Al des deux demi-boites.

On exerce sur le plan de séparation AB des deux demi-boites une contrainte dont les com-
posantes normale et tangentielle ont pour valeur moyenne :

= e 7=_—
o S. T S, ,
ou S, est la section corrigée de I'éprouvette (cette section variant en fonction du déplacement
relatif Al).

Lessai consiste a faire croitre T' (et donc 7’) jusqu’a la rupture de I'éprouvette de sol, N
étant maintenu constant (¢’ est donc a peu pres constant) au cours de I'essai.

1.2.2 Critere de rupture de Mohr-Coulomb

La figure 1.4 présente I'évolution de la contrainte de cisaillement au cours de plusieurs
essais. La contrainte de cisaillement & la rupture 7, correspond au pic de 7’ (contrainte de ci-
saillement maximum supportée par le sol).

On remarque que la valeur de 7, n’est pas unique mais dépend de la valeur de la contrainte
normale o/. (1 augmente avec o/.).
La résistance au cisaillement d’'un sol dépend de la contrainte normale exercée sur le
plan de cisaillement.
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FIGURE 1.4 — Courbes contrainte—déplacement.

Le plan de Mohr est une représentation plane de I'état de contrainte dans des axes liés a la
facette. Laxe des abscisses (¢/) représente la contrainte normale exercée sur la facette alors
que I'axe des ordonnées (7') représente la contrainte de cisaillement.

Chacun des états de rupture d’un sol, caractérisé par un couple 7. et o/, peut étre repré-
senté par un point sur le plan de Mohr.
La figure 1.5 montre les points atteints a la rupture pour trois contraintes normales o’ diffé-
rentes. On remarque que les points sont a peu pres alignés suivant une droite. Cette droite
représente 'ensemble des états de rupture. Elle sépare le plan de Mohr en deux domaines :

¢ le domaine sous cette droite représente I'’ensemble des états de contrainte que peut
« supporter » le sol,

¢ le domaine au-dessus de la droite représente ’ensemble des états de contrainte qui ne
peuvent pas étre atteints avec le sol consideéreé (il y a rupture avant de pouvoir les atteindre).
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FIGURE 1.5 — Représentation des états de rupture caractérisés a la boite de Casagrande dans le plan

de Mohr.



On appelle la droite représentant ’ensemble des états de rupture le Critere de Mohr-
Coulomb. Ce critére est défini par I'équation :

/ /
=0 . tany' + .

e ' est appelé 'angle de frottement, il représente la pente de la droite et s’exprime en degré.
Langle de frottement traduit le lien entre la contrainte normale appliquée et la résistance au
cisaillement.

e ¢ est appelée la cohésion et a la dimension d’une contrainte. Elle correspond a la ré-
sistance au cisaillement pour une contrainte normale nulle. La cohésion traduit un « effet de
colle »que I'on observe dans des argiles ou des sables partiellement saturés, elle est nulle
pour un sable sec ou saturé et les argiles normalement consolidées.

Ainsi, si I'on connait les valeurs des paramétres de résistance mécanique ¢’ et ¢ d’'un sol
donné, on peut facilement savoir si un état de contrainte défini par o’ et ' provoquera la rup-
ture, ou non, de ce sol.

La boite de cisaillement direct est simple et rapide a mettre en oeuvre, cependant elle ne
permet pas un contréle correct des conditions de drainage du sol, ainsi qu’'une maitrise précise
de I'état de contrainte (il y a une concentration de contraintes aux extrémités de la boite).
Lappareil triaxial décrit ci-aprés permet d’éviter ces inconvénients.

1.3 Appareil triaxial

1.3.1 Cisaillement a plan de rupture non imposé

Lobjectif de ce paragraphe est de montrer que I'on peut imposer une contrainte de ci-
saillement au sein d’'un échantillon de sol, tout en imposant sur les frontieres de I'échantillon
uniqguement des contraintes normales aux faces de I'échantillon.

e Contraintes principales majeure et mineure
Les contraintes s’appliquant aux trois plans de I'espace sur lesquels le cisaillement est nul
sont les contraintes principales notées : o1, 05 et o3 (voir Fig 1.6).
Dans les sols, les contraintes verticales et horizontales sont généralement associées aux
contraintes principales. La contrainte principale majeure o1, la plus élevée, correspond en
général a la direction verticale. Les contraintes principale mineure o3 et intermédiaire o9
correspondent alors aux deux directions horizontales.

G,

A

03 G3 =
A VR
b

FIGURE 1.6 — Contraintes principales suivant les trois directions de I'espace.




En mécanique des sols, on considére le plus souvent que toutes les directions horizon-
tales jouent le méme réle vis-a-vis des contraintes, on considére donc que o = o3. I'état
de contrainte en un point donné est donc entiéerement défini uniquement a partir des
contraintes principales majeure o, et mineure o3 (il ne sera donc plus fait mention de o5
dans la suite).

e Contrainte de cisaillement sur une facette d’orientation quelconque
Considérons un élément de sol tel que présenté sur la figure 1.7 sur lequel sont appliquées les
contraintes & et 5. Cet élément de sol est délimité par un plan formant un angle « avec I'ho-
rizontale. Pour que I'élément de sol soit a I'équilibre statique on doit appliquer une contrainte
€ = —a1— &3 sur ce plan. Ce vecteur contrainte se décompose en une composante o, normale
au plan, et une composante 7, tangente au plan.

FIGURE 1.7 — Contraintes s’appliquant sur une facette d’orientation a.

On se rend donc compte qu’en imposant uniquement des contraintes normales o, et o3 a
la frontiére d’un échantillon de sol (parallélépipédique par exemple), il se développe au sein de
I'’échantillon, sur des facettes d’orientation quelconque «, des contraintes de cisaillement  qui
vont conduire le matériau a la rupture.

Cercle de Mohr

Lorsque les contraintes o; et o3 sont fixées, les valeurs des contraintes normale o et tangen-
tielle 7 varie en fonction de l'orientation o de la facette considérée. Dans le plan de Mohr, les
différentes valeurs que peuvent prendre o et 7, en fonction de «, décrivent un cercle que I'on
appelle cercle de Mohr, tel que montré sur la figure 1.8. La dimension du cercle de Mohr et
sa position sur I'axe des abscisses dépend uniquement des contraintes principales majeure et
mineure, o et o3.

Si on connait les valeurs des contraintes o1 et o3, et I'orientation de la facette on en dé-
duit facilement la position du point T sur le cercle dont les coordonnées correspondent aux
contraintes o et 7. La position du point T peut étre trouvée :

e graphiquement en remarquant que I'orientation « de la facette, par rapport au plan portant la
contrainte o1, est égale sur le plan de Mohr a deux fois I'angle formé au centre M du cercle
entre le segment MT et Mo, (voir 'exemple sur la figure 1.9),

e mathématiqguement a I'aide des expressions suivantes :

TZ%SiHQO& et 0201;034—01;03 cos22a.
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FIGURE 1.8 — Cercle de Mohr.
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FIGURE 1.9 — Exemple de calcul des contraintes a I'aide du cercle de Mohr pour o; = 100 kPa,
o3 = 30 kPaet o = 30°.



1.3.2 Principe de I’essai triaxial

Lessai est réalisé sur des éprouvettes cylindriques de sol saturé de section S. Léprouvette
est entourée d’'une membrane étanche en caoutchouc ou latex, le tout placé dans une cellule
cylindrique remplie d’eau. Des pierres poreuses placées aux extrémités de I'éprouvette et reliée
a un systéme de drainage permettent a I'eau interstitielle d’entrer ou de sortir de I'éprouvette de
sol. Ces pierres poreuses peuvent également étre reliées a un appareil de mesure de pression
interstitielle. Un piston permet de comprimer I'éprouvette dans la direction verticale avec une
force P.

iP
Valve E

de purge ! <——— Piston de chargement
<————— Cylindre d'étanchéité
i
' z <«—— Tige de raccord
O3 * *63 Pierre poreuse supérieure
m_r. - et papier filtre
Anneau de caoutchouc
_ Paroi en plexiglas
m transparent
¢
4| soL |
< Membrane étanche
— - Papier filtre et
v pierre poreuse inférieure
Plateau inférieur
ou i
[ of , [y Joint d'étancheite
b Plate-forme de la
] presse triaxiale
Vacuum et . .
drainage - =é= <€—— Pression cellulaire
O3
Consolidation é é Mesure de la pression
et drainage < > interstitielle
u
(a)

FIGURE 1.10 — (a) Cellule triaxiale ; (b) contraintes appliquées a I'éprouvette de sol.

e Le contrGle de la pression d’eau dans la cellule permet d'imposer directement la contrainte
horizontale (ou radiale) totale o3 a I'échantillon, (cette pression étant appliquée grace a de
I'eau, elle agit également dans le sens vertical, Fig 1.10b).

e Dans la direction verticale agit la pression d’eau dans le cellule plus une contrainte d’intensité
q = P/S crée par le piston et appelée déviateur, Fig 1.10b . La contrainte verticale totale est
donc égale a 01 = o3 +q.

e Finalement on peut imposer et/ou mesurer la pression d’eau interstitielle « dans I'éprouvette
de sol.
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1.

Lessai comporte deux étapes (que I'on peut suivre sur la figure 1.11 si 'on se référe au plan
de Mohr) :

une premiére étape de compression isotrope le piston n’est pas utilisé (donc ¢ = 0), seule
la pression d’eau dans la cellule est augmentée. Il y a donc accroissement des contraintes
o1 = os jusqu’a une valeur donnée (on remarque dans ce cas que quelque soit I'orientation «
de la facette considérée la contrainte de cisaillement 7 est toujours nulle),

une deuxieme étape de cisaillement, durant laquelle on fait croitre, avec la piston, la valeur
du déviateur g et donc la valeur de o7 (o3 est maintenu constant). Cela va donner naissance a
des contraintes de cisaillement 7 sur des facettes d’orientation quelconque. La valeur de ¢ est
augmentée jusqu’a un maximum correspondant a la rupture en cisaillement du sol.

Compression isotrope Accroissement du déviateur de contrainte ¢

T T

G1=03

FIGURE 1.11 — Etapes de I'essai triaxial représenté dans le plan de Mohr.

1.3.3 Critéere de Mohr-Coulomb

Lors de 'accroissement du déviateur de contrainte ¢, la contrainte o; augmente ainsi que
la taille du cercle de Mohr, correspondant a une augmentation des contraintes de cisaillement.
Le cercle de Mohr augmente jusqu’a une taille maximale correspondant a I'état de rupture du
sol (fig. 1.11).

En réalisant des essais triaxiaux pour différentes valeurs de contrainte o3, on obtient a la
rupture, des cercles de Mohr de diamétre d’autant plus grand que la valeur de o3 est élevée.
En effet, plus o3 est important, plus la contrainte normale sur les plans de cisaillement est im-
portante et plus le sol résistera a une contrainte de cisaillement élevée.

