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Introduction

La mécanique des sols fait appel 2 de nombreux concepts dont I’apprentissage nécessite
d’effectuer des exercices d’application des connaissances acquises dans les cours.

Les exercices regroupés dans le présent ouvrage ont éé élaborés au cours des vingt dernié-
res années pour les besoins de Penseignement de la mécanique des sols dans les différentes
ecoles d’ingénieurs (Ecole Nationale des Ponts et Chaussées, Ecole Nationale des Travaux
Publics de I'Etat, Ecole Nationale des Ingénieurs de Tunis) ol I’équipe enseignante de Méca-
nique des Sols et des Roches de "Ecole Nationale des Ponts et Chaussées a participé & ’ensei-
gnement de cette discipline.

Le contenu des exercices correspond a celui de P’enseignement général de la mécanique des
sols, tel qu’il est actueliement donné 4 I’Ecole Nationale des Ponts et Chaussées. Cet ensei-
gnement couvre les notions essentielles de la mécanique des sols (propriétés d'identifica-
tion, contraintes, essais, hydraulique, tassements et consolidation, résistance au cisaille-
ment) et du calcul des ouvrages (souténements, fondations, stabilité des pentes).

Les exercices complétent le cours « Eléments de Mécanique des Sols » publié par les Pres-
ses de I’Ecole Nationale des Ponts et Chaussées. :

Ce recueil a été préparé par MM. DELAGE, FLORENTIN, GIGAN, LONG, MAGNAN,
MEIMON, PANET, PECKER, RICARD et UNG que je tiens A remercier ici pour leur efficace
collaboration.



Chapitre |

ldentification des sols
et compactage

PARAMETRES D’IDENTIFICATION ET D’ETAT

x1.1. On a réalisé un sondage de reconnaissance dont la coupe est donnée ci-dessous.
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A Parrivée des caisse:s de carottes au laboratoire, on 2 pris deux échantillons d’argile
sur lesquels on a fait les mesures usuelles de poids et de volume :

Echantillon n° | | Echantilion n® 2
Poids total du sol 0,48 N 0,68 N
Volume total du sol 3107w | 43 x107°m?
Poids sec (aprés étuvage a 105 °C) 0,30 N 0,40 N
Déterminer :

a) le poids volumique v et Ia teneur en eau w ;

b) Vindice des vides, si 'on suppose que le poids volumique des particules soli-
des v, est égal 3 27 kN/m’ ;

¢/ le degré de saturation S, dans la méme hypothése ;

d} la variation relative de volume de chaque échantilion pendant son prélévement
et son transport au laboratoire, sachant que v, a été trouvé égal 4 27,5 kKN/m>.

~ 1..2. Le prélévement d’un échantillon intact au centre d’une couche d’argile molle
s1tué.e sous la nappe phréatique a permis de procéder aux mesures suivantes, en labo-
ratoire, sur un motcean de Péchantillon : -

Foids aprés passage
a ’étuve 4 105 °C

047N 3,13 x 1075 m? 0,258 N

Poids total Volume total

@) Déterminer le poids volumique v et la tencur en eau w.
b} Déterminer V'indice des vides ¢.

r) _Pour vérifier la saturation du sol, on mesure le poids volumique des particules
solides, soit v, = 27 kN/m®. Calculer le degré de saturation 5.

R 1.3._ Connaislsant la teneur en eau w d’un sol saturé et v, le poids volumique des
particules solides, déterminer :

&) son-poids volumnique sec v ;
b) son indice des vides e.

» 1.4. On connait pour un sol :
— le poids volumique v = 14 kN/m?
~— la teneur en eau w =40 %
— le poids volumique des particules solides v, = 27 kN/m’

Calculer :
4} le poids volumique du sol sec vy ;
&) le degré de saturation S .

9

% 1.5. Un échantillon de so] saturé prélevé sous le niveau de Ia nappe phréatique a
pour poids volumique y = 20 kN/m’. Au-dessus du toit de la nappe, le méme sol
a un poids volumique de 18 kN/m?.

Calculer son degré de saturation S, sachant que le poids volumique des particules
solides vaut v, = 27 kN/m’. .

# 1.8
1. Le creusement d’une iranchée de drainage a permis de mettre A jour deux cou-
ches d’argile dont les caractéristiques sont les suivantes :

(Hw = 72,\{?!’ = 35, teneur en eau w = 65
(2) wp, = 72, wp = 35, teneur en eau w = 30 %

Montrer que les deux argiles ont les mémes limites ¢ Atterberg ; caleuler leurs indi-
ces de consistance respectifs. Qu’en congluez-vous quant a leurs propriétés ?

# 2. Leremblaiement a nécessité la mise en place d’un poids sec de 49,5 kN de ce maté-

riau, ayant en place un volume de 3 m*. Le poids volumique v, des particules soli-
des de ce sol est égal & 27 kN/m’.

Déterminer :

aj la quantité d’eau qui serait nécessaire pour saturer les 3 m® de remblai ;

b} P'indice des vides et la teneur en eau de ce sol 4 saturation ;

¢) la valeur du poids volumique vy, du sol & saturation.

3. L’indice des vides vaut au maximum 0,90 ¢t au minimum 0,40.

aj Calculer Pindice de densité I, du matérian. Dans quel état de compacité se trouve
ce remblai 7 - .

b) Par compactage en masse de ce sol, mis en remblai sur une hauteur de 2,5 m,
on obtient un accroissement de 'indice de densité A Ip = 0,20. De combien a tassé,
par compactage, la surface du remblai si I’on suppose qu’il ne s’est produit aucune
déformation latérale ? .

1.7. On appelle porosité effective le pourcentage volumique en eau d’un sol saturé
qui peut tre récupéré par essorage gravitaire (baisse de la nappe phréatique).

L’indice des vides d’un sabie est ¢ = 0,70 ; sa porosité effective est de 0,10 et le
poids volumigue des particules solides est y, = 27 kN/mP.

Quelle sera sa teneur en eau au-dessus de la nappe phréatique ? Et au-dessous ?

Meéme question pour un limon dont Vindice des vides est e = 1 et Ia porosité effec-
tive 0,03, :
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1.10. Sur les échantillons d’un sondage dont la coupe est donnée ci-dessous, on a

’ v
K 4 i i i i ire & commis des } OIS P
1.8. Dans Pidentification de dix échantillons de sol, le laborato: fait des essais d’identification au laboratoire -

erreuts, Les déterminer :

Echantillon n° | w = 30 % v, = 14,9 kKN/m’ v, = 27 kKN/m’ argile
Echantillon n® 2 w = 20 % vy = 18 kN/m’ y, = 27 kN/m’ limen
Echantilion n® 3 w = 10 % v, = 16 kN/m® 4, = 26 kN/m® sable Sable fin = 08| vy = 16 KN/
Echantillon n° 4 w = 22 % v, = 17,3 kN/m’ s = 28 kN/m? limon . -
Echantillon n°® 5 w = 22% v, = 18 kN/m’ ¥s = 27 kN/m’® limon L 8 =1 v, = 27 kN/m?
Echamillon n° 6 w = 95% y, = 7,2 kN/m’ v, = 23 kN/m’ argile
Echantillon n® 7 w = 30 4, = 14 KkN/m’ ¥ = 28 kN/m? sable grossier —]
Echantillonn® 8 w = 20% v, = 17 kN/m’ vs = 28 kN/m’ sable fin 6m — ~ o
Echantillon n° 9 w = 15 % vy = 17 kN/m’ y, = 20 kN/m’ limon _— W, = 407
Echantillon n° 10 w = 50 % v, = 11,5 kN/m’ v, = 27 kN/nd’ argile gm - " wp = 0%

—.. vs = 27 kN/m

d Limon

~1.8. On considére un batiment industriel fondé sur un radier de fondation reposant 10m
sur une couche de sol argileux saturé de 2,5 m d’épaisseur. Les caractéristiques ini-
tiales de cette couche sont : .
12m —
Poids volumique | Teneur en cau | Poids volumique des grains —
14 m 14 m
v = 19,5 kN/m® | w, = 202 9% e = 27 kN/m’? 7/ A Substratum
16 m 9

Par suite de 'exécution de la construction, la compacité de la couche augmente et

les caractéristiques finales sont : A . N
! Déduire de ces données les poids volumigues du sable fin et du limon et indice de

plasticité du limon.

Poids volumique | Teneur en eau

12 = 19,9 kN/m® | wy = 26,6 %

Déterminer le tassement du radier en supposant qu’il n'y a aucune déformation laté-
rale du sol autour du radier, sachant qu’on trouve le rocher au-dessous de la couche
de sol argileux.

Batiment
i |
—
Sol argiieux
Rocher T
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' CLASSIFICATION DES SOLS

1.11. Pour faire un remblai derriére un ouvrage de souténement, on recherch’e un
bon matériau drainant. L’entrepreneur propose quatre types de sols représentés ci-
dessous par leur granularité et leur plasticité moyenne.,

13
1.12. Donner, d’aprés la classification LPC présentée page 15, la dénomination des
sept sols dont les courbes granulométriques et, éventuellement, les limites d’Atter-
berg et la teneur en Ca CO; sont données ci-dessous.

Quelle est la dénomination de chacun d’eux dans la classification LPC présentée [P— ARALTEE  SRALOMETH OUE obssan .
X . 7 vk
page 15, et quel est le meilleur pour le but recherché ? ST e
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1.13. Quelle est Ia classification géotechnique des sols (1), (2) et (3) dont les cour- CLASSIFICATION DES SOLS GRENUS
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COMPACTAGE

1.14. Deux échantillons 1 et 2 du méme sol (sable limoneux) ont été compactés
au méme poids volumique sec Ya = 19,6 kN/m® mais 3 des teneurs en €au res-
pectives w, = 4 % et w, = 12 %. Le poids volumique des particules solides est
¥ = 27 KN/m°. i

a) Porter sur un graphique (va, W) la courbe de saturation du sol et les points cor-
respondant aux échantillons compactés 1 ¢t 2,

b} Déterminer pour chacun d’eux le degré de saturation S, et le poids volumique .

¢) L'échantillon 1 (w, = 4 o) est amené 4 saturation sans changement de son
volume, qui est de 243 cm®. Déterminer le volume d’eaun nécessaire.

1.15. Dans le but de définir les conditions de compactage d’une argile sablense pour
un chantier de remblai routier, des essais Proctor Normal ont été réalisés et ont per-
mis de dresser la courbe ci-dessous (74 en fonction de w). {

a) Quelle serait la teneur en eau optimale de compactage é adopter ?
b} Le matériauga un poir:ls volumique 4 = 18,7 kN/m? et lin poids volumique sec

Chapitre II

Contraintes dans les sols
Loi de Terzaghi

= . ajouter par métre cube de matériau
pour &tre 2 'Optimum Proctor Normal,

C

e

2.1. Calculer la contrainte totale verticale, la pression interstiticlle et la contrainte

Ya (kN/m3) A~ erticale effective & une profondeur de 5 m dans le soi quand la nappe phréatique
./ prend les trois positions suivantes :
22 (1) & une cote h au-dessus du terrain naturel H
{(2) en surface ;
21 (3) 4 2,5 m de profondeur.
2 1 )-{—! .
B
T 2

On prendra y = 18 kN/m’b quelle que soit la cote de la nappe.

i i i i = /m® baigné par une
2.2, Soit un massif de sol fin de poids volumique ~ 19 kN
nappe dont la surface peut subir d’importantes fluctuations dans le temps.

Calculer la contrainte verticale effective o) au point M situé 4 la profondeur

h = 2,5 m, dans les trois cas suivants :

a) nappe au-dessus du sol ; i .
cas
b) nappe 4 la profondeur z entre la surface du sol et M (on supposera dans ce
q{Je lep;l:gids volumique du sol situé au-dessus de la nappe a pratiquement la méme
valeur que celui du sol saturé) ; :

¢) nappe au-dessous du point M,
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W 23 A partir de la coupe de sol représentée ci-aprés, tracer en fonction de la pro-
fondeur z les courbes de variation de :
o, contrainte totale verticale,
u pression interstitielle,

2.8. Calculer la distribution avec la profondeur des contraintes totales horizontales
dans le cas représenté sur la figure.

Terrain Naturel

Dy
o, contrainte effective verticale. ,
! ) . . ) . m ] he 1 ‘¢ K - o 0.5
Que deviennent a,, u et o} si le niveau de la nappe s’abaisse de 3 m, le poids volu- '7" Couche 1y = 16 k/m? K, - oy, 0 »
mique restant le méme dans toute la couche de sable fin ? inm
2 m a- e
amp. Ty = 22 %N/m*$: Couche 2 y = 18 kn/m? X, = 0,6
b ——Limon peu ___ _
glasupegue ) LV
M0 Y_= 20 kN/m? °
Couche 3 y = 16 kN/m' "o = 0,8
. . . X N 15
/2.4. Soit un massif de sol de poids volumique y = 16 kN/m’, La nappe phréati- " Sibatatus
que fluctue au cours de Pannée entre — 2,5 m sous la surface du terrain naturel et

+,2,5 m au-dessus de cette méme surface.

v 2.9. Méme exercice que le précédent, dans le cas suivant :
< Tracer la courbe représentant la variation de la contrainte effective verticale a 10 m
de profondeur lorsque la nappe passe progressivement de — 2,5 m & + 2,5 m par

. < T.N,
Fapport au niveau du terrain naturel,

’
Y = . K, = 0,5
2.5. On veut fonder un batiment sur une couche de sol trés compressible de poids couche 1ry = 18 xi/m Bro
volumique y = 16 kN/m°. La nappe est au niveau du terrain naturel. Pour limiter 3m
les tassements, on souhaite maintenir & leur valeur initiale les contraintes dans le sol. Couche 2,y = 16 kN/m? '{., = 0,6
Pour cela, on va enterrer la partie inférieure du batiment (qui sera étanche). 6 m
Sachant que l¢ batiment applique 4 sa base une pression de 200 kPa, caiculer la pro- Couche 3,y = 17 kN/m?* K = 0,6
fondeur & laquelle il faudra le fonder. : e
. 9
8- ids volumique 18 KN/m’ au-dessus de la nappe phréatique Couche 4,y = 18 kN/m’ & = 0,5
et 20 kN/m’ en dessous, déterminer, en fonction de la profondeur z, les valeurs 1z
de oy, oy, u, o}, oy, sachant que 'eau est 4 2 m de profondeur et que le rapport "1 YOI IIIes
Ko = ol/a) est égal 3 0,5. Substratum

2.7. Soit la coupe de sol représentée sur la figure ci-dessous. Le rapport des contrain-
tes effectives horizontale et verticale K, = aj/e; est constant et égal 4 0,5 dans les
deux couches. :

# 2,10. Calculer au point M de la figure les contraintes verticales totale et effective.
Par suite d'une modification du régime hydraulique, qui ne change pas les caracté-
ristiques des sols, la contrainte effective a diminué de 16 kPa.