Lenveloppe des cercles de Mohr a la rupture est assez bien approximée par une
droite tangente a chacun des cercles de Mohr (voir la figure 1.12). Cette droite est le critére
de rupture de Mohr-Coulomb (que nous avons déja vu lors de I'essai a la boite de cisaille-
ment) défini par la relation :

T=o0tanp+c

Cette droite sépare le plan de Mohr en deux domaines :

e le domaine sous cette droite représente 'ensemble des états de contrainte que peut « suppor-

ter »le sol,

¢ le domaine au-dessus de la droite représente I'ensemble des états de contrainte qui ne peuvent

pas étre atteints avec le sol considéré (il y a rupture avant de pouvoir les atteindre).

11



Résistance au
cisaillement
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FIGURE 1.12 — Enveloppe des cercles de Mohr a la rupture et critére de Mohr-Coulomb.

1.3.4 Orientation des plans de rupture

Lorientation « des facettes suivant lesquelles la rupture en cisaillement a eu lieu peut étre
déduite a partir d’un cercle de Mohr a la rupture (tangent au critere de Mohr-Coulomb) tel que
montré sur la figure 1.13. Sachant que la somme des angles d’un triangle est égale a = et en
appliquant ce raisonnement au triangle DMT de la figure 1.13 on a:

T
p+-+mT-20=m,

2
5 o~
d'ou o
a==+—.
2 4
O rupt  Trupt
Plan de rupture \/ <€— Ogrypt
Résistance au
cisaillement
T
A
] j \_
/
1 Point de Enveloppe de rupture
7 tangence
Tupt — - - ————————

Cercle B

Contrainte

0 — t > normale
S T T T YT T T T 1 T
P c‘ M
rupt [

O3rupt G 1rupt

FIGURE 1.13 — Cercle de Mohr & la rupture pour le calcul de I'orientation des plans de rupture.
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1.4 Conditions d’essais triaxaux — parametres de résistance meé-
canique

1.4.1 Notions de court terme et long terme

D’une maniéere générale on peut distinguer dans les sols des propriétés de résistance mé-
canique a court terme et a long terme.

Le court terme

C’est la phase initiale, de chantier ou des premieres années de vie d’'un ouvrage, pendant
laquelle 'eau comprise dans les pores du sol n'a pas le temps de se déplacer (ceci est surtout
vrai dans le cas des argiles qui sont peu perméables).

Dans ce cas, on dit que le sol est sollicité en condition non drainée, il en résulte des sur-
pressions interstitielles engendrées par les surcharges récentes.

e Cas des sables (et plus généralement des sols a perméabilité élevée) : la perméabilité des
sables est trés élevée, le court terme correspond a une période de temps si courte que l'on
ne considére pas la résistance mécanique des sables a court terme.

e Cas des argiles (et plus généralement des sols a perméabilité faible) : la perméabilité est
faible, les surpressions interstitielles se dissipent donc lentement. A court terme la vérification
de la résistance mécanique des argiles s’effectue en considérant les contraintes totales a
partir de la cohésion non drainée ¢, et de 'angle de frottement non drainé ,,.

Le long terme

Il correspond a la phase finale, aprés quelques mois a quelques années pendant lesquels
'eau a eu le temps de circuler au sein du sol.

On dit que le sol est sollicité en condition drainée, les surpressions interstitielles ont eu le
temps de se dissiper.

e Cas des sables (et plus généralement des sols a perméabilité élevée) : la vérification de la ré-
sistance mécanique des sables s’effectue toujours a long terme en considérant les contraintes
effectives et en utilisant les paramétres effectifs ' et ¢

e Cas des argiles (et plus généralement des sols a perméabilité faible) : une fois les surpres-
sions interstitielles dissipées, la vérification de la résistance mécanique des argiles s’effectue
a long terme (comme pour les sables) en considérant les contraintes effectives et en utilisant
les paramétres effectifs ' et .

13



Conditions de drainage sur les essais triaxiaux

Lors d’'un essai triaxial on a la possibilité d’ouvrir ou de fermer le drainage de I'éprouvette
de sol testée.

Drainage ouvert : 'eau comprise dans les pores du sol peut librement s’évacuer ou entrer,
la pression interstitielle est donc nulle © = 0 et les contraintes appliquées aux frontiéres
de I'échantillon correspondent directement aux contraintes effectives 0, = o} et 03 = o}
(puisque u = 0).

Drainage fermé : I'eau comprise dans les pores du sol ne peut ni s’évacuer ni entrer. Il en
résulte des surpressions interstitielles (u # 0) et les contraintes appliquées aux frontieres de
I'échantillon correspondent aux contraintes totales.

De ces conditions de drainage résulte, entre autres, deux types d’essais triaxiaux :

. I'essai consolidé-drainé (drainage ouvert pendant le compression isotrope et I'application du
déviateur), il permet de mesurer les paramétres mécaniques effectifs : ¢’ et ¢'.

. I'essai non consolidé-non drainé (drainage fermé pendant le compression isotrope et I'appli-
cation du déviateur), il permet de mesurer les parameétres mécaniques non drainé : ¢, et ¢,,.

1.4.2 Essai consolidé-drainé (CD)

Lessai consolidé drainé permet d’étudier le comportement a long terme.

La résistance mécanique du sol est caractérisée par I'angle de frottement effectif ' et la
cohésion effective ¢'. Le critere de Mohr-Coulomb s’écrit (Fig. 1.14) :

/ /
7 =0 tany' + .

Pour les argiles normalement consolidées et les sables ¢’ = 0.

Z'A 2 h
(‘P /
|
(o] 1 P’ 03‘>0F
Argile normalement consolidée et sable Argile surconsolidée

FIGURE 1.14 — Critére de Mohr-Coulomb obtenu aprés des essais consolidés-drainés.
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Remarque

Le comportement a long terme peu également étre étudié a partir d’'un autre type d’essai
triaxial : 'essai consolidé-non drainé, noté CU (drainage ouvert pendant la consolidation iso-
trope et fermé pendant I'application du déviateur).

Pendant le cisaillement de I'éprouvette, des surpressions interstitielles sont générées (u #
0) puisque le drainage est fermé. Il est possible de déterminer les contraintes effectives (o] =
o1 —u et o = 03 — u) subies par le sol en mesurant la valeur de w.

En tracant les cercles de Mohr a partir des contraintes effectives ainsi calculées a la rupture on
en déduit 'angle de frottement effectif ' et la cohésion effective ¢'.

1.4.3 Essai non consolidé-non drainé (UU)

Lessai non consolidé et non drainé permet d’étudier le comportement a court terme du
sol en place.

La résistance au cisaillement est indépendante de la valeur de la contrainte de confinement
os3. Par conséquent, le diamétre des cercles de Mohr reste constant quelle que soit la valeur
de o3.

Lenveloppe des cercles de Mohr est une droite paralléle a ’axe des abscisses dont I'ordon-
née a l'origine est appelée cohésion non drainée, notée ¢, (¢, est en général égal a 0). Le
critére de rupture s’écrit en contraintes totales :

T = 0 tan p, + ¢y.

en général, on réalise ce type d’essai uniquement sur des argiles (et non des sables).

FIGURE 1.15 — Enveloppe des cercles de Mohr obtenus par des essais non consolidés-non drainés.
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Cas particulier : essai de compression simple

Dans cet essai, la contrainte o3 est nulle, ce qui simplifie beaucoup le dispositif ex-
périmental. La cohésion non drainée des argiles s’en déduit immédiatement, ¢, étant nul
(Fig 1.16) :

R,
C’u—?7

ou R, correspond a o a la rupture, o, étant directement déduit de la force F' appliquée par le
piston.

T

‘L .l.ch l;' Can

T 7{ U R.-o:

FIGURE 1.16 — Essai de compression simple.

1.4.4 Tableau de synthése sur les propriétés mécaniques des sols

Court Terme Long Terme
Cy ‘ Pu d ‘ 90/

Sable raisonnement uniquement || 0 moins de 30

a long terme a40°
Argile normalement | 10 a 100 kPa | 0° 0 de 10 a
consolidée plus de 20°
Argile 1042100 kPa | 0° plusieurs de 10 a
surconsolidée dizaines de kPa | plus de 20°
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Chapitre 2

Fondations superficielles

2.1 Introduction

Le réle de la structure d’'un ouvrage est de recevoir les charges et surcharges, et de les
transmettre aux fondations. Les fondations ont comme fonction de distribuer 'ensemble du
chargement de 'ouvrage dans le sol. Si leur dimensionnement est convenable, les contraintes
générées dans le sol par le chargement ne provoquent :

¢ ni tassements importants (x respect de 'ELS),
¢ ni rupture du sol par cisaillement, on parle aussi de rupture par poingonnement (= respect de
'ELU).

Initialement, c’est la capacité portante du sol qui oriente le choix du type de fondations :

e lorsque celle-ci est suffisante, il est avantageux et économique d’opter pour des fondations
superficielles telles que les semelles et les radiers,

e quand la faiblesse du sol conduirait a 'usage de fondations superficielles démesurées ou
impossible a construire, il est préférable de choisir des fondations profondes, c’est-a-dire
des pieux qui représentent un co(t plus élevé.

Le choix du type de fondation se fait en tenant également compte des tassements admissible
par 'ouvrage projeté.

On différencie les fondations superficielles et les fondations profondes en fonction de leur
élancement (rapport entre la profondeur d’encastrement D et la largeur B de la fondation,
Fig. 2.1) :

o fondations superficielles : D/B < 1.5,
¢ fondations semi-profondes : 1.5 < D/B < 5,
e fondations profondes : D/B > 5.

() = () (b)

FIGURE 2.1 — (a) et (b) fondations superficielles, (c) pieu.
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Les fondations superficielles peuvent prendre différentes formes. On distinguera principale-
ment :
¢ les semelles filantes placées sous des poteaux alignés ou des voiles porteurs (Fig. 2.2a),
¢ les semelles isolées (de forme carrée ou rectangulaire) placées sous des poteaux (Fig. 2.2b),
e les radiers placés sous I'ensemble de 'emprise de I'ouvrage (Fig. 2.2c).

-~ B | B .
B x L << aire de I'ouvrage porté B=1L Bx L: aire de I'ouvrage porté
(a) semelle filante (b) semelle isolée (¢) radier

FIGURE 2.2 — Différents types de fondations superficielles.

Les normes nationales d’application de I'Eurocode 7 intitulées « Justification des ou-
vrages géotechniques » constituent les textes réglementaires fixant les régles de calcul des
fondations superficielles et profondes, il s’agit :

e pour les fondations superficielles de la norme NF P 94-261,
e pour les fondations profondes de la norme NF P 94-262,
e pour les ouvrages de soutenement de la norme NF P 94-281,

A noter qu’il est encore courant de trouver des références aux anciens textes réglemen-
taires : le Fascicule 62 Titre V, le DTU 13.12 (pour les fondations superficielles), et le DTU
13.2 (pour les fondations profondes).

Dans ce cours on cherchera a se rapprocher au plus prés des normes d’application de
I'Eurocode 7.

2.2 Comportement d’une fondation superficielle

Sur la figure 2.3 est présentée la courbe typique Q—s obtenue lors du chargement d’une
fondation superficielle (ou Q représente la charge appliquée a la fondation et s son déplace-
ment vertical) :

e au début du chargement, le comportement est sensiblement linéaire et élastique,

e pour des valeurs de (Q suffisamment élevées, il y a création et propagation de zones de sol
plastifiées sous la fondation ; le déplacement vertical s s’accélere,

e a partir d’'une certaine charge, il y a poinconnement du sol (le déplacement s dévient trés
important), le sol n’est pas capable de supporter une charge supérieure, il est en rupture. La
force provoquant la rupture du sol est appelée la force ultime Q..
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La figure 2.4 montre de maniére simplifiée le faciés de rupture du sol sous une fondation
superficielle lorsque la charge ultime @, est atteinte. On peut distinguer trois zones :

e Zone | : il se forme sous la base de la semelle un poingon de sol qui s’enfonce en refoulant le
sol de part et d’autre jusqu’a la surface.
e Zone Il : le sol de cette zone est refoulé vers la surface, il est entierement plastifié (rupture

par cisaillement sur des facettes orientées de maniére complexe), et subi des déplacements
importants.

e Zone lll : les zones externes ne sont soumises qu’a des contraintes beaucoup plus faibles qui
ne mettent pas le sol en rupture.

Q Q
0 ?A u >
Domaine R t
élastigue upture
Domaine /
,  Plastig
ppp _kh
Q

FIGURE 2.3 — Courbe typique obtenue lors du chargement d’une fondation superficielle.

FIGURE 2.4 — Représentation du faciés de rupture du sol sous une fondation superficielle.

19



2.3 Justification d’une fondation superficielle

2.3.1 Etats limites

Les calculs justificatifs sont conduits suivant la théorie des états limites. Par conséquent,
on distingue :
e les états limites de service (ELS) au-dela desquels I'ouvrage ne serait plus susceptible de
remplir sa fonction (par exemple déformations excessives),
e les états limites ultimes (ELU) au-dela desquels il y a risque de rupture.

Ouvrage sar ELS ELU Rupture

danger croissant

Pour chacun des états limites (ELU et ELS) on doit, former des combinaisons d’actions
afin de déterminer le torseur des actions (forces avec ses composantes verticale et horizon-
tale, et moment) appliqué par la fondation sur le sol.

Par soucis de simplicité on retiendra uniquement pour I'application de ce cours les combi-
naisons d’action suivantes (états limites de type GEO) :

e Combinaison fondamentale a I’ELU (situation durable et transitoire) :

17 35 Gdéfavorable + Gfavorable + 17 5 Q

avec :
Gystavorable 1€S actions permanentes défavorables,
Gravorable €S actions permanentes favorables,
Q les actions variables défavorables.

e Combinaison quasi fréquente a I'ELS :

Gdéfavorable + Gfavorable + Q

2.3.2 Justification au poingconnement

La justification des fondations superficielles vis-a-vis du poingconnement consiste a
vérifier que :
Rv;k

YR;v

Va— Ry <

ou :

e V; estla composante verticale de la force transmise par la fondation au sol, au niveau d’appui
de la fondation (V;; est déterminée en tenant compte des combinaisons d’action a 'ELU ou
I'ELS),

e R, est le poids du volume de sol correspondant au volume de la fondation et du sol situé entre
le niveau d’appui de la fondation et la surface du terrain apres travaux (voir Fig. 2.5),

e R, estlaforce dite « caractéristique » a laquelle le sol sous la fondation peut résister,

e YR, est le facteur partiel de portance.
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R,.;, est déduit de la surface A de la fondation et de la contrainte nette gnet & laquelle résiste

le sol sous la fondation :
_ A gnet

YR;d;v

Rv;k:
ou :
e (net €St déterminé a partir d’essais de laboratoire (c et ¢) ou d’essais in-situ (pressiometre,
pénétrometre statique, ...),
® Yr.4 €St un coefficient de modéle qui dépend de la méthode utilisée pour déterminer gnet
(essais in-situ ou de laboratoire, condition drainée ou non drainée).

Soit finalement :

A
Vi— Ry < ——Im'_(relation en force, kN)

YR;v YR;d;v
ou de maniére équivalente en contrainte (a condition d’utiliser la méthode Meyerhof pour le
calcul de A en cas d’excentrement de la charge) :

ovida —qo < _ net (relation en contrainte, kPa)

YR;v YR;d;v
avec :
e oy .4 la contrainte verticale transmise par la fondation au sol,
e qo la contrainte verticale au niveau d’appui de la fondation en supposant I'absence de
cette derniére (voir Fig. 2.5); on remarquera que ¢y = Ry /A,
e le facteur partiel de portance vgr;, = 1,4 @ ’ELU, et vr., = 2,3 @ 'ELS,
¢ le coefficient de modéle tel que :
essais in-situ (pressiométre ou pénétrometre statique) : vr.q;, = 1,2
essais de laboratoire (c et ) et conditions non drainées : yg;q4,, = 1,2
essais de laboratoire (c et () et conditions drainées : vr.q., = 2.

justification en force

Niveau du terrain apres travaux
2
Vi
y »——— Volume a considérer
1 D pour le calcul de R,
o Niveau d'appui de la fondation
Y2 B

justification en contrainte

Niveau du terrain apres travaux

B T

FIGURE 2.5 — Eléments de justification d’'une fondation superficielle suivant une approche en force ou
en contrainte.
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2.3.3 Répartition des contraintes sous la semelle

Si la force V,; s’appliquant sur une semelle de fondation de largeur B et de longueur L
est centrée par rapport a cette derniére on suppose que la contrainte o4 transmise par la
fondation sur le sol est repartie de maniére homogéne sur 'ensemble de le surface A de la
fondation soit :
Va Vg
Vid= A T BL
Si la force V; est excentrée dans le sens de la largeur de la fondation (Fig. 2.6) on
suppose que la fondation ne se comportera pas plus mal qu’une fondation de largeur réduite
Beq SOumise a une charge centrée par rapport a B,eq (approche dite de Meyerhof). En

notant e I’excentricité de la force on calcule :
Bred = B - 2 e

On peut alors en déduire une aire réduite de la semelle : Ajgg = Breq L-

Cela implique que le contrainte oy ,4 se répartie de maniere homogeéne uniquement sur
cette aire réduite : oy, = Vi/Ared , le reste de la semelle ne transmettant pas d’effort
au sol.

Avec cette approche il est également possible de considérer un excentrement de la charge
suivant la longueur de la semelle en calculant une longueur réduite d’apres le méme principe.

Si la charge V, est excentrée tous les calculs de justification de la fondation devront
se faire en considérant B,eq €t A,eq au lieu de B et A.

B ——
Brerl =B-2e

FIGURE 2.6 — Semelle de largeur réduite d’aprés I'approche de Meyerhof en cas d’excentricité de la
charge V.
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2.4 Calcul de la contrainte nette ¢t a partir d’essais de labora-
toire (c et )

gnet correspond a la contrainte ultime g, que peut supporter le sol de fondation au
niveau d’appui de la semelle a laquelle on soustrait le contrainte verticale gy générée par le
sol d’encastrement au niveau d’appui de la semelle (cf. Fig. 2.5) :

Gnet = qu — 4o -

Par ailleurs, on suppose que la contrainte ultime ¢, résulte de la superposition de trois états
différents (Fig. 2.7) :

e la résistance g, du sol de fondation situé sous le niveau d’appui de la semelle supposé pesant
et frottant mais non cohésif (¢ = 0), ainsi seul ¢ assure une résistance du sol : terme dit de
surface (ou de pesanteur);

o 'effet du poids du sol situé au-dessus du niveau des fondations et agissant comme une sur-
charge, qui entraine une résistance g, : terme de profondeur ou d’encastrement;

e l'action de la cohésion du sol de fondation qui entraine une résistance q. supplémentaire :
terme de cohésion.

En détaillant chacun des termes résistants, on a :

qu :7§N7 + quq +C\J,\@7
T T s
v

ou :
e N,, N4 et N, sont des facteurs de portance donneés dans le tableau 2.1 qui dépendent

uniguement de I'angle de frottement ¢ du sol sous la semelle de fondation,
e (o est la contrainte verticale dans le sol au niveau d’appui de la fondation en supposant I'ab-

sence de cette derniére (cf. Fig. 2.5).

Notons que le principe de superposition (additivité des résistances) n’est strictement valable

qu’en élasticité linéaire, alors que le sol a la rupture est largement plastifié. Cependant, on peut
montrer que l'erreur reste ici acceptable.

Niveau du terrain aprés travaux

Y1
D q,
___Niveau d'appui mmmmmmli _
de la fondation —
B Y2

/\ cet@

—

\

Terme de surface (ou de pesanteur) : q, Terme de profondeur (ou d'encastrement): q, Terme de cohésion: q,
‘ ¥,=0 Y70 ¥:=0
+ 0 +
q, q, 9,
_ IHTHTHHINY _ IRXEEIXXXREXREZRRER! SN _ VTR
c=0 ¢@=0 vy,#0 c=0 =0 Y¥.=0 cz0 =0 y,=0

FIGURE 2.7 — Décomposition de la résistance mécanique du sol sous une fondation superficielle en
trois termes.
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Terme de surface ou de pesanteur Terme de profondeur Terme de cohésion
N,=2(N,~1)tang qutanZ(%+%)emmp N, = N1
tan @
¢ (deg) N, ¢ (deg) N, ¢ (deg) N,
0 0 0 1,00 0 5,14
5 0,0993 5 1,57 5 6,49
10 0,519 10 2,47 10 8,34
15 1,58 15 3,94 15 11,0
20 3,93 20 6,40 20 14,8
25 9,01 25 10,7 25 20,7
30 20,1 30 18,4 30 30,1
35 45,2 35 33,3 35 46,1
40 106 40 64,2 40 75,3
45 268 45 135 45 134

TABLEAU 2.1 — Expressions et valeurs des facteurs de portance.

2.4.1 Expression de ¢net €n condition drainée

Lorsque le sol de fondation est considéré comme drainé, car constitué d'un sol suffisam-
ment grossier ou bien a long terme en présence d’un sol fin, la contrainte gnet €st calculée en
considérant :

¢ les contraintes effectives,
e les poids volumiques déjaugés (si en-dessous de la nappe),
e les parametres de résistance effectifs ¢’ et ¢'.