Quelle est la distribution des contraintes totales horizontales en fonction de la pro-

fondeur ? Quel est le nouveau nivegu de la nappe ?

e, .
L
Limon 1 2m y_ = 27 kN/m? ; =
Loanm Sable fin y = 20 kn/n' - Yg= 27,2 kN/n'
L 2
Yg ™ 26 kN/m® Im ' .
Limon 2 {10 m Y o= 18 kn/md [~ 3 Limon ¥ = 20 xn/w Yg= 27 kN/m?

Ya = 18 kN/m?
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! 2.11. Un bitiment de grandes dimensions exerce sur un sol sablo-limoneux une pres-
sion verticale uniforme de 100 kPa. Les caractéristiques du sol sont données sur la
figure ci-dessous.

100 kPa
zm Y = 19 kN/a'
§— nappe a
3m
¥— nappe b -
5m Y = 20 kR/n'

IR ERERRLL)
Rocher incompressible

@) Déterminer le supplément de contrainte effective en fonction de la profondeur

quand le niveau de la nappe variede —~ 2m & — 5m ; on supposera que le matériau

a un poids volumique de 20 kN/m’* sous la nappe et 19 kN/m’ quand 7 est au-

dessus. -

b) Ensupposant que le squeleite solide a un comportement élastique, quel est le tas-
sement engendré par le rabattement de la nappe phréatique 7 On supposera que le
sol a un module d'Young E = 17 MPa et un coefficient de Poisson v = 0,3 ; les
déformations horizontales seront supposées nulles.

2.12, Sachant qu’en un point M les contraintes normales et tangentielles sont de
100 kPa et 25 kPa sur une facette horizontale, et de 50 kPa et 25 kPa sur une facette

verticale, déterminer ke cercle de Mohr et 1a direction et la valeur des contraintes prin-
cipales.

Ja = 100 kPa

—t_T =~25 kPa

T = 25 kPa prrmErrIIssor
o = 56 KFa |

2.13. Méme exercice que le précédent, dans le cas suivant ¢
on * 80 kPa
T £ 20 kPa

T ==20 kPag

S, = 20 kPa |

21

2.14. Un élément de sol est soumis au systéme de contraintes principales suivant :
— contrainte principale majeure 5; = 800 kPa
— contrainte principale mineure o, = 300 kPa
Tracer le cercle de Mohr correspondant 3 cet état de contraintes et déterminer les

composantes normale ¢ et tangentielle 7 de la contrainte agissant sur le plan (M) fai-
sant un angle de 60° avec le plan principal de la contrainte majeure.

Le plan de la figure étant 'un des trois plans principaux, déterminer :
a) les directions principales ;

b} 1a valeur de r sur la facette horizontale, en fonction de o ;

¢j les valeurs des contraintes principales.

2.16. On considére un point P sur la paroi verticale d’une fouille non blindée de
grande longueur.
@) Déterminer les directions des contraintes principales en ce point.

bj Les contraintes principales majeure et intermédiaire valent respectivernent 100 kPa
et 50 kPa. Tracer les cercles de Mohr correspondant 4 I'état des contraintes au point P.

77777

7777

2.17. On réalise une longsue fouille & paroi verticale dans un sol argileux de poids
volumique v = 19 kN/m". On admet que le champ des contraintes régnant dans
le terrain est celui représenté ci-dessous, et que la contrainte s’exercant sur le plan
de Fa figure reste la contrainte principale intermédiaire.

D4

N \\3

NN

a} Vérifier que les équations de 1’équilibre sont satisfaites ainsi que les conditions
aux limites.

&) Sachant que la rupture de argile se produit dés que
wp |y | = 80 kPa
L]

calculer la hauteur maximale possible.
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2.18. Boussinesq ayant démontré que, pour un maté_riau élastique, q?ns le ca_s_d‘un_e
charge linéaire Ia contrainte o, {en coordonnées polaires pour un milieu semi-infini)
est une contrainte principale :

a
r

a) Déterminer o, 4 partir des équations générales d‘éguﬂibre et de I'équation de
compatibilité ; en déduire le cercle de Mohr en un point M {r, ).
b) Déterminer ’enveloppe des tangentes aux facettes sur lesqn_.\elles‘ Ja contrainte nor-
male et la contrainte tangentielle ont une valeur constante identique, sachant que
P cosd
xr

g =

Chapitre Il

Essais de mécanique
des sols*

ESSAIS DE LABORATOIRE

ESSAI CEDOMETRIQUE

3.1. Lors d’un essai cedométrique sur une argile saturée, on a mesuré les paramétres
suivants ;

* Masse finale du so! humide et de Panneau .. ........ 177 g
* Masse du sol sec

e Echelle du cadran du comparateur ,......,......... 1 division = 0,002 mm
Caleuler les indices des vides initial et final de I'argile.

Les mesures de masse sont réalisées sur une balance de précision + 0,04 g, les dimen-
sions de ’anneau sont connues 3 + 0,002 mm pres, les lectures au comparateur sont
appréciées 4 la demi-division prés ; quelle est Pincertitude sur les valeurs de I'indice
des vides calculées précédemment ? :

ESSAI TRIAXIAL

3.2. Un essai de compression simple a été réalisé sur une argile saturée, On consi-

* Om trouvera d'autres exercices concernant les essais dans les chapitres V et VI.
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dére que la teneur en eau de I’éprouvette de sol est restée constante au cours de P'essai.
Les dimensions initiales de 1’échantillon étaient :

w= diameétre : 5 cm

~ hauteur : 10 cm

Les résultats de I’essai sont les suivants :

Compression verticale 6h (mm) ¢4 0,5 § 1 | 1,3 2 3145 6 3 ¢

Effort vertical (kN) 00,235 10,670,875 11,037 11,33 | 1,40 | 1,42 } £,412 | 1,412 ] 1,408

a) Bvaluer la déformation et la contrainte axiale au cours de I'essai en supposant
que "éprouvette de sol reste de forme cylindrique.

b) Tracer la courbe « résistance 4 la compression-déformation ».
¢} Déterminer la valeur du paramétre k du critére de Tresca :

sup
i

o-q | -2k

3.3. Des essais triaxiaux non drainés 1éalisés sur trois éprouvettes d'argile prélevées
4 5 m de profondeur {y = 20 kN/m®, nappe au niveau du terrain naturel) ont
donné :

Eprouvette a; a, 4 la rupture
1 50 kPa 110 kPa
2 100 kPa 160 kPa
3 160 kPa 220 kPa

@) Tracer les cercles de Moht a la rupture en contraintes totales.

b) En admettant que les pressions interstitielles dans Iétat non drainé soient don-
nées par Péquation de Henkel : Au = Ac,, + a Aryy, déterminer I'état des
contraintes effectives et [a pression interstitielle dans les éprouvettes au moment de
leur mise en place sur la presse triaxiale {on supposera les échantillons saturés), sachant
que :

s
1° le rapport des contraintes principales effectives en place a—"‘ est égal 4 0,5 ;

v

2° la valeur de o pour ce domaine de contraintes est approximativement nulle.

¢} Toujours sur la base de I'équation de Henkel, montrer que, ¢uelle que soit la pres-
sion g, dans 1a cellule, le cercle de rupture en contraintes effectives est le méme pour
toutes Jes éprouvettes, Qu’en résulte-t-il pour les cercles en contraintes totales ?

ESSAIS EN PLACE

ESSAI SCISSOMETRIQUE

3.4. Lors de I’essai scissométrique, on enfonce dans le sol un moulinet 4 pales rec-
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tangulaires de hauteur H et de diamétre DD, fixé au bout d’un train de tiges. On appli-
que un couple & I"extrémité supérieure de la tige et 'on note la rotation en téte en
fonction du couple appliqué. La phase d’augmentation du couple s'accompagne d’une
rota_tion 4 peu prés proportionnelle duve & Ja torsion du train de tige. Lorsque ’on
atteint la résistance maximale du sol, la rotation des tiges devient plus importante.

a) Etablir 'expression du coupl de torsion maximale de la tige du scissométre dans
chacun des deux cas suivants :

1° La résistance au cisaillement maximale c, est mobilisée sur toutes les surfaces du
cylindre que constitue le moulinet en rotation (surface latérale et extrémités).

2° La résistance au cisaillement maximale ¢, est mobilisée sur la surface cylindri-
que mais sur les extrémités la résistance varie linéairement de 0 sur I’axe du scisso-
métre & ¢, & Pextrémité des pales,

bj Calculer Ia différence en pourcentage entre les hypothéses 1 et 2 pour un scisso-
métre tel que H = 1,5 D.

ESSAI PRESSIOMETRIQUE

35 Le principe de I'essai pressiométeique Ménard consiste 4 gonfier une sonde cylin-
drigue mise en place dans le sol. Deux cellules de garde entourent la sonde.

cellule de mesure ————==q |
/—

L’essai se traduit par une courbe pressiométrique reliant la variation de volume de
la sonde & la pression appliquée.
Ay
v

0 F Pr Py i
Calcul.er les valeurs de py, p, et Ey des essais pressiométriques dont les feuilles
d’essais sont données ci-aprés.
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Volume injecté (cmd)
4

600,

400

300

200

pice] ke 1o T T - g thee
Courbe d’essai pressiométrique : sable limoneux

Volume injects (cm3y

1.;; i) i a0 k7o R 1 BV ;o P (kPa)
Courbe d'étatonnage
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On utilisera pour ceia :
— la courbe d‘étalannagé de 1a sonde pressiométrique (page 26),
— la formule donnant le module pressiométrique :

A
Ey=20 + u)(Vo+vm)_£€~

avec v = 0,33 (coefficient de Poisson), V, = 530 cm? {volume de la sonde sous la
pression p,), v, = volume injecté dans la sonde entre la pression initiale corres.

pondant 4 V, et la pression Q";—pi

3.6. Dans un essai pressiométrique, ¢’est-a-dire lors de ia réalisation de I’expansion
d’une cavité cylindrique dans un milieu élastoplastique, on observe :

* Une premidre phase élastique ; Ja distribution des contraintes radiale o, et tangen-
tielle g, est donnée par les formules de Lamé.

To

= A panir d'une valeur p; de la pression, il se développe autour de la cavité une zone
plastique contenue dans la zone élastique.

Elastique

En supposant que I¢ so! obéit au critére de plasticité de Tresca |0, — a3 | = 2k,
déterminer la valeur de r, et donner I'allure de la variation de e, et g, depuis &,
Jusgw’a I'infini.

LOIS DE COMPORTEMENT

ELASTICITE LINEAIRE ISOTROPE ET ANISOTROPE

3.7. Soit un corps élastique linéaire soumis 4 un chargement symétrique de révolu-
tion d’axe Oz vertical, Ox et Oy désignant les deux axes horizontaux. On suppose
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que les contraintes et les déformations relatives dans les directions Ox et Oy sont
égales et I’on note :

g, = 0, & = &

o, = 0x = oy, h = & = g

@) On suppose que le corps est aléotrope d'axe Oz (c’est-a-dire que c’est un corps
orthotrope & symétrie de révolution d’axe 02). On sait que, pour un tel corps, les
équations de ’élasticité s'écrivent en fonction de cinq paramétres E,, Ehs Vhhy Vv
et Gy, :

29

ner 'amplitude du tassement d’un sol argileux sous le poids d’un remblai de trés

grandes dimensions et d’épaisseur uniforme. Est-il indifférent pour ¢e calcul de sup-
poser que le sol est isotrope ou au contraire aléotrope ?

REPRESENTATIONS DE UESPACE DES CONTRAINTES

3.8. Il est fréquent de représenter état de contrainte d’un sol par un point d’un
espace orthonormé appelé espace des contraintes. On se limite, en général, & I'espace
& trois dimensions des contraintes principales, bien qu’en toute rigueur il faille utili-

ensions, autant que de variables dans Je tenseur de contrain-

Transformer cette relation er une relation analogue entre les vecteurs 4 quatre com-
posantes :

€ Gh
€ 0,

v Et v
Yhh Thh
Yvh Tvh

b) On suppose maintenant que le corps est isotrope. Que devient la relation précé-
dente ?

¢/ Montrer que "essai triaxial classique (chargement par augmentation de la contrainte
verticale, la contrainte horizontale restant constante) ne permet pas de décider si le
sol testé est isotrope ou anisotrope. Est-il pour autant justifié d’utiliser le forma-
lisme de I'élasticité isotrope si le sol est aléotrope ?

d) Quels essais pourrait-on réaliser & appareil triaxial classique (test d’éprouvettes
cylindriques) pour déterminer les cing constantes d’élasticité du modéle ? Ce type
d’appareil triaxial est-il adapté ?