Ainsi, pour une semelle filante supportant une charge verticale centrée, gnet S’€Xxprime par :

/B ’ ’ ’
Qdnet = 7Y EN'V +q0Nq +CNc_q0

Il est également possible de prendre en compte ! une forme de fondation autre que rectangu-
laire via les facteurs de forme s, sq, s, ainsi qu’'une inclinaison de la force résultante sur la
fondation via les facteurs d'inclinaison i, iy, i :

B . . .
QnetZ’Y/?stvzy + qéNqsqzq + c/Ncsczc—q6

1. Des facteurs réducteurs sont également a prendre en compte en cas d’inclinaison de la base de la fondation
ou de la présence d’'un talus a proximité de la fondation. Ces facteurs ne sont pas détaillés dans ce cours (se référer
a la norme d’application NF P 94-261).
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Facteurs de forme

lIs s’expriment en fonction des dimensions B (largeur) et L (longueur) de la semelle (Fig. 2.8)
par :
B B . sq N, — 1
37:1—0735 sq:1+fsmgo' sc:(}vq%l

Pour une semelle filante on remarque que : B/L — 0 dou s, =5, =s5.= 1.

FIGURE 2.8 — Semelle superficielle.

Facteurs d’inclinaison de la charge

On utilise les coefficients i,, i, et i. lorsque la force agissant sur la fondation est inclinée
par rapport a la verticale. On décompose cette force en une composante horizontale H et
une composante verticale V' (Fig. 2.9). Les coefficients s’écrivent alors :

H m+1 H m t ’
i =1 ] W= - tan ¢/

- - — i —(1—1
V + Ad cot ¢ V + Ad cot ¢ e =g = (1 =1q) N,

avec A la surface de la fondation.

e Si H est dans la direction de la largeur B: m =mp = ﬁgﬁ
e si H est dans la direction de la longueur L :  m =my, = %,

e pour une direction quelconque de H formant
un angle 6 par rapport & la longueur L :  m = my, cos® 6 + mpsin? 6.

Pour une force verticale on remarque que : H = 0, on a alors iy = iy = i, = 1.

Vue de coté Vue de dessus
H dans la
direction o
de B o0
& e
| j}/ﬂde“e\c"(\q\)
[\
B A
. H dans la
fondation direction de L
v

L

FIGURE 2.9 — Composante horizontale H d’une force résultante sur la fondation inclinée par rapport a
la verticale.

25



2.4.2 Expression de ¢net €n condition non-drainée

Lorsque le sol de fondation est supposé non-drainé, car constitué d’'un sol fin considéré a
court terme, la contrainte gnet €St calculée avec :
e les contraintes totales,
e les poids volumiques totaux (ex : vsat Si en-dessous de la nappe),
e les parameétres de résistance non drainés ¢, et ¢,.

On considéere en général dans ces conditions que ¢, = 0 (cf. partie 1.4.3 page 15) d’ou :
N,=0 Ny=1 N.=514

En reprenant I'expression de gnet donnée en conditions drainées pour une semelle filante sup-
portant une charge verticale centrée on a alors en non drainé :

Gnet = QONq + cu Ne — qo
gnet = 5,14¢,
En prenant en compte le facteur de forme, s, et le facteur d’inclinaison de la charge, i., gnet
s’écrit :
Gnet = 57 14 Cy Sc Z‘c

avec, en conditions non-drainées :

B
Se = 1 =+ O, 25
e = 5 144/1— ] en vérifiant que : H < A ¢, (sinon glissement de la fondation)
Cu

2.4.3 Justification de la fondation en fonction du type de sol

Cas des sol fins

Le comportement des sols fins saturés (telles que les argiles) vis-a-vis de la résistance
au cisaillement, est différent suivant qu’ils sont sollicités en conditions non-drainées (a court
terme), ou drainées (long terme).

La justification des fondations vis-a-vis du poingonnement doit donc se faire :
1. a long terme, en suivant la méthode de calcul de ¢net €n conditions drainées,
2. a court terme, en suivant la méthode de calcul de gnet €n conditions non-drainées.

Cas des sol plus grossiers (tels que les sables)

Pour les matériaux plus grossiers (tels que les sables), la notion de court terme n’est pas
applicable et seule une justification a long terme est effectuée en calculant ¢net €n conditions
drainées.
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2.5 Calcul de la contrainte nette ¢net a partir d’'un sondage pres-
siometrique

2.5.1 Lessai pressiométrique

Lessai consiste a introduire dans le sol, soit dans un forage soit directement par fongage,
une sonde cylindrique dilatable (Fig. 2.10a). On vient gonfler cette sonde avec de I'eau pour
déformer le sol, en augmentant progressivement la pression d’eau injectée.

Le volume d’eau injecté et la pression appliquée sont mesurées :
¢ le volume d’eau injecté nous renseigne sur la déformation du sol,
¢ la pression d’eau nous renseigne sur la contrainte reprise par le sol.
Lessai permet alors d’obtenir, a une profondeur donnée, une courbe « pression appliquée-
volume injecté », représentative de la relation contrainte-déformation jusqu’a la rupture du
sol en place.

Lessai est répété a différentes profondeurs afin d’obtenir un profil en profondeur des carac-
téristiques du sol.

A
C
VS + 2 VA
CPV
., _phase _, phasede grandes
Réservoir i pseudo- . déformations |
de gaz i élastique
Tubulure : :
T
] Sonde tricellulaire : :
41 4 B
- VA !
- 0 =
(a) pA pB p[ p (b)

FIGURE 2.10 — (a) pressiomeétre en place ; (b) courbe pressiométrique.

La courbe pressiométrique

C’est la représentation du volume d’eau V' en fonction de sa pression p (Fig. 2.10b). A
partir de cette courbe trois phases sont identifiables :
e partie OA : phase de mise en contact de la sonde avec le sol,
e partie AB : phase au cours de laquelle le sol se déforme de maniere pseudo-élastique,
e parte BC : phase de grandes déformations et de développement de la rupture du sol, c’est
cette phase qui nous intéresse plus particulierement.

Lexploitation des résultats permet de connaitre deux caractéristiques importantes du sol
que I'on utilise pour le dimensionnement des fondations :

1. la pression limite du sol, p;, qui caractérise le rupture du sol,
2. le module pressiométrique de Ménard, E),, qui caractérise la déformabilité du sol.
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Calcul de la pression limite p,

La pression limite p; est par convention la pression qui entraine le doublement du volume
de la cavité initiale :
¢ le volume de la sonde est initialement Vg (sans que l'on ait injecté d’eau),
¢ le volume de la cavité est localement estimé a Vg + V4 (plaquage de la membrane sur les
parois du forage),
e le doublement du volume de la cavité est égal & 2(Vs + Va).
donc la pression limite p; est la pression correspondant a un volume limite d’eau injecté :

Vi=2(Vsg+Vy)— Vs =Vs+2V, carlasonde occupe initialement un volume Vg

ou oy est la contrainte horizontale totale a la profondeur de I'essai, donnée par la relation :
ono = Ko 0;0 +u

avec :

e K : coefficient de pression des terres au repos (il permet d’estimer la contrainte horizontale a
partir de la contrainte verticale),

e o/, : contrainte effective verticale a la profondeur de I'essai,

e u : pression interstitielle a la profondeur de 'essai.

Pour chaque type de sol on peut identifier des valeurs typiques de pression limite. LEurocode 7
propose la classification des sols du tableau 2.2 en fonction, entre autres, de p;.
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Classes de sol le p* (MPa) | q. (MPa) (N1,60) cu (kPa)
Tres mous a <0,50 <04 <1,0 <75
mous
Argiles et limons Fermes 0504075 | 04a12 | 10a25 754150
Raides 0,75a1,00 1,2a2 25a4,0 150 a 300
Trés raides =21,00 22 240 > 300
Sols intermédiaires Classement a
réaliser selon les
(sable limoneux, sable | indications des
argileux, argile sableuse)| figures B.2.1 a
B.24
Trés laches <0,2 <15 <3
Laches 0,2a05 1,5a4 3as
Sables et graves Moyennement 0541 4310 8495
denses
Denses 1a2 10a20 25a42
Trés denses 22 220 42a58
Molles <0,7 <5
Craies Altérées 07a3 5a15
Saines 23 215
Marne et calcaire Tendres <1 €5
marneux Raides 1a4 5a15
Trés raides >4 >15
Rocher Altéré 25a4
Fragmenté 24

TABLEAU 2.2 — Classification des sols en fonction de la pression limite p; (et autres parametre de
caractérisation).

2.5.2 Expression de gnet

La contrainte ¢net @ laquelle résiste le sol de fondation pour une charge centrée est obtenue
a partir de la pression limite nette équivalente p;, :

Gnet = ppike i5,
ou :
e k, est le facteur de portance pressiométrique.

e |5 est un facteur minorateur tenant compte de I'inclinaison de la charge, is = 1 si la charge est
verticale .

Pression limite nette équivalente p;,

Dans le cas d’'un terrain homogene sous la fondation jusqu’a une profondeur d’au moins
1, 5B (suivre la représentation sur la figure 2.11) :

1. on etablit une approximation linéaire représentative des valeurs de p; pour la tranche de sol
comprise entre la profondeur d’appui de la fondation et un niveau situé a une distance 1,58
sous la fondation;;

2. la pression limite nette equivalente p;, correspond a la pression limite donnée par I'approxima-
tion linéaire a une profondeur de %B sous la fondation.

2. Il est également possible de tenir compte de la présence d'un talus en considérant un facteur minorateur
supplémentaire, se rapporter alors a la norme d’application NF P 94-261
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Pimoy™  Pi* Pression limite nette p,

Niveau du terrain aprés travaux -

A

encastrement
équivalent D,

Niveau d'appui
de la fondation A A

1,5B

approximation linéaire
Ve

<« Profil pressiométrique

FIGURE 2.11 — Principe de calcul de la pression limite nette équivalente pj. .

Facteur de portance &,

On peut déduire le facteur de portance d’abaques (Fig. 2.12) en fonction du type de sol et
du rapport entre I'encastrement équivalent et la largeur de la fondation : D, /B.
k,, peut avoir un réle minorateur ou majorateur mais on remarquera que sa valeur reste proche
de l'unité.

e pour une fondation carrée ou filante, lire directement la valeur de &, sur 'abaque appropriée
(Fig. 2.12);

e pour une fondation rectangulaire, k, est déduit des valeurs k, carr¢e €t kyp filante UES SUr les
abaques pour une semelle respectivement carrée et filante :

B B
kp =k Jfilante <1 - L) +k carrée <L>

Encastrement équivalent D,

Lencastrement équivalente D, conduit a minorer I'encastrement réel D pour tenir compte
du fait que les caractéristigues mécaniques des sols au-dessus du niveau de fondation sont
généralement plus faibles que celles du sol porteur (voir Fig. 2.11).

D, est déduit du profil pressiométrique a partir de la relation :

1 D
D= [ ri2)ds.
0

le
En pratique cette relation revient :

1. a déterminer la valeur moyenne de p; entre la surface du terrain et le profondeur d’encastre-
ment D, notons cette valeur p;, . (cf. Fig. 2.11).

2. et a en déduire D, :
p*
De _ l,’n*wyD
Die
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Chapitre 3

Fondations profondes

3.1 Définition et principe de fonctionnement d’un pieu

Un pieu est une fondation élancée qui reporte les charges de la structure sur des couches
de terrain, plus ou moins profondes, de caractéristiques mécaniques suffisantes pour éviter la
rupture du sol et limiter les déplacements a des valeurs tres faibles.

On définit B comme la largeur, ou le diametre du pieu, D sa hauteur d’encastrement
dans le sol et h 'ancrage comme la hauteur de pénétration du pieu dans la couche d’ancrage
(Fig. 3.1).

e Lorsque le pieu est fiché dans un monocouche, I'ancrage h est égal a la hauteur d’encastre-
ment D.

e Lorsque le pieu est situé dans un multicouche, I'ancrage h correspond uniquement a la hauteur
d’encastrement du pieu dans la couche la plus profonde et la plus résistante.

- 8
|
D
D= h
h
y
a - Monocouche b - Multicouche

FIGURE 3.1 — Pieux types.

La charge ultime de compression R, qui entraine la rupture du sol supportant le pieu peut-
étre décomposée en (Fig. 3.2) :

1. une charge limite de pointe, R}, qui correspond au poingonnement du sol sous la pointe du
pieu,

2. une charge limite de frottement, R, qui tient compte du frottement entre la périphérie du
pieu et le sol.

On a ainsi :
R.=Ry,+ Rs.
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FIGURE 3.2 — Charge limite de pointe et de frottement sur un pieu.

Le mode de fonctionnement d’'un pieu dépend énormément des types de sols qu’il traverse
et la mobilisation de la résistance ultime peut se faire de différentes fagons (Fig. 3.3) :

e Mobilisation par effet de pointe : le pieu traverse un sol mou pour s’ancrer dans une couche
trés résistante. Dans ce cas R; << Ry et R, ~ Ry.

¢ Mobilisation par effet de pointe et par frottement latéral : le pieu traverse un sol mou
pour s’ancrer dans un sol plus résistant, sans pour autant atteindre le rocher. Dans ce cas
R. = Ry + Rs.

e Mobilisation par frottement latéral : lorsque le bon terrain est situé trop profondément, le
pieu reste dans la couche de sol médiocre pour laquelle R, << R, on parle de pieu flottant.
On a alors R, ~ Rj.

La calcul de R, et R, peut se faire a 'aide de parametres mécaniques déduits d’essais de
laboratoire (¢ et ). Toutefois, R, et R sont en pratique calculés a partir d’essais réalisés
sur le terrain tel que I'essai pressiométrique.

Iy 3
=0 27 BE
= = /Iz ]
I=:
B
E =2
. 2=
- 1=
s B
rocher —"::"-'
-a- sable-b - -Cc-

FIGURE 3.3 — Différents modes de fonctionnement d’un pieu pour différents types d’ancrage.
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3.2 Types de pieux

Il existe un grand nombre de types de pieux en France et a I'étranger. Pour I'évaluation de
la capacité portante, il est important de considérer le type de sollicitation imposée au sol lors
de la mise en place du pieu. On distingue :

¢ les pieux mis en place par refoulement du sol. Il s’agit de pieux soit en béton armé, soit
métalliques. lls sont enfoncés dans le sol par battage a I'aide d’'un mouton ou bien par vibro-
foncage (Fig. 3.4).

¢ les pieux mis en place sans refoulement du sol. Les pieux sont réalisés par moulages, par
exemple, apres I'extraction du sol par forage (voir 'exemple sur la Fig. 3.5).

FIGURE 3.4 — Pieu battu moulé sur place : 1. mise en place du tube de battage avec plague métallique
perdue, 2. enfoncement du tube par battage, 3. mise en place de I'armature, 4. bétonnage du fit du
pieu, 5. extraction du tube de battage, 6. pieu battu moulé achevé (d’apres atlas-fondations.fr).

FIGURE 3.5 — Pieu foré avec une tariére creuse : 1. positionnement de la téte de forage, 2. & 3. vissage
de la tariére, 4. injection sous pression de béton dans I'axe creux de la tariére au fur et & mesure du
retrait de |a tariére (sans rotation), 5. mise en place de I'armature, 6. pieu foré achevé (d'aprés atlas-
fondations.fr).
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Entre ces deux types extrémes de pieux, il existe toute une gamme de pieux intermédiaires
tenant a la fois du pieu moulé et du pieu battu. Le tableau 3.1 présente la classification des
types de pieu selon 'Eurocode 7.

ClasselCatégorie Technique de mise en ceuvre Abréviation | Norme de référence

1 Foré simple (pieux et barrettes) FS
2 Foré boue (pieux et barrettes) FB

1 3 Foré tubé (virole perdue) FTP NF EN 1536
4 Foré tubé (virole récupérée) FTR
5 Foré simple ou boue avec rainurage ou puits FSR, FBR, PU

2 6 Foré tariére creuse simple rotation, ou double rotation| FTC, FTCD NF EN 1536
7 Vissé moulé VM

3 NF EN 12699
8 Vissé tubé VT
9 Battu béton préfabriqué ou précontraint BPF, BPR
10 Battu enrobé (béton — mortier — coulis) BE

4 NF EN 12699
11 Battu moulé BM
12 Battu acier fermé BAF

5 13 Battu acier ouvert BAO NF EN 12699
14 Profilé H battu HB

6 , — _ NF EN 12699
15 Profilé H battu injecté HBi

7 16 Palplanches battues PP NF EN 12699
17 Micropieu type | M1

1 bis

18 Micropieu type Il M2 NF EN
19 Pieu ou micropieu injecté mode IGU (type Ill) PIGU, MIGU 1536/14199/12699

8
20 Pieu ou micropieu injecté mode IRS (type 1V) PIRS, MIRS

TABLEAU 3.1 — Classification des types de pieux selon I'Eurocode 7.
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3.3 Résistance de pointe R,

La valeur de la charge mobilisable sous la pointe R, est déduite de la pression de
rupture g, du sol sous la pointe par la relation :

Ry = Apqp
ou A, représente l'aire de la section de la pointe (par exemple, pour un pieu circulaire plein
Ay = 7 B%/4).
La contrainte de rupture sous la pointe g; est donnée par :
ab = kp - Die
ou :

e p;, estla pression limite nette équivalente,
e k, est le facteur de portance.

3.3.1 Pression limite nette équivalente p;,

Elle est déterminée en effectuant une moyenne de la pression limite nette p; au voisinage
de la pointe du pieu (Fig. 3.6) :
1 D+3a
V=g [ v

b+ 3a D—b

avec :
e a =max(B/2; 0,5m),
e b =min(a; h), ou h est la hauteur du pieu contenue dans la formation porteuse,

En pratique : p;. peut étre calculée comme la moyenne (pondérée) de p; sur l'intervalle de
profondeur [D — b; D + 3al

D représente bien ici la profondeur d’encastrement du pieu par rapport au niveau du terrain
apres terrassement, a ne pas confondre avec la profondeur du sondage !

*

P

| i

i)
= \\

FIGURE 3.6 — Evaluation de la pression limite nette équivalente p;..
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3.3.2 Facteur de portance £,
Lexpression de k, dépend de I’encastrement effectif D défini par :
1 D
Det = — pj dz avec D¢ > max(3B; 1,5m)
P JD-10B

En pratique cette relation peut-étre exprimée sous le forme d’'une somme discréte :

1 z=D
3
Det = —- E : Py; €i
le z=D—-10B

ou pour chaque mesure i de pression limite p;; située dans l'intervalle de profondeur [D — 10B; D]
on associe une épaisseur de sol ¢; pour laquelle cette mesure est représentative.

(typiquement e; correspond a lintervalle de distance entre deux mesures et bien sir on doit
avoir " e; = 10B).

e Si Dgt/B > 5 alors k, = kpmax-
o Si Det/B < 5alors kp, = 1 + (kpmax — 1) £2.

kpmax €st un facteur de portance maximum déduit de I'expérience et qui dépend de la nature
du sol et de la classe de pieu selon les valeurs données dans le tableau 3.2.

3.4 Force résistante R, mobilisable par frottement latéral

Le principe du calcul de la force limite mobilisable par frottement latéral repose sur une es-
timation (issue de I'expérience) de la contrainte de frottement latéral unitaire limite g, qu'il
suffit ensuite de multiplier par la surface latérale A, du pieu pour obtenir une force résistante.

¢ Si le sol est homogéne on a alors :
_R,s = Asqs = PDqs

ou P est le périmeétre de la section droite du pieu et D la longueur du pieu contenue dans le
terrain (hauteur d’encastrement).

e Si le sol est composé de couches aux propriétés différentes , on peut identifier pour
chaque couche de sol i d’épaisseur e; une valeur de frottement latéral ¢, , comme illustré sur
la figure 3.7 et effectuer simplement une somme discréte (alors A, ; = Pe;) :

R; =P Z qs,i €

couches ¢

3.4.1 Frottement latéral unitaire limite ¢,

La valeur de ¢, dépend a la fois de :
e l'interaction entre le sol et le pieu représentée via le coefficient adimensionnel apiey-sol,

e et de la résistance intrinseque du sol représentée par le fonction fqq,
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Terrain Argile Marne et -
% CaCOs3 <30 % interrigllsiaires Craie calcaire- Rof(r:ggr:Ietz;ZZ *
Classe de pieu Limon Sols marneux
©) P intermédiaires Sable Grave (@)
1 1,15 (b) 1,1 (b) 1,45 (b) 1,45 (b) 1,45 (b)
2 1,3 1,65 1,6 1,6 2,0
3 1,55 32 2,35 2,10 2,10
4 1,35 3,1 2,30 2,30 2,30
5# 1,0 1,9 14 1,4 1,2
6 # 1,20 3,10 1,7 22 1,5
T# 1,0 1,0 1,0 1,0 1,2
8 1,15 (b) 1,1 (b) 1,45 (b) 1,45 (b) 1,45 (b)

(#) pour les pieux de type BAO, HB et PP, mis en ceuvre par vibrofongage, au lieu de battage, il y a lieu de faire un
abattement de 50 % sur le facteur kp.

(a) La valeur de kp pour les roches altérées et fragmentées doit étre prise égale a celle de la formation meuble du
tableau a laquelle le matériau concerné s'apparente le plus. Dans le cas des roches saines, il convient (F.1 (2) Note

1) d'apprécier si une justification basée sur les méthodes de la présente annexe F et a I'évidence pessimiste est
suffisante, ou bien s'il convient d'avoir recours aux méthodes spécifiques de la mécanique des roches.

(b) Pour les micropieux, la résistance de pointe n’est normalement pas pris en compte.

(c) Il convient de se référer a l'article A.10 pour le choix des périmétres et des aires des pieux a considérer dans les
calculs.

(d) D’autres valeurs de kpmax peuvent étre utilisées a condition de satisfaire les conditions de la clause 9 de la section
1.

TABLEAU 3.2 — Valeur du facteur de portance pressiométrique maximum k,max-

T Couche i :
Re;i=q,i Pe

Section droite :
|t

ATTA
b

FIGURE 3.7 — Estimation du frottement latéral en considérant des couches de sol d’épaisseur e;.