€} L’essai cedométrique permet de déterminer un module cedométrique E, .y défini
par e = —Z . Donner Pexpression de Eoq en fonction des paramétres de 1’€lasti-
cité dans leoegas du sol aléotrope et du sol isotrope.

£} On utilise les résultats d’un essaj de compressibilité-a I"cedomeétre pour détermi-

1 v ‘tes. Dans certains cas, on peut encore réduire le nombre des variables, comme dans
& — - Mhh . Vw 0 0 0 ay le cas des problémes a symétrie axiale. On utilise alors des diagrammes o, — oy ou
E, E, E, Ooct ™ Toer-
Vhy 1 Vyh . p
& - 0 0 0 o, a3 h T
! Ey E, E, 4 oot
. _ W _ b 1 0 0 0 o,
_ E, E, E. « s
2 (1 + vy — Oy Toct
YTry 0 0 0 hh, 0 0 Ty
E,
L]
Txz Y 0 0 0 Gl 0 Txz
vh a) Représenter graphiquement dans ces trois systémes de coordonnées le chemine-
¥, 0 0 0 o 0 1 - ment des contraintes (c’est-a-dire la trajectoire du point représentant 1'état des
¥ Gy b contraintes) lors d’un essai cedométrique, en supposant que le sol est élastique linéaire.

b) Représenter graphiquement dans les mémes systémes de coordonnées Ie chemine-
ment des contraintes lors d’un essai triaxial classique (compression isotrope puis com-
pression uniaxiale), lors d’un essai de compression simple et lors d’un essai de stric-
tion (compression isotrope puis augmentation de la contrainte latérale 4 contrainte
verticale constante).

¢} Les sols ne sont pas capables de résister & tous les états de contraintes représenta-
bles dans les diagrammes précédents. On peut définir expérimentalement des surfa-
ces de I’espace des contraintes qui limitent le domaine des états stables du sol. Des
que le point représentant 1'état de contrainte aiteint 'une des surfaces d’état limite,
le sol subit une rupture brusque ou se plastifie. Représenter graphiquement sur les
diagrammes précédents les critéres d’état limite définis par : :

— max
i

0 — a,»l < k7| (critére de Tresca)
o; €t o; étant les contraintes principales.

— Toq < @° + b?, Gt (Critére de Driicker).
— 7€ & .o, + d (critére de Mohr-Coulomb).
Certaines représentations sont-elies plus pratiques que d’autres ?

INTERPRETATION DE LESSAI AU SCISSOMETRE AUTOFOREUR

3.9. Le scissométre auntoforeur est un appareil cylindrique creux constitué de trois
modules : '
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Module de foncage

. Module scissométrique ;
w5 | ol
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v =g avec yom 2 =2 —dc:’—“ (petites déformations)
T r

a) Calculer en tout point la valeur de €.

b} D'étermir}er Pexpression de v (r) connaissant ta rotation élémentaire w (r). En
déduire par intégration la valeur de la rotation des pales w, en fonction de y et de r,
puis en fonction de v et de 7,

W
’ / Moduie d'autoforage

Qutil désagrégateur

— un module d’autoforage muni dun outil désagrégateur permettant a 1'appareil
de forer son propre trou de forage ;

— un module scissométrigue muni de nombreuses pales de petite longueur autour
du cylindre principal ;

— un module de fongage.

L’intérét de I’appareil est de pouvoir réaliser un essai scissométrique sur un sot pra-
tiquement intact ou, du moins, trés peu perturbé par la mise en place de "appareil.

Par ailleurs, le scissométre étant muni de sections de garde, on peut raisonnable-
ment considérer gue la sollicitation dans le sol est la méme que celle produite par
un cylindre rigide de longueur infinie ¢t de rayoon r auquel on impose une rotation
d’ensemble w, autour de son axe de révolution.

1° Le comportement du sol est supposé élastoplastique (module d’Young E, coeffi-
cient de Poisson v, critére de Tresca : [ oy — o3| € 2 ¢), et I'on recherche en coor-
données polaires une solution de la forme :

¢} Déterminer la valeur du cisaillement » = ¢;; en fonction de r et de r,,.

d) ]Sn supposant donnée la conrbe scissométrique 7, = f (wg), montrer que, par déri-
vation de la formule obtenue en c¢j, on peut retrouver la loi de cisaillement élémen-
taire y = g (7).

Interprétation géométrique.

P, 7(1)
()} P,

P, désignant la pression horizontale initiale {au repos).

T =

a) Déterminer, en écrivant 1’équilibre des moments des efforts s’exercant sur des
anneaux concentrigues, Uexpression de 7 (r) er fonction de 7, = 7 (1,).

b) Montrer que la solution convient au probléme.
¢} Quelle est la variation de volume élémentaire ?

d) Tracer la courbe scissométrique 7, = f (w,). Pour quelle valeur de w, se produit

la rupture 7

2° Le comportement du sol est seulement supposé sans varigtion de volume (com-
portement non drainé d'un sol cohérent) et sans effet du temps. Tout point du sol
subit uniquement un déplacement tangentiel uy, v, étant nul puisque chague cou-
ronne, d’épaisseur infinitésimale ou finie, ne peut pas varier de volume. De plus,
puisquw’il n’y a pas d’effet du temps, on peut adopter la méme loi de cisaillement
en tout point,




Chapitre IV

Hydraulique des sols

4.1. On considére une pente infinie inclinée d’un angle 8 par rapport a I’horizon-
tale. Le sol, de poids volumique 7, est le siége d’un écoulement paralléle a 1a pente
et dont la surface libre est 4 la profondeur z,. On considére que le poids volumique
est le méme au-dessous et au-dessus de la nappe.

@) Déterminer la contrainte totale s’exercant au point M (z) sur la facette paralléle
a la surface.

b} Dé&terminer la pression interstitielle en M, ainsi que la contrainte effective nor-
male sur la facette paralléle i la surface.

¢/ Calculer te gradient hydraulique de I’écoulement.

Substratum
imperméable

4.2. On considére une pente infinie inclinée dont la ligne de plus grande pente est
inclinée de 3 sur Phorizontale. Cette pente est constituée de deux couches de sol de
perméabilité 2 k et k ; elle est le sidgge d’un écoulement uniforme dans le sens de la
pente. En M, un piézométre indique une hauteur d’eau de 7,5 m au-dessus de M.

Calculer :
a) le gradient hydraulique de I’écoulement ;
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b) la perméabitité de la couche inférieure, sachant que le débit recueilli est
Q = 1,732.107* m*/s.m.

4.3. Soit une ile supposée circulaire, percée dans son axe par un puits de rayon r
qui pénétre jusqu’au travers d'une couche de sol perméable d’ep_a{sseur L. La couche
de sol perméable a un rayon R et un coefficient de perméabilité k.

L'ezu dans le puits est maintenue 4 un niveau H au-dessous du niveau du lac par
un pompage d'un débit constant Q.

a) Tracer en plan le résean des lignes de courant et des lignes équipotentielles.
b) Calculer le débit Q.
| ¢/ Déterminer les pressions de 'eau au niveau supérieur de la couche perméable.
L B

T~

!
-0 o R
i

4.4, On considére la coupe géotechnique ci-aprés d’un sol _const@tuant le fond d’une
fouille creusée par dragage. 11 s’agit essentiellement de trois argiles surmontant une
couche de sable de perméabilité trés élevée.

On supposera que les couches d’argile ont le méme poids velumique, soit
v = 20 kN/m°,

La pression interstitielle 4 la base de la couche 3 est up = 270 .kPa. -
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4
kv
LIRS _ _ _
3m| Eau -
T 2 LN S
* + - -
3ml Argile 1 ky = 3 x 10-10 mys
L
~ ~
S’ ~ 7 L T S
am| Argile 2 ky = 10-1 mys
7~ - -~ - .- -~
-~ -~ -
-
‘ ~ -~ ) - >
10m | Argile 3 k3 = 5 % 10-10 mjs
~ ~ ~ - - z
~ - \ -

Sable

En admettant que les couches d’argile sont le siége d*un écoulement permanent ver-
ticai :

aj Tracer la courbe de variation de la charge hydraulique h en fonction de z.
b) Tracer la courbe de variation de ia pression interstitielle u en fonction de z.

¢) Calculer la perméabilité verticale éqguivalente de I'ensemble des trois couches
d'argile.

dj) Calculer te débit traversant les trois couches.

) Calculer les forces agissant sur la phase solide de chacune des couches. En tirer
des conclusions quant & leur stabilité.

4.5. Une formation sableuse composée de trois couches repose sur une grave trés
perméable. Les caractéristiques de 1'ensemble figurent dans le digramme ci-aprés,
Dans un piézometre placé au ‘niveau de 'interface de la troisiéme couche de la for-
mation et de Ia grave, ’eau monte & 2,10 m au-dessus du terrain naturel.

a} Calculer la différence de charge hy, — h,. Existe-t-il un écoulement ? Quelle est
sa nature ? . :

4 :
b) Calculer la pression interstiticlls, 4 chaqug intercouche. On prendra Porigine des
cotes aw niveau de la grave. Tracer le diagramme de la pression interstitielle dans
les trois couches. Quelle conclusion peut-on en tirer 7

¢/ 8’il y a un écoulement, calculer la perméabilité du milieu isotrope équivalent pour
un tef éconlement.
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Formation 1 107 m/s

sableuse

2 x 1077 m/s
e b e f Dr 6. ¢
et tp e o s R, 0. W

Substratum trés permé€able (grave)

4.6. Une excavation a ciel ouvert de grandes dimensions a été réatisée dans une couche
d’argile raide. Lorsque les terrassements ont atteint 8 metres de profondeur, on a
assisté & un soulévement progressif du fond de fouille avec apparition de fissures,
suivi d’une irruption de sable et d’ean. Des forages ont montré que I’argile reposait
sur une couche de sable située 4 11 m de profondeur.

Calculer a quelle hauteur serait montée 'eau dans un sondage ayant atteint la cou-
chie de sable, sachant que le poids volumique de Pargile est v =19 KN/m?.

4.7. On veut ouvrir une fouille de profondeur D dans la couche d’argile représentée
sur la figure ci-dessous. Un écoulement vertical va s’établir dans argile entre la couche
de sable sous-jacente et le fond de fouille.

a} Calculer le gradient hydrauligue de cet écoulement ; én déduirela profondeur maxi-
mum que }’on pourra atteindre sans qu'il y ait rupture du fond de fouille par renard.

b) Quelle devra étre la charge hydraulique h, dans le sable, au droit de la fouille,
pour que la stabilité de cette derniére soit assurée avec un coefficient de sécurité
F = 1,20 lorsque D = 8 m ?

Le coefficient de sécurité F est défini comme étant le rapport du gradient hydrauli-
que critique i, au gradient i qui existe dans le sol.

z
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4.8. On E‘onsidére le perméamétre a charge constante schématisé ci-dessous. Les
niveaux d’eau en A et B sont maintenus constants et on mesure le volume V d’eau
qui traverse le sol pendant un temps t.

a) Quelle est la perméabilité de I'échantillon en fonction del, H, V, g, S ? (On remar-
quera que hy — hy, = H - ). '

b) Application numérique : 1 = 20 cm, H=40cm
V=10cm’, § =10cm?
t = 5 minuies

¢} S’agit-it d’un sable fin ou d’une argile ?

_—== ¥ - - - ~-rF
yH_ B
hy .
\ ¢
M ‘ A
- 4 Ry
1
é&chantillon
N ____J______J de so)

i
[ s,

49, Calcule{ la p\ression interstitietle au centre d’un échantillon de sable placé dans
un perméametre a charge constante (y = 20 kN/m?).

L=0,40m H=0,30m

ar

7 Puits \_—11 m K -]
. —_— ? 1 =0,20m
— _—
Foullle
- I ra
B — Rividre
Argile 9 m
R _ . y = 19 kN/m’ )
Ea - — s l
—— ~4.10. Un mur de souténement retient 5 m de sable saturé. Un drain a été placé au

A.,‘-..‘ '—.' : .' 'IE . o ' -V - : -. ‘\ s
Sable T -

Cy o= 21 kn/m” -

contact mur-sol. L’ensemble est réguliérement soumis 4 des chutes de pluie.

a} Calculer la charge hydraulique au point A situé a 2,5 m de profondeur au contact
du mur et du sol.

b} Indiquer Palture du réseau d’écoulement dans le sable.
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Drain

-

. Sable saturé
¥y = 20 kN/m®

39

Le massif concerné est sournis 4 une infiitration d’eau, caractérisée par un débit par
unité de longueur e uniforme et positif. Le substratum est imperméable.

a) Etablir, en faisant les hypothéses de Dupuit, 1’équation différentielle’ que vérifie
la cote h de la surface libre.

b} Déterminer 1'équation de la surface ibre.

¢) A quelle condition existe-t-il un point de séparation de Pécoujement des eaux ?

T/ 777 77717777777 777 7 77

4.11. On con§idére deux puits de méme débit q situés & une distance 2al’un del’autre.
L’écoulement est supposé permanent et en charge.

é) Donner I’expression -du débit de chaque puits en faisant les itypothéses suivantes :

— le rayon du puits fp est trés faible par rapport a a ; )
Ja_limite_d’influence des puits est un cercle centré & 'origine, de rayon R

4.93.
1° On considére un rabattement de nappe par un puits unique.

Montrer, si z est la cote de la surface libre aprés rabattement et si ’on admet les
hypothéses de Dupuit, que I’on a :

Az = 0.

2° On effectue un rabattement de nappe par un groupe de 8 puits réguliérement espa-
cés sur une circonférence de 15 m de diamétre.