Ry =aq»4;
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tout en étant limité par une valeur maximum de frottement ¢smax (elle-méme fonction du type
de pieu et de la nature du sol).

En résumé :
qs = Qpieu-sol fsol AVEC Gs < Gsmax

Qpieu-sol €St donné dans le tableau 3.3 en fonction de la nature du sol et du type de pieu,

fsol est déeterminé a partir de I'abaque de la figure 3.8 en fonction de la pression limite p; me-
surée dans la couche de sol considérée en ayant au préalable identifié la courbe (Q1, Q2, ...
,Q5) correspondant a la nature de cette couche de sol,

gsmax €st donné dans le tableau 3.4 en fonction de la nature du sol et du type de pieu.

Argile
% CaCO3 < Sols Marne et Roche
Type de sol 30% intermédiaires Craie Calcaire- altérée ou
Limon Sols | Sable Grave Marneux fragmentée
intermédiaires
Choix de fa Q1 Q2 Q3 Q4 a5
courbe
160
Q5
140 04/
120
" ——1 @3
100 - —
©
& 80 / 7/
WAy Z
60 -

20 —V
0
0

FIGURE 3.8 — Abaque donnant la valeur de fs, en fonction de la pression limite et de la nature
de la couche de sol.

1 2 3 4 5 6 7
P [MPa]
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; Argile Marne et Roche
N° | Abréviation | lechmiauede o oo co3<a0% | SO Craie Calcaire- altérée ou
mise en ceuvre ; intermédiaires X
Limon Sols Marneux fragmentée
intermédiaires Sable Grave
Foré simple
! FS## (pieux et 11 1 1,8 1,5 1,6
barrettes)
Foré boue
2 FB ## (pieux et 1,25 1,4 1,8 1,5 1,6
barrettes)
3 ETP Foré tubé (virole 07 06 05 0.9 -
perdue)
4 FTR Foré tubé (virole 1,25 1,4 1,7 1,4 —
récupérée)
Foré simple ou
5 FSR, FBR, boue avec 13 _ _ N
PU ## rainurage ou ! o
puits
Foré tariere
6 FTC, FTCD contlnu'e simple 15 18 21 16 16
(c) rotation ou
double rotation
7 VM Vissé moulé 1,9 21 1,7 1,7 —
8 VT Vissé tubé 0,6 0,6 1 0,7 —
- Battu béton
9 BPF . préfabriqué ou 1.1 1,4 1 0,9 —_—
BPR ) :
précontraint
Battu enrobé
10 BE** (béton — mortier 2 21 1,9 1,6 —
— coulis)
11 BM** Battu moulé 1,2 1,4 21 1 —
12|  BAF™ Battu acier 08 1.2 04 0.9 —
fermé
13| BAO™# Battu acier 12 0,7 0,5 1 1
ouvert
14 HB** # H battu 1,1 1 0,4 1 0,9
- H battu injecté
15 HBi IGU ou IRS 2,7 2,9 2,4 24 2,4
16| PP™# Palplanches 0,9 08 04 1,2 1,2
battues
17 M1 Micropieu type | - — — — —
18 M2 Micropieu type Il - - - - -
Pieu ou
19 PIGU, micropieu 2,7 29 2,4 2,4 24
MIGU R
injecté (type Ill)
Pieu ou
20 PIRS, micropieu 34 3,8 3.1 31 3.1
MIRS R
injecté (type IV)

** 1l convient de se reporter a l'article A.10 pour le calcul du périmeétre.

# Pour les pieux de type BAO, HB et PP, mis en ceuvre par vibrofoncage, et pas par battage, il y a lieu de faire un
abattement de 30% sur les valeurs de gs.

## Pour les pieux de grande longueur, il convient d’appliquer la clause (6) de la présente section.

(a) Pour les micropieux BE, HBi, MIGU, PIGU, PIRS et MIRS, les valeurs proposées correspondent a une exécution
stricte et soignée de linjection correspondante. Les essais de conformité (Section 8.9) permettront de définir
précisément les valeurs de frottement axial unitaire a considérer. Il convient ensuite d’appliquer les valeurs &1’ et £2’
du tableau C.2.3.1. On attire I'attention que cette recommandation est d’autant plus importante dans les argiles et les
marnes que les performances dans ces terrains sont trés sensibles a toute insuffisance lors de la mise en ceuvre.

(b) Pour les micropieux et les pieux de catégorie 17 et 18, il convient de considérer les valeurs de frottement axial
unitaire des techniques de pieux ou de micropieux les plus proches sur le plan de la technologie.

(c) Les valeurs mentionnées pour les fondations profondes de catégorie 6 sont données pour des pieux réalisés avec
un enregistrement continu des paramétres de forage et de bétonnage (tableau 6.4.1.1 Note (1)). Dans le cas
contraire, on s’expose a des discontinuités et des détériorations du pieu lors de sa réalisation.

(d) Les valeurs mentionnées pour les fondations profondes de catégorie 7 mises en ceuvre avec une technique de
bétonnage directement a la pompe a béton sont données pour des pieux réalisés avec un enregistrement continu
des paramétres de réalisation du pieu. Dans le cas contraire, on s’expose a des discontinuités et des détériorations
du pieu lors de sa réalisation.

(e) Il convient de se référer a I'article A.10 pour le choix des périmétres et des aires des pieux a considérer dans les
calculs.

(f) D’autres valeurs peuvent étre utilisées a condition de satisfaire les conditions de la clause 9 de la section 1.

TABLEAU 3.3 — Choix du coefficient adimensionnel apiey-sol-
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Valeurs en kPa

. g o Technique de Argile % Mame et
N° | Abréviation ) 9 ;s
miseenceuvie | CaCO,< | SO | Sable ooy | chepi. | Rochealree
g intermédiaires | Grave ou fragmentée
30 % Limon Mameux
Foré simple
1 FS ##
8 (pieux et 90 90 90 200 170 200
barrettes)
Foré boue
2 FB ## (pieux et 90 90 90 200 170 200
barrettes)
Foré &
3 FTP s 50 50 50 50 90 —
(virole perdue)
Foré tubé
4 FTR (virole 90 90 90 170 170 -
récupérée)
Foré simple ou
FSR, FBR, boue avec _ _ _ _
R PU ## rainurage ou w %
puits
Foré tariére
FTC, continue simple
6 FTCD rotation ou 90 90 170 200 200 200
double rotation
7 VM Vissé moulé 130 130 200 170 170 -
8 VT Vissé tubé 50 50 90 90 90 -
BPE™ Battu béton
9 ' préfabriqué ou 130 130 130 90 90 -
BPR** 5 .
précontraint
Battu enrobé
10 BE** (béton — mortier 170 170 260 200 200 -
— coulis)
11 BM** Battu moulé 90 90 130 260 200 -
12| BAF™ kel 9% 90 ) 50 90 —
fermé
13| BAO™# Battu acier % % 50 50 ) )
ouvert
14 HB** # H battu 90 90 130 50 90 90
- H battu injecté
15 HBi IGU ou IRS 200 200 380 320 320 320
- Palplanches
16 PP* # battues 90 90 50 50 90 90
17 M1 Micropieu type | _ _ _ _ _ _
18 M2 MICTOD:IeU type L L L L L L
PIGU, Pleu ou
19 micropieu 200 200 380 320 320 320
MIGU oo
injecté (type I)
PIRS, Pieu ou
20 MIRS micropieu 200 200 440 440 440 500
injecté (type IV)

TABLEAU 3.4 — Choix de la valeur limite du frottement latéral gmax-

41




3.5 Justification aux états limites

Un essai de chargement en compression d’un pieu consiste a augmenter progressivement
la charge appliquée en téte de ce dernier tout en suivant son enfoncement dans le sol (fi-
gure 3.9). En-dessous d'une valeur de charge dite charge de fluage R.... le pieu présente un
comportement pseudo-élastique. Au dela de cette charge de fluage I'enfoncement augmente
de plus en plus rapidement avec la charge appliquée et se stabilise aprés un temps de plus en
plus grand (fluage) : le pieu présente un comportement plastique avec fluage. Enfin, a 'extréme
on atteint la charge ultime de rupture en compression R..

e La justification d’un pieu a ’ELS consiste a limiter son domaine de travail a la partie
pseudo-élastique, soit en dessous de la charge de fluage R...r,

e pour la justification a 'ELU on autorise le travail du pieu dans la zone de fluage tout en
restant en-dessous de la charge ultime R..

charge de charge
fluage R.., ultime R,

|
Charge
% axiale F,
g_
%]
32
\ql_)l:u
g
S0 %)
Q Sy I
D3
0= T w
Q3 ==
[T ©
£ 3 =
SR S8
e
§ o
8
53
» Sw
A Q\
3 e
= 58
® S
o Eg
S Q3
— N—
C
i |

FIGURE 3.9 — Comportement d’un pieu sous I'action d’une charge croissante de compression axiale.

3.5.1 Portance sous charge axiale a 'ELU

A 'ELU, la force de compression axiale F..; appliquée sur le pieu (calculée en prenant en
compte les combinaisons d’action) doit vérifier :

1 Ry R
Fc;dSRc;dzi — + —
YR;d1 YR;d2 b s
ou :
e YRr;q41 €st un coefficient partiel de modéle lié a la dispersion du modéle de calcul et fonction du
type de pieu :

Yr;a1 = 1,15 pour les pieux de classe 1 a 7 non ancrés dans le craie hors pieux de caté-
gories 10 et 15,

Yr;d1 = 1,4 pour les pieux de classe 1 & 7 ancrés dans la craie hors pieux de catégories
10, 15, et 17 a 20,

YRr;d1 = 2,0 pour les pieux de catégorie 10, 15 et 17 a 20;

e Yr;a2 = 1,1 est un coefficient partiel lié au calage des méthodes de calcul.
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b et v sont des facteurs partiels respectivement pour la résistance de pointe et la résistance
par frottement latéral.

b = vs = 1,1 en combinaison fondamentale,

~» = vs = 1,0 en combinaison accidentelle,

3.5.2 Portance sous charge axiale a ’ELS

Afin de limiter le fluage du pieu on vérifie a 'ELS :

Rc;cr;k
T Yer

Feg <

ou :

R...;.i; est la charge caractéristique de limite de fluage du pieu sollicité en compression,
~ver €St un facteur partiel appliqué sur la charge de fluage :

Yer = 0,9 en combinaison caractéristique,

~er = 1,1 en combinaison quasi-permanente,

La charge de fluage R.... est déduite des résistances de pointe R, et par frottement latéral

R suivant que le pieu est mis en place :

sans refoulement du sol :

1
Rc;cr;k: = - (O, 5 Rb +0, 7Rs)
YR;d1 YR;d2
avec refoulement du sol :
1
Recry = —(0,7Ry + 0,7 Ry)
YR;d1 VYR;d2

Attention :
Pour la détermination de I'effort appliqué par la pieu sur le sol de fondation F..4, on n'oubliera
pas de prendre en compte le poids du pieu lui-méme, qui peut ne pas étre négligeable.