(R » a) et sur lequel la charge vaut Hg.

R

|
—a—t— & —»

— e ) —
—

P2 4] P 1
b} Comparer avec le débit d’un seul puits placé a ’origine des coordonnées créant
la méme perte de charge.

4.12. On s’intéresse a ’écoulement permanent 4 surface libre qui s’établit entre deux

tranchées comme indiqué sur la figure ci-dessous.

~-WH

FTT?ITT T T I777 772722320877V i777777777

- L

_ Nappe initiale

W06m |- - - ’k:lf‘.—ém/s

Substratum imperméable

En prenant les hypothéses de Dupuit et en utilisant le résultat de la premiére ques-
tion, calculer le débit total de pompage pour rabattre la nappe de 6 m, sachant que
chaque puits a un rayon d’action de 20 m. :

—~

4.14. On considére le barrage en béton représenté sur la figure ci-dessous. Les deux

Y rideaux de palplanches AB et CD ont servi 4 la réalisation de la fouille du barrage ;

on les conserve pour jouer le réle de parafouille. Les conditions hydrauliques sont
données sur la figure 1 et un réseau d’écoulement correspondant 2 un sol de perméa-
bilité isotrope est tracé sur la figure 2.

@) Calculer le débit d’eau a travers le sol de fondation du barrage.

b} Déterminer la résultante des pressions interstitielles agissant par unité de longueur
sur la semelle de Pouvrage (on tire;a partie de la symétrie du réseau).

¢) Calculer les valeurs de la pression interstitielle en A, en D et en un point M situé
420 m en aval de C 4 la méme profondeur.

d) Quelle serait la valeur de la pression interstitielle en A et en D si la perméabilité
verticale du sol pouvait étre négligée devant sa perméabilité horizontale.
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Substratum argileux

Figure 1.
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Figure 2,
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4.15. Soit un barrage en terre constitué d’un matériau homogeéne et isotrope, sché-

; . . ¢} Calculer la pression interstiti
matisé sur la figure ci-dessous. / P rstitielle en M, P et E.

d) Le sol 2 un poids volumique y = 19 kN/m?. Peut-on crai é &
@ Lesola ¥ raindre un phénomeéne

o A
K Surface o
S, - W libre c

A%

B » ——-
VA S iy v o b b B & & & b o S v A AV A G B BV A A T

Substratum imperméable

On suppose qu'il n’y a pas de filtre amont et que fa surface libre débouche sur le
1alus aval au peint C.

a) Quelle est la valeur de 'angle & entre la surface libre et le talus aval ?

b) Quelle est la valeur du gradient hydraulique au point C ?

¢/ Un talus est considéré comme stable lorsque le rapport % de la composante

tangenticlle 4 la composante normale du poids d’un élément situé & la surface est
inférieur & tg ¢ (¢ éiant 'angle de frottement interne).

o
%)
[+ I3

w

En considérant Iécoulemnent au point C, déterminer Pangle limite que peut faire le
talus.
Application numérigue : ¢ = 30°, y = 20 kN/m’.

d) Sil’on adopte les hypothéses de Dupuit pour I'écoulement & travers le barrage,
quelle est la forme de la surface libre ? :

4.16. On considére un rideau de palplanches destiné a Ia réalisation d’une fouille.
Le sol, perméable, est le siége d'un écoulement permanent dont les caractéristiques
-sont représentées sur le schéma ci-dessous.

Lignes de courant

Sachant que H; = 5m, Hy, = 2m, k = 0% m/s :
a) Calculer le débit d’eau dans la fouille,

b) Calculer le gradient hydraulique de I'écoulement entre FF’, EE’, et le gradient
moyen entre EF. Comparer ces trois valeurs.




I* Sol isotrope (fig. 1),
2° 8ol isotrope, Barrage équipé d*un tapis drainant ava] (fig. 2).

3° Sol anisotrope ky = 25, Barrage équipé d un tapis drainart ava] (fig. 3),

v .
Déterminer, dapg chaque cas, Ja distribution des pressions mterstitielles soys ie bar-
Tage et, dans les cas 1° o 2°, le débit travers le barrage,
H=25m,
Largeyr dy barrage 4 sa bage [, = 220 m.
k = 107% m/g (cag isotrope).
ky = 107 m/s (cas anisotrape).

Ligne de courant

————  Eumiootentielle

|

&
s

Figure 3 ; k = 25,
k,

Chapitre v

Tassement et consolidation

THEORIE DE LA CONSOLIDATION UN!DIMENSIONNELLE
DE TERZAGH]} ‘

-8.1. Un rembla; de grandes dimensions est edifié sur ppe couche d’argile saturée de

6 m d’épaisseur. Le tagsemeny final de Iz couche d'argile egt €gal 4 60 cm

le coefficient de consolidation de Pargile vayg & = 10"

5.2, Une couche d’argile saturée d’épaisseyr 5 m, drainde uniquement par le haut
et de coefficient de consolidation 0,25 10-7 mz/s, est chargée instantanément au
tempst = 0, 1o tassement finaj de la couche est égal & 50 ¢, La consolidation est
unidimensionpelle,

Tracer I courbe de tassemeny de Ia surface du sol an cours du temps,

5.3, Une couche d’argile saturée de § m d’¢paissenr est drainée des deux coités. Elle
est chargée instantanémenl autempst = @, Son tassement final vaut 80 ¢m. La conso-
lidation est unidimensionnelle et P'on peut appliquer la théorie de Terzaghi. Le coef-
ficient de consolidation de Iargile egr dgaldc, =~ 5. jp-7 m?/s.

Tracer Ia <ourbe de tassement de ]a surface du sol ay cours du temps,

C, =10

Tracer sur yp méme diagramme Jeg courbes d’évolution de la surpression intersti. -
tielle 3 2 m Smet8m de profondeur, ep fonction du temps.
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5.5, Classer par ordre de vitesses de consolidation décroissantes les cas suivants @

2,
"1
-
2 H o
e aaa

200 =0T
- AL AP

Niveau perméable

Niveau imperméable

5.6. Classer par ordre de vitesses de consolidation croissantes les cas suivants :

PRI Y

AT P A kb'-.'e-_;,'f"'.
HD

Ho Cvo 4 Cvo
Hrrrrrrrry dm'éuw
AL P il _qﬂz-n-_aqa'_aﬁ_
H 4 c
4 vo
2H ] 2 e,y 2 Hy o =

®

B T of prR Prrrrrrrrr

e% e CeP

AV FCIE 2N

Niveau perméable Niveau impermeéable
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5.7. Le caleul du tassement d’un ouvrage fondé sur une couche d’argile a indiqué
un tassement total de 'ordre de 20 cm, et un tassement de Iordre de 8 cm aprés
trois ans d’application de la charge, en supposant la couche dargile drainée par sa
surface et par sa base.

. A
aj Dans ’hypothése ol ia couche d’argile ne poutrait se drainer que par une seule
face, caleuler le tassement total a prévoir, et la durée nécessaire d’application de la
charge pour obtenir un tassement de 8 cm.

b} Une reconnaissance complémentaire a confirmé I'existence d’une couche sabieuse
drainante 2 la base de la couche d’argile, et montré la présence de strates sableuses
situées environ au tiers et aux deux tiers de 1'épaisseur de la couche d*argite. En sup-
posant gue ces strates sableuses soient assez continues a I’échelle de I’ouvrage pour
assurer le drainage de la couche d’argile, calculer le tassement total a prévoir et la
durée nécessaire d'application de la charge pour obtenir un tassement de ¥ cm.

¢) Lestésultats de Pensemble des essais de compressibilité réalisés en laboratoire sur
les échantilions prélevés dans la couche d’argile sont légéremnent différents des valeurs
retenues dans le calcul préliminaire : Pindice de compression C, mesuré est &gal A
80 % de la valeur initialement retenue, et le coefficient de consolidation ¢, mesuré
est égal & 70 % de la valeur initialement retenue. Calculer le tassement total 4 pré-
voir et la durée nécessaire d’application de la charge pour obtenir un tassement de
8 cm, dans ’hypothése d*un drainage de la couche d’argile par la surface et par la
base, et dans I’hypothése d’un drainage supplémentaire par les sirates sableuses.

v

5.8. Un batiment A, fondé sur une couche argileuse, a tassé de 3 ¢m en 3 ans. On
sait par ailleurs que son tassement total devrait étre de 1’ordre de 10 cm.

Un tatiment B, identique au batiment A, doit étre construit sur une couche argj-
leuse de mémes caractéristiques, mais d’épaisseur supérieure de 20 .

On admet que 'amplitude du tassement final est proportionnelle 4 I’épaisseur de
ia couche. De combien le batiment B aura-t-il tassé trois ans aprés sa construction ?

DEPOUILLEMENT DE L’ESSA) CEDOMETRIQUE

3 5.9 Un essai de compressibilité 4 I’oedométre a été réalisé sur une éprouvette d’argile
prélevée 4 5 m de profondeur dans une couche d’argile saturée homogéne de poids
volumique 16 kN/m’ (la nappe est an niveau du terrain naturel), Le tableau suivant
donne le tassement final mesuré sous chacune des charges appliquées & 1*éprouvette :

oy, (kPa) 5 15 30 45 60 80 150 | 300 [ 500

Ah (mm) [ 0,08 | 0,32 { 0,52 | 0,68 | 0,92 | 1,36 | 2,52 | 3,68 | 4,16

L’indice des vides initial e, de Pargile est égal & 1,3 ; la hauteur initiale de l’éprou:
vette est 20 mm.

Déterminer la pression de consolidation a}, 'indice de gonflement C, et I'indice de
cempression C, de Pargile.

La couche d’argile est-elle surconsolidée ?
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‘-5.10. Un essai de compressibilité a I'cedomeétre réalisé sur une éprouvette d’argile
soumise en place & une contrainte verticale initiale de 80 kPa a fourni ia courbe de
compressibilité présentée ci-dessous.

% 5.11. I_)éte_rminer les indices de gonflement et de compression et la pression de pré-
cons'ohdapon des quatre sols dont les courbes de compressibilité cedométriques sont
représeniées sur le diagramme suivant.

Déterminer les indices de gonflement et de compression et la pression de préconsoli-
dation de Pargile. L’argile est-elle normalement consolidée ou surconsolidée ?

7

Vi

f
»_]

.
P4

Indice des vides
74
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Calculer la variation de tassement qui i ompte de cette -
- t qu résulte de la Prise en D C
’ t¢ surconso

. 512. Une éprouvette d’argile saturée de 20 mm Jd’épaisseur initiale a été soumise
dans un cedomeétre 4 une charge constante de 100 kPa. La courbe de tassement ¢or-
respondante est représeniée sur la figure suivante. L’éprouvetie d’argile était drai-

née par le haut et par le bas, \‘; 4, 514, Le remblaiement d’une vaste zone de sols compressibles se traduit par 'appli-

cation & lfa surface du'sol d" une surcparge uniforme de 200 kPa. La coupe des sols
comp}ressmles est représentée sur ia figure, avec la valeur des parameétres nécessaires
au calcul des tassements. La nappe phréatique est au niveau du terrain naturel. Cal-

Déterminer le coefficient de conselidation c, de largile.

6 )
] 1] culer te tassement final de la couche compressible.
0,2 = | | 1]
=17 200 kPa
0,4 "‘\ zlll&llilllll]liillil
1 2m| Argile surconsolidse ' y=1 3 o= ¢=0.5 € =0,05
o6 i m e ' r=15%kN/m ' p=50kPa s 05
) B eo=5 c
1,03 . - =1 T {1} ]
. =1,
A 111 T 1 Sm Argile_ncrnalement . Y!leN/m3' ?o_ .6 CC;O'G
1,2 N — -1 NG ——34 2 consolidée g p—O vo
1,4 4 - ‘\
h e =1
- NC an| Argile sableuse y=t7knymd ZoTir3 GO
] 11111 ) o' =o'
™ ) f vo
1,8 |- S AL =2 mm Y s CRRTETS T
M2 T O I 2SN - el s TN A ST Nl
20 : TR _ W
1000 2000 5000 10000 20000 50000 13 5.15. Une couche de vase normalement consolidée est comprise entre deux couches '

t. t ] 1 éati
emps (secondes) de sable. La nappe phréatique dans la couche de sable supérieure est 4 1 m sous la

surface du terrair} naturel, La couche de sable inférieure est en contact avec la cou-
che de sable supérieure A une certaine distance. :

CALCUL DU TASSEMENT OEDOMETRIQUE
SOUS UNE CHARGE INFINIE

@} Un pompage permanent abaisse le niveau piézométrigque de 2 m dans les couches
de sable. Tracer, en fonction de la profondeur, les diagrammes dés contraintes tota-
les et effectives et des pressions interstitielles dans la couche de vase, Calculer le tas-
5,13, Un rembiai appliquani une charge verticale uniforme de 18 kPa est mis en piace sement final de cette couche. ;
sur une couche de vase de 12 m d’¢paisseur, dont les caractéristiques sont : poids
volumique v = 16 kN/m’® ; indice des vides ¢, = 1,8 ; indice de compression
C. = 0,7. La nappe est au niveau du terrain naturel.

b} Alors que la couche de vase a fini de tasser, on vien| i

! y t appliquer & la surface du
sol une surcharge uniforme de 100 kPa. Calculer le tassement final de ]
vase sous cette charge. ﬂ! inal dela couche de

@) Dans Phypothése o la couche de vase est normalement consolidée, calculer son

tassement en divisant 1a couche en 4 sous-couches de 3 m ou en 2 sous-couches de TN,
6 m, ou en gardant nne seule couche de 12 m. Le tassement de chaque couche éK- S Tun ]
i ; i i el e of Ypap = 20 KN/m°> -
mettaire sera calculé sur la base des contraintes 4 mi-couche. 4m sat
i X . Sable y(hors nappe) = 19 kn/m>
. b} Comparer ces valeurs avec le tassement calcuké directement par intégration sur
I’ensemble de la courbe. On rappelie que : 5
. e Y * 16 KN/m
1 az .
lgfaz + BYdz = — | {az + W lglaz + b) - —— -
KR e s @y = onl  vese e - 18
» ¢) La partie supérieure de la couche, sur 1,50 m d’épaisseur, est en fait surconsoli- \ C. = 0,6
dée sous Ieffet d’une degsiccation antérieure, La pression de préconsolidation en .
surface est égale a 18 kPa et décroit ensuite linéairement avec la profondeur pour S— .
&tre égale & 1,50 m de profondeur 4 la contrainte verticale due au poids des terres. | Sable | - .- '
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5.16. Un stockage de grandes dimensions applique a la surface du sol une charge
verticale uniforme de 150 kPa. Le sol est constitué d’une couche de sable dense com-
portant deux niveaux argileux compressibles, de 5 m d’épaisseur cha_cun, rencontr.és
respectivemient & 12,5 m et 27,5 m de profondeur. La nappe est au niveau du terrain
naturel.

Les poids volumiques des différentes couches et les caractéristiques oedo'mét.riques
de P'argile sont indiqués sur la figure ; on supposera que, lors de I'application de
fa charge, les couches de sable tassent instantanément de 4 cm; globalement.

a) Calculer le tassement final de la surfacg du sol.

V"

83

5.18. La surface du dépdt de sols compressibles de la figure recoit une surcharge '

de 50 kPa. La nappe est au niveau du terrain naturel.
a) Calculer e tassement final de la surface du sol.

b) Tracer la courbe de tassement de la surface du sol au cours du temps. .

50 kPa

{lllllllllllllllljlllll

LIl

4mArgile normalement consolidse y=16kN/m3

=
C5=2%10"Tm2/g

bj Combien de temps aprés I’application de la charge obtient-on 50 %, puis 90 %
du tassement de consolidation ?

¢) Tracer la courbe de tassement de la surface du sol au cours du temps.

150 kPa

y=20kN/m3

12,5m| Sable

€o<0, 8 S?%. 25

ment =18kN/m3  cy=10"8ml/s
sn| Araile pgruaienes it
10m| Sable v=20kN/m3
=0,7 =0,2%
Sm| Argile 2ormalgment y=19kN/m3 §$=16—8m‘5? '

onsolidée s

© bable - -

2m [Sable drainant, incompressible y=20kN/m3

4m Argile normalement consolidée Y=16kN/m3

€s
Ce
Cy

=1,2
5

.
’
=10""m2/s

2m [Sable drainant, incompressible Y=20KN/m3

4m [Argile normalement conselidée Y=16kN/m3

€o=1,1
¢

=Q,4 _.
c$=2 110" Tm/s

777 77 7 suestratum imperméable ’//// ;ST

CALCUL DU TASSEMENT CEDOMETRIQUE
S0US UNE CHARGE LOCALISEE

5;19.'Un remblai trapézoidal est mis en place sur une couche de 8 m d’épaisseur
d’argile saturée dont les caractéristiques sont : poids volumique y = 20 kN/m? ;

indice des vides initial e, = 0,7 ; indice de compression C,

= 0,17.

Lg nappe est au niveau dzu terrain naturel. Le matériau de remblai a un poids volu-
mique y égal 4 20 kN/m? et les caractéristiques géométriques du remblai sont défi-

nies sur le schéma ci-dessous :

\a & 5.17. On applique 4 la surface d’un sol compressible dont la coupe est indiquée sur . a=8m b4 m?
la figure une surcharge uniforme de 80 kPa. Calculer le tassement final de la surface [ T
du sol. Tracer la courbe de tassement du sol au cours du.temps.
80 kPa hesm
$o0=1;3 Cc=0,6 Rembiai
Argil Y=16kN/m3 o' n=gt k :
in rele cg=4 Y8-8m2/s i .
2m Bable Y=20kN/m3 incompressible —_ - _ _ . B ¥
e =1,2 CC#J,G Argile
8m Argile Y=T16KN/m3 a'pic'vo ) - '
¢, =2.10"8n?/s . i ) )

‘eies’s Sables et graviers incompressibles, drainants
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ili é é ci-apré t tracer, en fonc-
a) En utilisant I"abaque d’Osterberg, présent¢ ci-apres, c:glculer‘e cacer,
ti)on de la profondeur, le diagrammé des contraintes verticales induites dans I’axe
du remblai (verticale 1) et sous la créte du talus (verticale 2).

55

5.20. Unrtemblai de largeur  la base 30 m et de largeur en téte 12 m est construit
sur une couche d’argile de 20 m d’épaisseur. L’argile a pour caractéristiques
moyennes : :

P Yarod . = 1,3 -00I:2 fondeur en métres,
b) Calculer, pour ces deux verticales, le tassement théorique de la couche d’argile, . %o - o (z profond : )
en la supposant normatement consolidée. C =0
® g, = g}’)
g_= oy =16 kN/m’,
0,50 U 0,50 La nappe est au niveau du terrain naturel ; la contrainte verticale appliquée par le
Z8 e remblai sur son axe vaut 100 kPa. ~
__l.,i "': § /\ /,()' P3RS Calculer le tassement du sol sous I’axe du remblai et sous la créte du talus (on fera
0,45 31T A7 4 /7/ SRR le calcul en divisant le sol de fondation en 5 couches de 4 m).
i Zdb% A AL i
o] ot ,/ Y A / /‘; 4 . 5.21. Un réservoir circulaire de 10 m de rayon, appliquant une charge P de 100 kPa,
- AV F AT est fondé en surface d'une couche d’argile saturée, normalement consolidée, dont
L] V% }A L. 0 a i A " N 3
e e ° les caractéristiques sont : épaisseur h = 10 m ; poids volumique v = 20 kN/m’ ;
= ! indice des vides initial ¢, = 0,7 ; indice de compression C, = 0,085. La nappe est
/£ / y ' A N <
T ';J au niveau du terrain naturel.
VAV AVAl . . R - .
e 7 JI; 0,35 a) Tracer, en fonction de la profondeur, le diagramme des contraintes verticales indui-
/" / / 1i tes dans son axe par la charge circulaire, On rappelle que cette contrainte est donnée
4 o] T 125777 [l 4 la profondeur z par .
- 7 I 372
0,30 T ¢ /i L o az=p.[] —(—L—z)
. 7 7 : 1+ (R/2)
T P p. - N 4
i 0.4 La f : o ol R est le rayon de Ja surface chargée.
T ,25
0.2% ] = A b) Calculer le tassement de la couche d’argile dans I’axe du réservoir.
I i %3 5.22. Un réservoir circulaire de 20 m de rayon applique une charge de 150 kPa 4
0,20 R 0.20 1a surface d’une couche d’argile saturée normalement consolidée de caractéristiques :
—— 7 *h =20m )
*3 ¢y = 20 kN/m?
7 0,15
0,15 5 / a L b ! ve, = 0,7
=t~ y o *C, = 0,05
o 9 0,10 La nappe est au niveau du terrain naturel,
0,10
14 R Calculer le tassement de la couche d’argile sous Je centre du réservoir (on fera le calcul
=] 4 O, = I.q z par tranches de 4 m du sol de fondation).
7 % 0,05
0,05 5
LA } i CALCUL DES TASSEMENTS PAR LA THEORIE DE LELASTICITE
- \ [ i 0 NN
0 .
5 S B 388585- & m ¢ werseo N §.23. Pour déterminer Ia compressibilité du limon argileux surconsolidé qui doit
o ¢ ¢ O 6Cocoss 6 o © coooo- N M T e servir de fondation 4 une cuve cylindrique de 10 m de diametre, on a réalisé des essais
a « cedométriques qui montrent que, sous une charge de 100 kPa, égale 2 la charge appli-

Abaque d'Osterberg

quée par le réservoir plein, la déformation relative du sol vaut Ah/h = 0,01. La cou-
che de limon argileux a 10 m d’épaisseur.

Calculer le tassement du centre et des bords de la cuve en supposant successivement
que Ja cuve est rigide puis qu’elle est souple. Pour ces calculs on utilisera les abaques
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ésultats au tassement du centre de la cuve calculé par la méthode cedo-
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Annexe 2 : Extrait des tables pour le calcul des fondations de Giroud (1972, tome 1, p. 322).

Le tassement d*une fondation circulaire rigide exercant une charge normale centree 2 la sur-
face d’une couche de sol homogéne ¢"épaisseur finie est égal a :

'Szﬁm(v,ﬂ
E R

Angexe ; Extrait des tables pour le ¢
. aleul des fondations de Gi 7.
Notations : voir Annexe | de 'exercice 5,23, rous (97 tome L p. 225

avec 1 p = pression exercée par la fondation
R = rayon de la fendation
E = module d'Young du sol EEZ
H = épaisseur de la couche compressible B B T
My = coefficient d’influence lu dans le tabieau suivant. : = z
|- 23 513 z
1 4= EI I H H ER-
vl = 2fst IR EEIEEEI e
H = = Z & 3
0 0,2 04 0,5 alogd 21 538 322 z:: 2: oig 21: o3
o o 0 0 o e ot occ e
0,3 0,282 0,245 0,151 0,055 ~-¥% #85 3¢ =&z iz o TTEr fi: §::
0,5 0,440 0,385 0,255 0,133 = S se f0s fee dsa 3 S a3 Fif oici
; = T s 1z= z
0,75 0,601 0,533 0,376 0,236 i rle3i se® £38 22 3 : 25§ 1g: B33
{c 1 0,737 0,558 0,483 0,334 ™ i e sa3 2 A :33
T 2 1,071 0,977 0,778 0,621 of. 58 82 2 T T
ol 53¢ 3 Il o3z orEi 287 22%
5 1,375 1,297 1,079 0,923 & . e -
10 1,453 1,387 1,190 1,037 N B B - 5 ts3 z8¢s rs: ze3 "
© 1,571 1,508 1,320 1,178 o) s 535 S H Sii I5: igg faf 2
: nl.3 85 *iz $rY® 2:iz 2%T3 %2 sz 325 Py
= of7ds SEE FII III Tii Iii T3 RED aEs
" . : N E ©l 38 25% 2% 8%E o2z £x3 R
5.24. Méme exercice que 5.23., mais dans le cas 00 v = 0,4. °ef{~cs sis 13i FIE §33 it i HEE-SEE I
On utilisera kes tables de Iannexe ci-dessous pour le cas de la fondation souple et g=§§ GEE ES% 383 2E2F 33% 1% 533 P
de I’annexe 2 de Iexercice 5.23. pour le cas de la fondation rigide. coF fEE ees edd SA4 23
- 3 222 === =a wg oo
of*¥% 331 I3 igg ies £2% 333 393
ol 22 752 288 353 £23 zE: & P —
o|°¥% 33T TII ZEi iii 3 BRI it B3
Sl-3E %3 83% 3 B3f 233 3 15
sl-8% 3:f 233 i1 fiE 2% £33 8332
23z 52 28s =2z o3&
o|-3F DEE 2fd f3f 231% fid tig 183 543
TN mee wra = o o wer wo ————
@8 so 6 _s808 6 a4 2ea <& 2™ o =28
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CALCUL DES TASSEMENTS |
PAR LA METHODE PRESSIOMETRIQUE

§.25. On construit sur une couche de sable dense une fondation superficielle rec-
tangulaire de largeur 2 m et de longueur 3 m, destinée  porter une charge de 600 kN.

Les caractéristiques pressiométriques du sol de fondation sont Ey = 25 MPa et
=0,5;0nak = 1,35eth = LI5

Calculer le tassement de la semelle rectangulaire.

5.26. Une semelle carrée de 2 m de cdté exerce une pression de 500 kPa a la surface
d’un sol de caractéristiques pressiométriques By = 10 MPa et « = 0,5;0na
X = 1,12 et Ay = 1,10, Calculer le tassement de la semelle.

5.27. Une semelle circulaire de rayon 2 m exerce sur le sol de fondation une pres-
sion de 400 kPa.

Calculer son tassement, sachant que le sol a pour caractéristiques Eyy = 15 MPa
et = 0,5 et que les coefficients de forme relatifs 4 la semelle valent h; = Xy = 1.

5.28. Calculer le tassement d’une semelle carrée de 1,5 m de cOté exergant sur le
sol de fondation une pression de 300 kPa. On prendra Ey, = 8 MPa, o = 1/3,
=112ety; =1

Chapitre VI

Résistance au cisaillement

6.1. U_n essai de compression simple réalisé sur une argile saturée a donné les résul-
tats suivants :

oy (kPa) j 0} 119,3 ] 338 | 440 | 518 | 658 | 686 | 688 | 677 | 663 | 646

=

€ 0,005 | 0,01 [ 0,015 1 0,62 0,03 | 0,04 | 0,05 | 0,06 | 0,08 | 0,1

a} Quelle est la valeur de la cohésion non drainée de cette argile 7

b) On réalise maintenant sur un échantillon identique un essai non consolidé non
drainé (UU). La pression de 1"eau dans la cellule triaxiale étant de 200 kPa, determx-
ner la valeur des contraintes principales a la rupture.