La justification du pieu devra également étre effectuée vis-a-vis de ses propres maté-
riaux constitutifs (acier, béton armé). Il est en effet possible que le sol soit suffisamment
résistant pour supporter les charges transmises par le pieu, alors qu'il peut y avoir rupture du
matériau constituant le pieu pour ces mémes charges.

3.5.3 Frottement négatif

Le frottement latéral du sol sur le pieu résulte d’'un déplacement relatif entre le pieu et le
sol.
Si le pieu se déplace (tasse) plus vite que le sol, le sol par réaction en s’'opposant au déplace-
ment exercera un frottement latéral dit « positif », c’est-a-dire diriger vers le haut qui contribue
a la capacité portante du pieu.
Si le sol se déplace plus vite que le pieu (terrain médiocre qui tasse sous des surcharges
appliquées au niveau de la surface du sol), le sol en tassant entraine le pieu vers le bas et lui
applique un frottement négatif. Ce dernier conduit a une surcharge sur le pieu au lieu de
contribuer a sa capacité portante.
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En présence de frottement négatif il convient de considérer 'une des deux possibilités sui-
vantes :

1. prendre en compte lors de la justification du pieu le frottement négatif comme une sollicitation
additionnelle venant accroitre la charge appliquée a celui-ci,

2. s’affranchir du frottement négatif en réalisant un chemisage du pieu, ce dispositif permet
d’éviter le frottement (négatif comme positif!) du sol sur le pieu .
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Chapitre 4

Ouvrages de soutenement

4.1 Typologie des ouvrages de souténement

Il existe une grande variété d’ouvrages de soutenement des sols. Nous présentons ci-apres,
en guise d’introduction, quelques grandes familles types d’ouvrages.
4.1.1 Murs auto-stables non ancrés

lIs résistent a la poussée des terres grace a leur propre poids.

Le mur poids

En béton ou en magonnerie, la stabilité est uniguement assurée par le poids du matériau
constituant le mur (Fig. 4.1).

FIGURE 4.1 — Mur poids.

Le mur cantilever (ou mur voile en béton armé)

En béton armé, coulé en place ou partiellement, voire totalement préfabriqué. La stabilité
est assurée par le poids du matériau constituant le mur et le poids d’une partie du sol de
remblaiement s’appuyant a I'arriére de la fondation (Fig. 4.2).
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FIGURE 4.2 — Mur cantilever.

4.1.2 Parois souples ancrées ou nhon

Rideaux de palplanches

lls sont constitués de palplanches (profilés métalliques rectilignes) mises en oeuvre par
battage ou vibrofongage. Les rideaux de palplanches peuvent étre :
e non ancreés : les palplanches sont simplement fichées dans le sol,
e ancrés par I'ajout de tirants passifs (Fig. 4.3) ou actifs (précontraints) (Fig. 4.4),
¢ butonnés par l'installation de poutres ou traverses en partie supérieure.

FIGURE 4.3 — Rideaux de palplanches ancrés par tirants passifs.
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FIGURE 4.4 — Coupe schématique d’un rideau de palplanches ancré par tirants actifs.

Paroi moulée ou préfabriquée

La paroi est composée de panneaux verticaux en béton armé juxtaposés. Les deux princi-
pales étapes de réalisation sont (Fig. 4.5) :

1. excavation d’une tranchée maintenue a l'aide de boue bentonitique,

2. mise en place de la cage d’armatures et bétonnage, ou mise en place de panneaux préfabri-
qués.
Lors du déblaiement contre la paroi, des tirants actifs ou des butons sont éventuellement mis
en place.

FIGURE 4.5 — Principe de réalisation d’une paroi moulée.
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Paroi berlinoise

Elle est constituée de pieux métalliques (profilé en H) espacés et fichés dans le sol. Au fur
et a mesure du terrassement un parement entre les pieux est réalisé a I'aide de béton projeté,
béton armé (Fig. 4.6b), bastaings (Fig. 4.6a)...

Ces ouvrages peuvent étre ancrés par un ou plusieurs lits de tirants précontraints.

FIGURE 4.6 — Paroi berlinoise avec un parement de bastaings (a) pour un usage temporaire, ou de
béton armé (b).

Paroi parisienne

Semblable a la paroi berlinoise, mais des pieux en béton armé sont utilisés a la place des
profilés métalliques.

4.1.3 Remblai renforcé

La diversité des types de remblais renforcés est assez large. On retiendra les principes
généraux suivants (Fig. 4.7) :

e des armatures composées de bandes métalliques, de panneaux de treillis, de nappes de
grillage, ou de geotextiles sont disposés horizontalement dans le sol de remblaiement,

¢ le parement est constitué d’écailles en béton armé, de parement métallique, de treillis sou-
dés...
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FIGURE 4.7 — Coupe schématique d’'un remblai renforcé avec armatures métalliques (a), remblai ren-
forcé de type « terre armée »(b).

4.2 Stabilité des murs poids et des murs cantilever

Compte tenu de la difficulté de calcul des souténements souples (rideau de palplanches,
paroi berlinoise...), et de la spécificité des remblais renforcés, ce chapitre ne s’intéressera
gu’aux soutenements rigides de type mur poids et mur cantilever.

La capacité d’'un mur de souténement a reprendre les charges qui lui sont appliquées se dé-
cline sous 2 aspects :

¢ la résistance intrinséque du mur : il faut vérifier la résistance propre du matériau constituant
la structure du mur, par exemple en béton armé (non traité dans ce chapitre),

e la stabilité du mur : un mur est stable si le terrain environnant est capable de maintenir celui-
ci, compte tenu des charges qui lui sont appliquées.

Les criteres de stabilité du mur sont :
¢ le non glissement du mur,
¢ le non renversement du mur,
¢ le non poingconnement du sol sous la fondation du mur.
¢ la stabilité d’ensemble (glissement de terrain).

4.2.1 La stabilité d’ensemble

La rupture d’ensemble ne concerne pas le sol de fondation directement en-dessous de la
fondation du mur de souténement, mais I'ensemble du massif de sol environnant le mur.

La rupture d’ensemble se traduit par un glissement de terrain de grande ampleur entrai-
nant avec lui le mur de soutenement (Fig. 4.8).

La vérification de la stabilité d’ensembile fait appel a des notions de stabilité des pentes qui
ne sont pas abordées dans ce cours.
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FIGURE 4.8 — Surface de rupture circulaire dans un massif de sol intégrant un mur de souténement.

4.2.2 Stabilité au glissement, renversement et poinconnement

Un mur poids est soumis aux actions extérieures suivantes (Fig. 4.9) :
son poids propre W généralement facile a déterminer,
la poussée : forces exercées par le sol soutenu sur le mur,
la butée : force exercées par le sol en aval du mur,
la réaction verticale du sol de fondation sur le mur,
la réaction horizontale du sol de fondation sur le mur, se traduisant pas un cisaillement a

I'interface sol/mur.
M

Poussée

= Cisaillement

Réaction
verticale

FIGURE 4.9 — Représentation schématique des actions extérieures exercées sur un mur poids.

La stabilité du mur de souténement est assurée si les équations d’équilibre ci-dessous sont

vérifiée :
et _ ext _ rext __
Z fgrticales =0 et Z Fﬁgrizontales =0 et Z M =0
Dans la pratique, on vérifie de maniere équivalente :
o la stabilité au glissement du mur (bilan sur les F£*! ),

horizontales

o La stabilité au poingonnement du mur (bilan sur les F¢*! ),

verticales

e La stabilité au renversement du mur (bilan sur les M¢*t).

Afin d’effectuer ces bilans sur les efforts extérieurs il est indispensable d’étre en mesure d’es-
timer les forces de poussée et de butée.
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4.3 Calcul des forces de poussée et de butée

Dans un liquide la pression est la méme dans toutes les directions de I'espace (pression
hydrostatique ou isotrope). Dans un sol la pression horizontale est différente de la pression
verticale.

4.3.1 Coefficient de pression des terres au repos

Un sols soumis a une contrainte verticale tend a se déformer dans la direction horizontale.
Cependant, comme un élément de sol est confiné par les éléments de sol voisins, sa déforma-
tion horizontale est limitée par le développement d’une contrainte horizontale. La valeur de
la contrainte horizontale dépend de la capacité du sol a se déformer, donc du type de sol.

Dans un massif de sol homogéne a surface horizontale le rapport entre la contrainte effec-
tive horizontale o}, et la contrainte effective verticale o/, s’exprime au moyen du coefficient de

pression des terres au repos Kj :
/
g
Ko= .

v

Dans I'exemple de la figure 4.10, la contrainte horizontale a pour valeur :

g

o,=Ko.v.z.

FIGURE 4.10 — Contrainte horizontale dans un sol.

Le coefficient K peut étre mesuré a 'aide d’'un appareil triaxial ou d’une cellule cedométrique
spécifique. Pour les sables, K peut étre évalué a partir de la formule empirique de Jacky :

Ko=1-—sin¢

K, permet de déterminer les contraintes horizontales agissant sur un mur rigide ne subis-
sant pas de mouvement horizontal par rapport au sol : voir la figure 4.11. Dans cet exemple
constitué d’'une couche de sol homogéne, la distribution des contraintes horizontales est trian-
gulaire avec la profondeur, comme pour les contraintes verticales.

écran
immobile

FIGURE 4.11 — Contraintes horizontales s’exercant sur un écran immobile (terres au repos).
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4.3.2 Poussée (ou poussée active)

Considérons un massif de sol soutenu par un mur vertical. Initialement, la contrainte ho-
rizontale ¢;, dans le sol est inférieure a la contrainte verticale ;. o), correspond donc a la
contrainte principale mineure (%), et o, a la contrainte principale majeure (¢}) (Fig. 4.13).

Supposons que le mur subisse un léger déplacement vers I’extérieur du massif (Fig. 4.12).

e Au cours du déplacement du mur, la contrainte horizontale ¢; diminue.

e o, peut diminuer jusqu’a ce que le cercle de Mohr représentant I'état de contrainte soit tangent
au critére de Mohr-Coulomb (Fig. 4.13), il y a alors rupture du sol.

e La poussée (ou poussée active) correspond a cet état de contrainte a la rupture.

A
déplacement de I'écran
vers l'extériceur du massif
- — H
v

FIGURE 4.13 — Evolution de I'état de contrainte lors du développement de la poussée.

le coefficient de poussée des terres K, est défini comme le rapport entre o} et o, a la
rupture :

4.3.3 Butée (ou poussée passive)

Supposons maintenant que le mur subisse un léger déplacement vers I’'intérieur du massif
(Fig. 4.14).
e Au cours du déplacement du mur, la contrainte horizontale o}, augmente au point d’étre supé-
rieure a o, et de devenir la contrainte principale majeure (o}).
e 0}, peut augmenter jusqu’a ce que le cercle de Mohr soit tangent au critére de Mohr-Coulomb
(Fig. 4.15), il y a alors rupture du sol. .
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e La butée (ou poussée passive) correspond a I'état de contrainte a la rupture.