6.2. Trois éprouvettes d‘argl]e de poids volumique y = 20 kN/m? prelevées & 10 m
de profondeur (nappe 4 3,5 m sous le terrain paturel) ont été soumises & ’appareil
triaxial aux essais suivants :

Essai 73 (o1 = @druprure Urupture
n®1l{ CD | 200kPa 480 kPa non mesuré
n®2) CU | 340 kPa 240 kPa 240 kPa
n® 3| CU | 100kPa 70 ¥Pa non mesuré

a) Déterminer la valeur des paramétres de résistance au cisaillement ¢’ et ¢' ainsi
que celle du paramétre  d*augmentation de la cohésion non drainée en fonction de
la pression de consolidation (A Ac,/Ac?). Quel est 'état de consolidation de I’argile ?

b) Déterminer la valeur de la cohésion non drainée de V'argile 4 10 m de profondeur.
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¢} Le sol est chargé par un remblai de grande longueur, de 5 m d’épaisseur.et dont
I¢ poids volumigque est égal 3 21 kN/m’. Quelle sera la valeur_ de Ia cohésion non
drainée de Dargile lorsque le degré de consolidation aura atteint 50 % ?

6.3. Des essais triaxiaux ont permis de déterminer les caractéristiques de résistance
an cisaillement d’une argile saturée : ¢’ = 0, %' = 30°,

@) Que peut-on dire de Pargile considérée ?
&) Quels sont les types d’essais triaxiaux que I'on a pu réaliser ?
¢} Pour un des essais, effectué trés lenterment, 1a pression de confinement valait

200 kPa. Quelles sont les contraintes principales et la pression interstitielle 4 la
rupture ?

6.4. Les caractéristiques mécaniques d’une argile normalement‘ consoljdée s‘aturée
sont:c’ =0 ;¢ = 25° Elles ont é1é déterminées sur un éc.hantll!on prélevé 3 10 m
de profondeur (y = 20 kN/m’ — nappe en surface) par trois essais CU avec mesure
de u. Pour le deuxiéme essai, consolidé 4 la contrainte verticale en place, on a obtenu
4 la rupture u = 20 kPa,

@} Tracer le cercle de Mohr en contraintes effectives et en contraintes totales.
b) Détermirer la cohédsion non drainée de P'argile & 10 m de profondeur.
6.5. On considére le profil géotechnique de la figure, présentant une couche d’argile

normalement consolidée surmontée d’une couche de sable fin. La nappe phréatique
est & la surface du sable.

Sable fin v = 21 ¥n/md T Iz w1

- o N om -
Argile normalement consolidée -

Des essais lents a la boite de cisaillement réalisés sur des éprouvettes prélevées 3 10 m
de profondeur donnent ;

Contrainte normale | Contrainte tangentielle
o (kPa) r (kPa)
100 40,4
200 80,4
300 21,2

Quelles sont les caractéristigues mécaniques que I’on peut tirer de ces essais 7 Les
calculer.

6.6. Un essai a la bofte de Casagrande sur un sable propre a donné le résultat sujvant :
T = 78,1 kPa o = 100 kPa
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Caleuler fes paramétres de résistance au cisaillement [N
8.7. Quelle est ’inclinaison théorigue du plan de rupture d"un échantillon cylindri-

que de 50l soumis 4 un chargement vertical si son angle de frottement interne a les
valeurs suivantes :

. g = 0°
. ¥ =200,
. =450,

X 6.8. Montrer que, si I'enveloppe des cercles de Mohr a la rupture est une droite déter-

minée par ¢ et ¢, la courbe Joignant les points sommets des cercles de Mohr est éga-
lement une droite. Déterminer ta pente tg o et I'ordonnée 3 Porigine a de cette drojte,
Quel est Iintéret pratique de ce résuftat ?

6.9. On réalise a la boite de cisaillement un esgaj CD sur un sable ; la contrainte
notmale vaut 200 kPa, Ia contrainte tangentielle 3 la rupture vaut 115 kPa sur le
plan de cisaillement.

Déterminer les directions et les valeurs des contraintes principales pour les points
du plan de rupture.

6.10. On effectue 3 Pappareil triaxial un essai de cisaillement sur un sable dense,
A la rupture 1'état des contraintes est le suivant :

~= contrainte de confinement : ay = [00 kPa
-- contrainte axiale : o = 400 kPa

Déterminer Porientation du plan de rupture et caleuler les valeurs deg composaittes
tangentielle et normale de 1a contrainte s’exergant sur le plan de rupture.
6.11. Les caractéristiques mécaniques d'ane argile saturée sont :

¢ = 5kPa ¢ = 25° Acy/Agl = 0,2

Tracer les cercles de Mohr en comtrainte totale et en contrainte effective correspon-
dant & un échantilion prélevé 4 20 m de profondeur et consolidé sous la contrainte
verticale en place. On prendra y = 20 kN/m? ; la nappe est en surface ; la cohé-
ston non drainée 4 5 m de profondeur vaut 40 kPa.

6.2, Phénoméne de liquéfaction : dans un essal triaxial cyclique, un échantilion
de sable saturé est consolidé isotropiquement sous une contrainte o, Le drainage est
ensuite fermé et Iéchantillon est soumis aux cycles de chargement suivants

1° La contrainte axiale (contrainte totale) est augmentée-4 Ja valeur ¢ + %2 ; simul-
2

tanément, Ja contrainte latérale est diminuée 2 la valeur o — %4,
2

2° La contrainte axiale est diminuée i la valeur ¢ — ﬁ; simultanément, Ia
2

conirainte latérale est augmentée 3 la valeur ¢ + 24,
2

L’essai triaxial est réalise par répétition cyclique des étapes (1) et (2). Lors de cet
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essai sur sable saturé, la pression interstitielle croii gradueliement jusqu’a la rupture
de Péchantillon.

Ce type d’essai est d"emploi courant en mécanigue des sols pour étude de la stabi-
iité sous séisme d’une couche de sable saturée. Un élément du sol de cette cpuche
est soumis pendant le séisme & un ensemble de sollicitations proches de celles impo-
sées dans Iappareil triaxial. Pendant la durée du séisme (de 5 4 30 secondes), compte
tenu de sa perméabilité moyenne, le sable ne peut se drainer et la pression croit jus.qu_’a
égaler la contrainte verticale effective. Le sable n’a alors plus de résistance au cisail-
lement : ¢’est le phénomeéne de liquéfaction.

Calculer la valenr de u provoquant la rupture pour un sable d’angle de frottement
interne ¢* = 30°.

b § 6.13. Utilisation du critére de Coulomb : une mince couche de sable inclinée a 30°
par rapport & Phorizontale affleure au pied d’une falaise d’argile raide. Le drainage
de la couche de sable est freiné par des éboulis accumulés au pied de la falaise. La
hauteur de la falaise est de 15 m et la surface du sol est inclinée & 30° par rapport
a I'horizontale. Une fissure verticale s’étendant jusqu’a la couche de sable est située
18 m en arriére de la créte de la falaise.

Fissure

Argile - '
v = 20 kNim* Sabie: ¢’ = 0
& = 40°

.

Les caractéristiques mécaniques <u sable et de I’argile sont indiquées ci-dessus. Nor-
malement, aucune accumulation &’eau ne se produit dans l:_a cou_chc de sable. Cepen-
dant, 1a capacité de drainage des éboulis est pratiquement inefficace en cas d’averse
abondante.

a) Calculer les composantes normale o et tangentielle 7 de la contrainte totale s’exer-
cant sur la couche de sable,

bj Vérifier que la falaise est stable quand aucune accumulation d’eau ne se produit
dans la couche de sable.

¢/ Quelle est la hauteur d’eau dans la fissure nécessaire pour mettre en mouvement
Ie bloc compris entre la falaise et fa fissure 7

6.14. Dans une argile normalement consolidée, on préléve un échantillon intact a
£5 m de profondeur, dont on mesure la cohésion ¢,.

Aprés avoir excavé sur 10 m de profondeur, on préléve un échantilion intact é'S m
sous la base de Y'excavation et on mesure sa cohésion ¢, (l’échanu}l_on est prélevé
aprés qu'un état d*équilibre des pressions interstitielles s¢ soit établi).

Que peut=on dire des deux cohésions ¢, mesurées ?
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6.15. On cqns;dére de}xx types d’e;sais X et Y de résistance au cisaillement des sols.
A part les différences énumérées ci-dessous, les essais et les échantilions sont identi-
ques. Dete}"m}ner dans chaque cas P'essai qni donne la pius grande valeur de la résis-
tance au cisaillement.

a) Les essais sont effectués 4 drainage fermé et Pessai Y est réalisé beaucoup plus
rapidement gue 1’essai X.

&) L’échantillon de Pessai Y est consolidé sous une contrainte beaucoup plus élevée
que I’échantillon de Pessai X, mais les contraintes appliquées durant les cisaillements
des deux échantillons sont identiques.

¢/ Aucun des échantillons n’est surconsolidé, 'essai X est réalisé a drainage fermé
1andis que 'essai Y est réalisé & drainage ouvert.

d} Les deux échantillons sont fortement surconsolidés. L’essai Y est réalisé & drai-
nage fermé, ’essai X 4 drainage ouvert.

e_) Dans I'essai Y Péchantillon est pratiquesnent intact, alors que dans essai X I"échan-
tillon est trés remanié mais avec le méme indice des vides que dans Vessai Y.

6.16. Trois essais UU réalisés dans une couche de 20 m d’argile homogéne ont donné
les résultats a la rupture suivants (v = 20 kN/m® — nappe en surface) :

Profondeur (m) | o3 (kPa) | o, (kPa) | u (kPa)

2,5 200 300 120
5 200 310 112
15 300 450 180

Quelles sont les caractéristiques mécaniques de 'argile ? Quelle est 1a cohésion non
drainée 4 10 m de profondeur ?

6.17. Un essaisUU sur une éprouvette d’argile prélevée a 10 m de profondeur
(y = 20 kN/m"} a été réatisé avec une pression latérale ¢ = 200 kPa ; le déviateur
& la Tupture a été 150 kPa.

Quelles seraient les contraintes principales  la rupture de 1’essai CU équivalent (la
nappe est ¢n surface de la couche d'argile) ?

6.18. Montrer gue le point représentatif du vecteur contrainte décrit une droite de

pente 3 dans ie plan
{3 £}
(,,:ﬂj;z_oa,q:a, _,,3)

pour ua essai triaxial drainé.

6.19. Calculer la pente M de la droite de rupture dans le plan
(p =0 *co +32”’.q =a - 03)

pour une argile normalement consolidée.



Chapitre VII

Ouvrages de souténement

7.1. Calculer, par la méthode de Rankine, la force de poussée exercée sur un mur
a parement vertical dans les cas suivanis :

i

a) : b}

T seble humide - o 2 m \{Y = 18 }LN./mB:'I‘,-
o . 3 : K
Em- - 3 I _¥_ @'= 3k°
| " YI= 'liokN/m‘ . - o 4 . {Y = 21 kﬁ,fma_'..
. $'=13 o s g e
ESS e XX

7.2. On considére un mur de souténement A parol verticale retenant un remblai
sableux. .

Calculer, par la méthode de Rankine, la force de poussée exercée sur le mur dans
les différents cas suivants :

LoB'= 350

a) Sable sec y4 = 18 kN/m’.
- b} Sable humide avec un degré de saturation S, = 0,8.
¢} Sable enti¢rement saturé avec nappe a la surface et sans drainage.

7.3. On considére un mur & parement vertical, de hauteur H = 7 métres, retenant .
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une argile moile de poids volumique v = 20 &N/m? et de cohésion non drainée
¢, = 30 kPa.

Calculer, par la méthode de Rankine, la force de poussée & court terme exercée sur
e mur.

7.4. Un mur de souténement retient une couche d’argile dont les caractéristiques somt
indiquées sur la figure suivante :

L4 B
_ - . - & _ .
Y=19kN/’m3 - -
cﬂ:ﬁokl’a - 6 m
" =10 kPa T - -
o = 26° I

TTT T T T 777 g7 77

Déterminer le dizgramme des poussées :
a} 4 long terme (on cherchera le point ol o, = 0)
B) & court terme (on cherchera le point oh 7, = 0).

7.5. Derriére un mur de souténement de 3 m de hauteur, & paroi verticale_, le rem-
blai est constitué d’un sable dont la surface fait un angle de ?0“ avec 1l’hor1zomale.
Cette pente constitue la pente de talus naturel du sable. Le poids volumique du sable
est y = 20 kN/m?, .

Déterminer la force de poussée s’exergant sur le mur d’aprés la théorie de Rankine.

CLSSS S
7.6, On construit un mmur én béton de 6 m de hauteur derriére lequel on a constitué
un stock de sable fillérisé.

11/!:/.//7//‘!.7{'///

69
Calculer la poussée du sable sur le mur :
a) par la méthode de Rankine ;
B) par la méthode de Coulomb, en supposant que Pangle de frottement entre le
sable et le mur soit égal & -§— [

¢/ par la méthode de Caquot-Kerisel (¢f, table, page 71}.
B o 4o L
9’ @ 3

7.7, Un muz de 5 m de hauteur retient un remblai drainé conformément au schéma
ci-dessous :

—_—
— 1t Cio=1
g I _ 3
. Y = 20 kN/n
5m —t en
J R N O . - et =0
I I M-

TT7

On suppose que les lignes d’écoulement sont approximativement verticales dans toute
la partie du remblai derriére le mur,

Calculer la force de poussée qui s’exerce derridre le mur 4 long terme et comparer
au cas ofi I'on n’a pas de drainage (nappe statique derridre tout le mur).

7.8. On envisage d’assurer la stabilité d’un déblai de 6 m de profondeur par un mur
de souténement-poids. Les coupes du sol et du mur sont représentées sur la figure
ci-dessous. La couche de sable fin baigne dans une mappe alimentée par la couche
de sable grossier trés perméable.