A
déplacement de I'écran
vers I'mtérieur du massif
e H
v

FIGURE 4.15 — Evolution de I'état de contrainte lors du développement de la butée.

Le coefficient de butée des terres K, est défini comme le rapport entre o}, et o, ala rupture :
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4.3.4 Bilan sur la Poussée et la Butée

Lévolution de la contrainte horizontale en fonction du déplacement horizontal du mur est
synthétisée sur la figure 4.16. Les valeurs de o;, sont comprises entre deux extrémes corres-
pondant a la poussée et a la butée.

e La poussée est mobilisée pour un faible déplacement de I’écran d’environ H/1000 (faible
déformation du sol).

e La butée représente un bon blocage du sol (contraintes horizontales importantes) toutefois un
déplacement important de I’écran est nécessaire H/100 a H/10 (déformations importantes
du sol) pas toujours vérifié sur le terrain.

c', A

1
KOGV

<

H H >
H/1000 H/10 a H/100 déplacement

K o'
a

FIGURE 4.16 — Evolution de la contrainte horizontale en fonction du déplacement de I'écran.

Obliquité des contraintes de poussée

Il existe toujours un déplacement relatif tangentiel (dans la direction verticale) entre
le mur de souténement et le sol, il se développe alors des contraintes de cisaillement dues
au frottement a l'interface mur/sol. Par conséquent, les contraintes exercées par le sol sur
le mur ne sont pas horizontales mais comportent une composante verticale constituée
par les contraintes de cisaillement. Les contraintes exercées par le sol sur le mur sont alors
inclinées d’un angle § par rapport a I'horizontale tel que montré sur la figure 4.17.

talus amont semi infini

FIGURE 4.17 — Obliquité des contraintes de poussée sur un écran.
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Cas simplifié (Hypothéses de Rankine)

Dans le cadre de ce cours on se place dans un cas simplifié ou :

e on considere une interface sol/mur lisse et verticale : donc § = 0 et les contraintes de
poussée sont horizontales,

e de plus on supposera que le talus amont soutenu par le mur est horizontal (facilite le calcul
des contraintes verticales et horizontales).

Attention : de maniére générale ces hypotheses ne sont pas vérifiées, et il faut faire
appel a une théorie plus avancée pour le calcul de K, et K.

43.5 Calculde K, et K,

Sol pulvérulent (non cohésif)

Dans ce cas simple les coefficients de poussée (K,) et de butée (k) sont déduits directe-
ment des cercles de Mohr a la rupture sur la figure 4.18.

N Q'
o Gha I Gv I Gh

p

FIGURE 4.18 — Cercles de Mohr a la rupture dans le cas de la poussée et de la butée.

e Poussée — petit cercle de Mohr
Dans le triangle OIT ona : siny’ = IT/OI
avec : IT = rayon du cercle = (o, — 0},,)/2, et Ol = centre du cercle = (o}, + 0},)/2.
, L—sing’

T !
i —
En isolant ! : o= I dap— tan2 __ ,
Oha Oha Oy 1 si / Oy 1 9

T /
donc : K, = tan® (4 — g)

e Butée — grand cercle de Mohr
Dans le triangle OJUon a : siny’ =U.J/OJ
avec UJ = rayon du cercle = (07, — 0,)/2, et Ol = centre du cercle = (o, + 07,,)/2.

: 1+ sing/ T /
En isolant o7,, : Thp = Oy 1790/ = ¢! tan? ( LY ’
—sing

/
. 2 (T ¥
donc: K, =tan <4+2>
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Sol cohérent

On montre grace au théoréme des états correspondants :
e poussée : o, = K, 0, —2¢\/K, (avec la valeur de K, obtenue pour un sol pulvérulent),

e butée : o}, = K,0, +2¢ /K, (avec la valeur de K, obtenue pour un sol pulvérulent).

Court terme

Tel que montré sur la figure 4.19 :
e en poussée : o, = o, — diamétre = g, — 2.
e en butée : o, = o, + diamétre = o, + 2 C,,.

7l

C

u

Poussée Butée

=

G, o, 6, o©

FIGURE 4.19 — Cas de la poussée et de la butée en condition non drainée.
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4.4 Justification des murs poids

4.4.1 Hypothéses générales

e Concernant le développement de la poussée : on considére en général que lors du rem-
blaiement du sol en amont du mur de souténement, celui-ci subit un déplacement vers I'aval
suffisant (=~ H/1000) pour mobiliser la poussée (poussée active) du sol sur le mur.

e Concernant le développement de la butée : en aval du mur, la butée (poussée passive) est
souvent négligée car elle demande, pour étre mobilisée, un déplacement important (H/10 a
H/100) pas toujours atteint. De plus, il est fréquent dans des phases de travaux que la partie
avale du mur soit déblayée (ex : réfection d’une route) supprimant ainsi toute butée avale en
défaveur de la sécurité.

e Dans le cas d’un mur cantilever on supposera que les contraintes de poussées s’appliquent
sur un écran fictif lisse et vertical passant passant par I'aréte du talon du mur (Fig. 4.20. On
attribuera alors au poids propre du mur le poids des terres comprises entre le mur et I'écran
fictif (en plus du poids du béton armé).

Sol supposé
solidaire du
mur

écran fictif

1""{1" r--v----r--

-

h

FIGURE 4.20 — Interaction simplifiée sol-mur cantilever.

Avertissement!

La justification décrite ci-aprés est volontairement simplifiée par rapport aux regles de
calcul énoncées dans I’Eurocode 7.

Il s’agit alors d’une justification que 'on ménera par défaut en combinaison quasi-permanentes
alELS (G + Q) et en conditions drainées, mais en aucun cas d’une justification réglemen-
taire.

4.4.2 Résistance au glissement

On suppose qu’il peut se développer un plan de cisaillement horizontal sous le semelle de
fondation (Fig. 4.21).
e Ce plan est soumis a une force normale V; qui est la composante verticale de la force appli-
quée par la fondation au sol (poids du mur, ...).
e La composante horizontale H; de la force appliquée par la fondation sur le sol (forces dues a
la poussée du sol, a I'eau, ...) doit étre inférieure a la force tangentielle de rupture suivant ce
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méme plan de cisaillement (en conditions drainées) :

H, < Vg tan dg;q
YR;h YR;d;h
avec :
— dq4;q4 I'angle de frottement entre la semelle de fondation et le sol :
pour une semelle préfabriquée : §,,4 = 2 ¢’/3,
pour une semelle coulée en place ou munie d’'une béche : 4., = ¢/,
¢’ correspondant a I'angle de frottement du sol de fondation (rigoureusement dans I'Euro-
code : I'angle de frottement a I'état critique).

- vr;n = 1,1 le facteur partiel pour la résistance au glissement,
- vYr;d;h = 0, 9 le coefficient de modele pour I'estimation de la résistance ultime au glissement.

On remarque que :
e dans I'expression ci-dessus on néglige par mesure de sécurité I'effet de la cohésion ¢’ sur la
résistance au glissement;
e puisque Yr;n YR;d;h = 1,1 X 0,9 = 1,0, la vérification au glissement peut simplement
s’écrire : Hy; < V4 tan 6a;d

. <— - Action de laforce de poussée P
H et du poids W sur le mur
- : <«— Forces transmises par la semelle de

fondation au sol sachant que :
Vy=W et H;=P (siPhorizontale)

~I

=
1
I

[ w |
surface de glissement sans béche T —  B——

Hrl
surface de glissement avec béche /VL /

FIGURE 4.21 — Forces normale et tangentielle s’appliquant sur le plan de glissement a l'interface entre
la fondation du mur et sol.

4.4.3 Résistance au renversement

On considére que le sol doit rester entierement comprimé (en combinaison quasi perma-
nente) sous la semelle de fondation.

e La résultante de la distribution de contrainte verticale sous la semelle de fondation correspond
a la force V; (V; = W par équilibre des forces verticales). Cette distribution de contrainte
verticale, ou de maniere équivalente V, est la seule a pouvoir équilibrer le moment My, p créé
en O par le poids du mur W et I'effort de poussée P (cf. figure 4.22).

e Soit d le bras de levier de V; par rapport a O.
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e L’équilibre des moments au point O s’écrit : Mo = Vyd — Myp =0doncd = Mwp/Vy.

A

ik
=

Moment créé par
WetPaupointO: Myp

FIGURE 4.22 — Calcul du bras de levier d.

Le sol sous la fondation est entierement comprimé si V;; se situe dans le tiers central de
la semelle tel qu’illustré sur la figure 4.23, soit si :

d>B/3 (etd < 2B/3)

ou de maniére équivalente si I'excentricité e :

B
e=- —d<B/6

e B —

‘ ‘ o ‘ ‘ o ‘ ‘ " | ‘ > semelle entierement
l vT | W comprimée
M k>d=Bp3 d=B/3

] A~
w
Y

‘l ; = semelle partiellement comprimée
N d < B/3

k—>ld< B/3

FIGURE 4.23 — La semelle est entiérement comprimée si la résultante se situe dans le tiers central.
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4.4.4 Résistance au poinconnement

La vérification de la résistance au poingonnement s’effectue de maniére identique a celle
réalisée dans le cas d’une fondation superficielle classique (cf. parties 2.3 a 2.5, pages 20 a 27).
I faut toutefois veiller a prendre en compte les trois particularités suivantes :

1. il y a un excentrement e de la force verticale V;; par rapport a I'axe de la semelle,

. la composante horizontale H; de la charge résultante sur la semelle de fondation est non
nulle, ainsi il faut tenir compte de l'inclinaison de charge résultante par rapport a la verticale,

. dans le cas des murs de souténement le coefficient de modele vr.q4., prend des valeurs parti-
culiéres :

essais in-situ (pressiometre ou pénétrometre statique) : vr;q;0 = 1,0
essais de laboratoire (c et o) et conditions non drainées : vg,q;, = 1,0
essais de laboratoire (c et ¢) et conditions drainées : vg.q., = 1,7.

4.5 Prédimensionnement des murs et regles constructives

Prédimensionnement

Le calcul d’'un mur étant une justification de sa stabilité, il est nécessaire de définir a priori,
ses dimensions.
On retiendra comme ordre de grandeur :

>02m >02m
h h
h/8 a h/10
| -
- - h/10 & hi12
0,3204h
28 2/542/3h
FIGURE 4.24 — Mur trapézoidal Mur cantilever.

Role de I'eau

En présence d’une nappe en amont du mur, lorsque le sol est saturé, il y a lieu de diffé-
rencier l'action du squelette granulaire de celle de I'eau. La pression interstitielle s’applique
perpendiculairement a I'’écran sous la forme d’une répartition triangulaire et elle s’ajoute a I'ac-
tion du squelette granulaire. Aussi, afin d’éviter cette poussée supplémentaire sur le mur il est
nécessaire de prévoir des systemes de drainage qui réduisent les pressions interstitielles sur
les ouvrages de soutenement.
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