Dans les conditions hydrauliques les plus défavorables potr la stabilité du mur, un
écoulement dont les équipotentielles extrémes sont BB’ et EE’ s’établit entre I'amont
et 'aval du mur. L’étude du réseau des équipotentielles de cet écoulement a montré
que les pertes de charge entre B et C, et C et D sont respectivement égales 4 25 W
el 55 % de la perte de charge totale. '

aj Calculer les valeurs de la pression interstitielle aux points C et D. En déduire I’inten-
sité des forces hydrauliques agissant sur le mur (on admetira que la pression intersti-
tielle varie linéairement entre B et C, Cet D, D et E).

b) Tracer le diagramme des contraintes de poussée le long de AC et le diagramme
des contraintes de butée ke long de DE, Calculer leurs résultantes respectives.

¢} La stabilité du mur au glissement sur sa base est-elle vérifiée ? On ne tiendra pas
compte de la butée le long de DE.
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, ' Sable grossisr
Y= 20 kN/m?
¢- 300

Sable fin . .
Y= 22 kh/m? . ’ B
b= ase ’

L
omi T T 3

///f//;’/l.’llllfllj!ll/IIIIIIIII o
Substratum imparméable

7.9. Calculer les stabilités au ghissement et au renversement du mur cantilever sché-
matisé ci-dessous, en supposant le mur non pesant et en utilisant la méthode de Ran-
kine pour calculer la force de poussce sur le parement fictif DC (le massif ADCC’
Sera supposé partie intégrante du mur).

o

T
; | yi 20 kiv/md Stabilité du glissement
) 3
e |9 30
-1 . i 7 _ Yorce résistante sur la-bese
g I G = Force motrice sur lm bage
1 - .
; | . Stabilité eu renversement
6 m 1. !
; - | . F, = Moment résistant en ®
[ 3 P R~ Moment moteur en B
I
ek 0
’ 5 ¢ c

im 2m
On prendra comme coefficients de sécurité les rappoits suivants :

gl

20,

0,396,293
0,338{0,240
o,282]0,190
0,227{0,144
0,174[0, 101
0,123|0,064
0,081{0,034
©,043|o,012
9,015(0,000

0,000

0.778
6.6680. 6o
0,60710,334

0,546]«

46y
©,486/0_ 4o
0,42710,347
0,36g]6, 291
0,314 ’0\239
o,261([0, 190
0,2L110, 147
0,165,108
©,123i0,074
0,0686(0,046
©,054 |0, 024
0,028|0,009
o,0n11{0,000

©,000

o, 400
0,397
o.334
o.276
0.223
0,156
0,134
0,097
0,066
0,041
0,022

©,008

0,000],

A Ao

G gylo, 13-
0.330|uv, 260
o.206g{u. 211
o, 214jo. 101
0, 18610, i1y
0,120,084
0,090,056
©,0bulo, 034
v,03710,018
0,01g/0,007
U, 00710,000

0,000

30,357

0,279
0,215
o1t
IS
u ol
0,033
o.n32
0,016
u, 006

U, 000

L 7]
0,226
o. 1645
o.r1s
o.080
a,051
NI
0,015
w, 000

0,000

U, 17l
v.123
0,631
0,051
7,029
BLuLg
0,005

. 000

Stabilité au glissement

Stabilité au renversement

Force résistante sur la base
Force motrice sur la base

Moment résistant en B

Fp =
Moment moteur en B
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7.10. Un ridean de palplanches étaie Jes parois d’une fouille ouverte dans un sable.

H . . .
[ Sable .

¥ = 26 kn/m®
f'-l-v
4 U

$' = 35° 7
Déterminer la fiche f des palptanches pour que le rapport des efforts de butée aux
efforts de poussée soit égaf 4 3.

Discuter la mobilisation de ces efforts.

7.11. Un rideau de palplanches étaie les parois d’une fo‘uille ouverte dans un sol dont
ta coupe géotechnique est schématisée sur la figure ci-dessous.

k]
T 1 Eau 5
e Tm
M argile _
. v = 18 KkN/m’ _
tm U ¢ =356 kPa - 4w
H <" = 7 kpa -
1 ¢ = 200 -~
l{C - -
g EN
g :
i+ Sable 6 m
= 20 knynd
[l ¢ = 35°
. R . LD . ) - . .
/////////t/f/////t’/n’////

Calculer, en utilisant la théorie de Rankine, les efforts exercés par Ie sol sur le rideau :
a) & long terme ;
b) & court terme.
N.B. — Le rideau pénétrant légérement dans le substratum marneux imperméable,

les deux nappes baignant le sol en amont et en aval seront considérées comme des
nappes statiques.

%
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7.12. On appliquera la théorie de Rankine au cas suivant ;

-
im

—

Sable [ ¢ 1m
— 1

Argile - . . H 2m
— +

Sable o H
(rappe en charge}
- H

. L C |
NN

Le poids volumique du sable est v = 20 kN/m® dans la couche supérieure, au-dessus
de'la nappe, et vy = 21 kN/m’ dans la couche inférieure ; son angle de frottement
vaut ¢ = 34°, Les caractéristiques de I’argile sont y = 19 kN/m’ ; ¢, = 50 kPa ;
¢’ = 10 kPa; ¢’ = 26°. La charge dans la couche inférieure de sable est mesurée
par un piézométre, dans lequel 'eau monte &4 1 m au-dessus du terrain naturel,
Etablir, en supposant que I’écran n’est pas drainant :
aj le tablean des conrraintes verticales en A, B, C, D {g,, u, ¢',) ;
b} le diagramme de poussée a court terme ;
¢} le diagramme de poussée a long terme.

7.13. Déterminer le diagramme a long terme des poussées et des butées dans les cas
suivants :

A A
Sable B im ' R ‘I
B o - B :
N v = 20kn/m? I o
L‘O =35 . |anm H Sable. !
o FC L . : . Hc ' .
1o - 1_20)(1;/,“: €, = 70 kpa | = T N —'1‘ N - - -
A1-qilec,=,“,“,a ¢ = 25°- - {3 m rgile 1 - -

7777777177 77777777 - T - -
cas a)

cas by

Le poids volumique du sable est le méme au-dessus et au-dessous du niveau de la
nappe.

Dans le cas 5/ on suppose qu'un écoulement permanent s’ établit autour du ridean
entre la couche de sable et le fond de fouille, et que la perte de charge entre I’équipo-
tentielle CE et I’équipotentielle passant par D est égale 4 la moitié de la perte de charge
totale (la perte de charge dans ia couche de sable étant considérée comme négligeable).

Discuter.
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7.14. On veut construire une plate-forme routiére en remblai sur versant, schémati-
sée par la figure ci-dessous :

S PR PR Al A Chaniira \/ILH
. - \\ . ¢'= ape - m ullaplllb‘ vin
Y= 19 kN/m® - \.“\\'\'. S
¢ 40° R T~
.. e‘\ -“_’t1m

am.
. 299

Etudier la stabilité¢ d’un mur cantilever en béton armé en considérant successivement :

a) le renversement du mur ;

b) le glissement de la semelle sur sa base (en supposant un angle de frottement sol-
béton ¢ = 2/3 ¢'} ;

¢) la capacité portante, compte tenu de I'excentrement et de 'inclinaison de la charge

i coefficient réducteur pour Yinclinaison K = {1 - %

+7.15. La technique dite des « parois mouiées » consiste, pour une tranchée soute-

. nue latéralement par des murs de souténement, & construire d’abord ces murs avant

de creuser la tranchée. Pour permettre ’excavation du sol & emplacement du mur,

g on utilise une boue argileuse, la bentonite, qui maintient les parois du sol par la pres-
: sion qu’elle exerce.

Bent?nite

v .
- N - [~ -
. Y=20kb‘;/m3‘// .-

£, = 40 kP2 =11kN/n

Sachant que 1'on travailie dans un sol purement cohérent (c!, = 40 kPa) et que3 les
poids volsumiques de la bentonite et du sol sont respectivement 11 kN/m’ et
) N T Fueaan Ty o o) TR o 13 ol on pe inss o m

)
de souténement,

Fondations

FONDATIONS SUPERFICIELLES

8.1, Calculer les valeurs de la pression limite p, pour une semelle filante dans les
deux cas suivants :

Cas 1
@) Le sable est sec; vy = 15 kN/m®
b} Le sable est saturé ; y = 19 kN/m*

—

B=am /] [P2m c'0 pre3s

bk it 2 1
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Cas 2
a) Calcul 4 long terme.
b) Calcul & court terme.

83 On considérg un sol dont les valeurs des pressions limites mesurées au pressio-
meétre sont données par la figure suivante.

py (kPa)
Q_1000 2000 3000 .
savde - - 03T R DL AR 243 :
liche . f“"‘;‘f‘f _ "1 . k] =) z :
e N/ L L ATPE I Sols mous
— P / ; N 4 affouillables
Argile Yl = 21 Wi/m - L.
raide * c©' *= 10 kPa : A R B N ) . 6
- ey=20kPa N .o .
- @ =30° _ - . 33 - < LT LT
- [ - - : 8
8.2. On veut fonder une semelle filante de 6 m de targeur 4 2 m de profondeur dans 10
de Pargile saturée, la nappe étant 2 2 m de profondeur. Marne
A partir du profil pressiométrique ci-dessous, déterminer la contrainte admissible 12
sous la fondation.
On donne vy = 18 kKN/m*, K, = & = 0,5etk = 1. 14}
. Gv
Py (kPa}
6..200 400 600 £00 16¥
g z (m)

Déterminer }a contrainte admissible 3 | m et 4 2 m de profondeur, sachant que
v=16kN/m*et k = 1.

10
121
14

16

1€

201

22

profondeur (m)
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8.4. On se propose de vérifier la stabilité du mur de la figure ci-dessous vis-a-vis
des ruptures suivantes :

1. Renversement.

2. Glissement.

3. Poingonnement.

0,5m
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Calculer la pression limite de poinconnement et la pression adimissible (si les tasse-
ments sont par ailleurs admissibles) dans les cas suivants :

a) Le sable est sec ;

b} La nappe est au niveau du terrain naturel ;

cy = 80 kPa
c' = 'S5 kPa CE =0,6m
¢ = 280 AB =DC = 2 m

Y =20 k¥/m3
Poids volumique du béton armé : 25 kit/m>

En premiére approximation, on peut faire I"hypothése que le rectangle de sol ABCD
fait partie du mur.

En calculant la force de poussée par la méthode de Rankine, on demande :

@) de déterminer il n’y a pas de risque de renversement, en vérifiant que la résul-
tante des forces appliquées au sol de fondation passe dans le tiers central de la semelle ;
b) de vérifier Ia stabilité au glissement du mur sur sa base (coefficient de sécurité
= 1,5) dans les deux hypothéses suivantes :

— un glissement du mur sur le sable avec un angle de frottement égal a "angle de
frottement interne du sable,

— un glissement du sable sur le limon (vérification A court terme avec 7 = ¢, et
4 long terme avec 7 = ¢’ + ¢’ (g ¢') ;

¢} de vérifier la stabilité au poinconnement.

~8.5. On considére une semelle filante de 1 m de largeur, enterrée de 1 m dans un

¢} La nappe est au niveau de la semelle ;

d) Le sable est sec et on applique 4 1a fondation au niveau du sol une force horizon-
tale de 50 kN et une force verticale égale & la pression admissible de la question ).
= 8.6, On considére une semelle filante de 3 m de largeur enterrée de 1 m dans un
sol cohérent ; la nappe est au niveau de la semelle.
a) Le sol a tes propriétés suivantes :
= 19 kN/m°® ; ¢, = 40 kPa (dessication de surface) ; ¢’ = 20 kPa ; ¢’ = 27°

Calculer les pressions limites et admissibles (sous réserve des tassements), dans les
cas suivants :

-~ chargement rapide ;
— chargement lent.
b} Méme question pour le sol suivant :
=21 kN/m®; ¢, = 15kPa; ¢ = 20kPa; ¢' = 27°
8.7. On considére une fondation superficielle rectangulaire (B = 2 m, L = 5 m),

encastrée de 1 m dans un sable sec (yq = 16 KN/m’, ¢’ = 35°). Elle supporte une
charge Q = 2 500 kN.

Calculer la valeur du coefficient de sécurité au poingonnement F dans les cas suivants :

sable de caractéristiques :

ya = 16 KN/m’; v, = 27T kN/m’ ;5 ¢ = 05 ¢ = 35°

@) La charge est verticale et centrée :

b) La charge est centrée et inclinée de 10° ; utiliser la correction de Meyerhof, extraite
du tableau du cours, en I’appliquant 4 ’ensemble des termes de la capacité portante ;

¢} La charge est verticale et excentrée de 0,20 m dans le sens de la plus petite dimen-
sion de la semelle ;

d) La charge est inclinée de 10° et excentrée de 0,20 m ; appliquer simultanément
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les corrections de Meyerhof propres 4 chacun des facteurs d’inclinaison et d’excen-
trement.
8.8. On désire fonder une semelle superficielle sur un sol constitué, sur une épais-

seur trés grande, d’une argile homogéne. Le nivean de la nappe est 4 1 m en dessous
de Ia surface du sol et correspond au niveau inférieur de la semelle.
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8.9. Un appui d’ouvrage d’art est constitué par un voile continu en béton supporté
par une semelle filante,

Q = 2270 kN
1% I - Arpile vy = 16 kn/m3
— _ — _ >w _
— - — 4 . _'f _ - _
S b T mepile v = 18 k/n’

Le poids_volumique de V'argile est de 16 KN/m’ au-dessus de la nappe et de
18 kN/m’ en dessous. Ses caractéristiques mécaniques & la rupture sont :

c, = 100kPa; ¢’ = 30°;c = 30 kPa
La fondation doit supporter, y compris son poids propre ¢t le poids des terres qui
la recouvrent, une charge verticale Q de 2 270 kN.

a} La semelie de fondation est carrée. Déterminer la longueur de son cété b, pour
que P’on ait, par rapport 4 a rupture A court terme, un coefficient de séourité égal 4 3.

On prendra, pour ¢ = 30°, les valeurs suivantes des coefficients N, N, Ny :
N, =20;N =37, N, =22

b) Calculer la pression limite sous 1a fondation (b ayant fa valeur déterminée a la
question précédente) dans un comportement 4 long terme de 1'argile et montrer ainsi
que le comportement & court terme est le plus défavorable.

¢) Calculer, en supposant que le sol ait un comportement élastique, le supplément
de contrainte verticale totale transmis au sol de fondation & une profondeur de 4 m
sous le centre de la semelle. On utilisera 1’abaque du cours.

d) On suppose qu’a partir de cette profondeur de 4 m, la cohésion non drainée de
I’argile diminue brusquement. Quelle devra &tre la valeur minimale de la cohésion
non drainée au-dessous de 4 m pour que les conditions de stabilité 4 court terme
de la fondation ne soient pas modifiées ?

Tm

- - e :5‘. S e e L
hsE LTS Zoo7 L Remblai LD Y = 20 m/md
~ [N ——— ~ .. ] i N
NI TN N o Argile altérée Y = 1§ Wli/m3
~ N RN . - K S S e,
. an . Y
D I R 3 -

- -  — - Y =21 K/

= A A . i c' = 10 kPa
- - . Argile raide ' o= 20°

- - - - - - fiesurée
- - LT T T LT - . e, = 115 kPa

La charge transmise au sol de fondation est Q = 1 000 kN par métre de [ongueur.

aj Calculer la largeur B de la semelle dans les hypothéses suivanres :
¢ la stabilité & court terme est la plus défavorable ;

¢ la profondeur de fondation D est égale 4 3,50 m ;

¢ le coefficient de sécurité F vaut 3,

b} Calculer le coefficient de sécurité & long terme de cette fondation.

¢) Le coefficient de sécurité 4 long terme étant insuffisant {la premiére hypothése
de la question aj n’est dong pas vérifiée), il est nécessaire d’augmenter soit la lar-
geur B de la semelle, soit la profondeur D de fondation.

¢ B restant constant, calculer ka profondeur de fondation correspondant au coeffi-
cient de sécurité & long terme F = 3,

s La cote de fondation initiale étant maintenue, calculer ka largeur de la semelle cor-
respondant au coefficient de sécurité a long terme F = 3.
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FONPATIONS PROFONDES

8.18. ®n réalise un picu feré en béten de 18 m de Isngueur ct de 8,648 m de diamétre
a travers les terraing représentés sur le prefil suivant :

a} ©,60 m
‘—LEJ) 0,0 m
3 m DR * K . o !
) . ;1 Y =17 wn/m?
adle pen . L
e . cempact M| =
- : ' = 30° |
M~ - .
N -
- . - i~
= - Lt
- - 3
- ¥ = 20 kN/m
- e, = 120 kP
e Argile u 2
censistante g’ = 10 kPa
- ) o' = 20°
- : L =18 m
S 2T T T N T wom 2 77

_ Marne treés résistante : e, = 500 kPa

Le niveau de la nappe est 3 3 m de prefendszur ; le picu 2 été ceulé au tube plon-
geur : le taux de travail du béten est limité 3 5 68% kPa en meyenne.

a) Calculer & court terme :
— la charge limite en peointe avec N, = 9;
— le frottement latéral limite avec (résultats de Broms) :
* g, = 8¢, avec § = 0,35 dans largile,
»
*q, =05y .h.tg (3705) dans le sable ;
~— la charge admissible du point de vue de la géotechnique ;
— le taux de travail du béton comparé au taux admissible pour le sol.
b} Meémes questions pour un piex de 0,40 m de diamétre.
¢) Mémes questions pour un pieu de 18 m de longueur et de 0,40 m de diamétre.
d) Mémes questions pour un pieu de 20 m de longueur et de 0,40 m de diamétre.
8.11. On a battu un pien préfabriqué en béton armé de 0,50 m de diametre et de

15 m de fongueur, & I'aide d’un mouton de 30 kN, tombant en chute libre d’une
hauteur de 2,5 m. A 15 m de profondeur, on a obtenu :
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* Refus permanent : ¢ = 5 mm
¢ Refus élastique : &; = 2 mm.

Calculer la force portante du pieu par application :

@) de la formule des Hollandais (en principe applicable pour des refus supérieurs
4 5 mm uniquement) avec un coefficient de sécurité pris égal 3 6 ;

&) de la formule de Crandall, qui se différencie de la formule des Hollandais par
un refus pris égal d e + 32'-, avec un coefficient de sécurité de 4.

8.12. On demande de dimensionner par la méthode pressiométrique (voir profil de
pressions limites sur la figure 1) un pieu foré de 6,50 m de diamétre fondé 4 12 m
de profondeur.

a) Quelle est la pression limite équivalente 4 prendre en compte pour le calcut de
la résistance en pointe ?

b) Quelle est la profondeur d’encastrement équivalente ?

¢} Quelle est la résistance de pointe admissible sachant que le sol est de catégorie II
(voir figure 2, Pabaque de Ménard donnant le facteur de portance K) ?

dj Quel est le frottement latéral admissible (voir figure 3, I'abaque de Ménard don-
nant le frottement latéral unitaire a la rupture} et quelle est ia charge admissible sur
le piew du point de¢ vue du sol ?

e} Quelle est Ia charge admissible du point de vue du béton (taux de travail admissi-
ble moyen du béton 5 000 kPa) ? Conclusion.

Py (kPa)
1000 2000 3000 ,

Sols mous
Pharine

Marne

Figure 1
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Figure 2 : Détermination du facteur de portance K pour des fondations profondes.
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le trottement qu'd partir de 0,3m « R de
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g
NN

N

(10°Fs)
4
0 5 L) 1sipt

Figure 3 : Résistance au frottement latéral unitaire & la rupture d'un pieu
en fonction de la pression limite.

8.13. Calculer la capacité portante d'un pieu battu en béton armé de 0,41 m de dia-
métre et de 12,6 m de longueur & partir des résultats des essais au pénétromeétre stati-
que présentés sur la figure de la page 84.

Pour caiculer 'effort de pointe, on utilisera la méthode de Van Der Ween : on prend
la moyenne des résistances en pointe ¢, obtenues au pénétromeétre statique sur la
hauteur située entre 3,5 diamétres au-dessus de la pointe du pieu et un diamétre au-
dessous, et on la multiplie par 0,8, dans le cas des sables moyennement compacts.

Pour calculer le frottement latéral, on utilisera les valeurs suivantes du frottement
latéral unitaire 4 la rupture, proposées par Dinesh Mohan :

Type Arsiles Limons Sables
de sol & et sols intermédiaires j moyennement compacts
qs & e e
50 60 100

Comparer le résultat 4 la charge intrinséque de ce pieu battu en admettant 7 000 kPa
de compression admissible moyenne pour le béton,
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8.14. Cn désire fonder sur pieux la culée représentée sur la figure suivante ;

.Rer.nblai . 3

_ - Wy, =22 x/m
g delddil il
~ ~ -~ - - - Limon ©  * 3"
X X N amax N 4,-5 m Yy = 19 lfN/m
i ]‘J//////////Marn’e/;
¢ =0,5n

La présence d’un remblai sur un sol compressible entrafne, au sein du sol, des dépla-
cements horizontaux importants. On calcule les poussées latérales qui en résultent
sur les pieux par la méthode de Tschebotarioff, qu’on utilise si le coefTicient de sécu-
rité 4 la stabilité générale est voisin de 1,5 : le pieu de diamétre ¢ est assimilé A une
poutre de largeur 2 ¢, sur appuis simples aux deux extrémités de la couche molle,
et soumise a des pressions supposées se répartir triangulairement ; la valeur maxi-
male de la contrainte oy, est prise égale 4 0,4 p, p étant la surcharge due au rem-
blai dans sa partie courante.

Calculer, dans le cas de 1a figure ci-dessus, } moment fléchissant maximum sur le piew.

-8.15. Dans le cas de figure présenté pour ’exercice 8.14, se pose également le pro-
bigme du frottement négatif dans la couche compressible qui tasse sous le remblai.

Calculer sa valeur sur un pieu en considérant une hauteur de remblai moyenne de
1 m au-dessus des pieux et en prenant un coefficient :

I = Kugp, = 0,25

v
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8.16. Déterminer la fiche optirmum d'un pieu de diarpétre ¢ = 0,60 m foré et coulé
en place dans le terrain dont on donne le profil pressnomémquelc’l-dessous, sachant
que la contrainte admissible dans le béton est 5 000 kPa. On ut}lxsel_'a les deux aba-
ques donnés précédemment ; les sables et-graviers sont de catégorie I11.

FEUILLE DE SONDAGE PRESSIOMETRIQUE

000 I.K.
' Savle
150 ™ 5500 00100 semaile_de_Baison
e T
!
Sable 100 f/oo
00 IRE!
o
|
it
1300 8oji| 200
1
]
Argite grise 2100 700i] 200
timano = sableuse | '.‘_'E
1500 30lll 200
|
700 1001} 200
1
\
\
10,50
Sable
o graviers
050
15 )
2200 2001 f¢c0
1900
’ 0 10, 00
Argile sableuse 480 P
00
Py (kPa) e —
E
(kPa) Fg (kPa)o_.

Chapitre IX

Stabilité des pentes

9.1. On examine le cas général de la stabilité d’un remblai frotant reposant sur un.

sol de fondation purement cohérent. Les surfaces de rupture sont sipposées circu-
laires, .

¥, g0 ¢
Ahg = AAq
AM =MB

@} Montrer, en prenani comme définition du coefficient de sécurité le rapport du

moment des forces résistantes au moment des forces motrices (moments caleulés par
Tapport au centre du cercle) :

F-= Moment résistant
Moment moteur

que les remblais A, B, et A; B, déduits du remblai AB par translation (AA 1= AAY)
ont le méme coefficient de sécurité vis-d-vis du cercle de rupture FEDC dont le cen-
tre O est & Ia verticale du point M, milieu de AB.

bj En déduire une localisation du centre présentant le coefficient de sécurité minimum.
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9.2. Une autoroute traverse en remblai une zone argileuse de S m de profondeur. Remblai en matériau purement irottant.
La coupe géotechnique des sols est donnée ci-dessous :

1 _
Argle -
TN. -5m Jr -

=20k - _ N -

L Grave | letaty 4R

0 0

" X ~
Figure 1. A LMY St S TITTTTT Ty Vaairasrs
On demande d’étudier la stabilité¢ du remblai vis-a-vis d’une rupture circulaire :
@) par un calcul global en négligeant la résistance au cisaillement dans le remblai N-.Cu
et en prenant comme cercle minimum le cercle indiqué sur la figure 2 ; ¥r.H

b) alaide des abaques de Pilot-Moreau (figure 3). On comparera ces résultats au
coefficient de sécurité au poingonnement obtenu en considérant que le remblai se
comporte comme une fondation superficielle.

] Cr/Cu =0
. CYe= 20 KN/md Pente : 2/3
s : g, = 35° i
m i ) ,

[

5oty takNmt
- $=0 -
Cu= W0 KPa

Figure 2.
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9.3. La construction en une seule phase du remblai de 5 m de hauteur dans ’exer-
cice 9.2, n’est pas envisageable par suite de la trop faible valeur du coefficient de
sécurité correspondant. Aussi, la construction est envisagée en deux phases.

Figure 3. Abaques de stabilité (Pilot-Moreau)

Y= 20 kNfm?
= 2

Sm oz O KR taf = %3

Q.= 35°

B

Y =49 KN/

tu = 20 KR
Sm Po= 0°

BA= Atusper = 087

Cy = 5.10-¥ml/s

LT T T T T T T T T T T T T T fr i iz

a} Vérifier qu'une premiére phase de 3,50 m satisfait 4 la condition de sécurité
F 2 1,5. (Utiliser les abaques Pilot-Moreau de 'exercice 9.2.).

b} Au bout de combien de temps pourra-t-on exécuter la deuxiéme phase, compte
tenu de cette condition ?

(On considérera gu'en premiére phase Pamélioration moyenne de ¢, le long du cer-
cle de rupture est la moitié de I’amélioration dans I’axe du remblai.)

9.4. Une ville désirant aménager les bords d’une riviére fait faire une étude de la
siabiliié du versant et des ouvrages 4 construire sur un terrain dont elle a déja fait
Vacquisition.

Les résultats d’essais sont trés dispersés du fait de 'hétérogénéité du sol ; leurs valeurs
moyennes sont indiquées sur la figure ci-aprés ; les relevés piézométriques indiquent
que la nappe est au niveau du terrain naturel. L’écoulement est paralléle i la pente.

a) Déterminer en rupture plane le coefficient de sécurité du versant naturel.

b} Quel rabattement faui-il envisager pour amener ce coefficient de sécurité 4 1,2
& I'aide d'un réseau de tranchées drainantes couvrant I'ensemble de la zone ?

Eboulis

¥ = 10 kN/m?
ca10KB s 250
Cu= 400kTFa

Malasse

c=20kR ¢z 300
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9.5. L’étude de la stabilité du versant naturel de I’exercice 9.4. a montré la nécessité
de réaliser un systéme de tranchées drainantes pour obtenir un coefficient de sécu-
rité de 1,20.

On veut ensuite construire un remblai dont les dimensions sont indiquées sur la figure
ci-dessous.

95,
9.8. On demande de calculer la stabilité d’un déblai par la méthode des tranches

de Bishop, avec I’hypothése de Fellenius, méthode dont on rappelle briévement ci-
dessous le principe : N

Rsinf

a} Calculer la stabilité du remblai a court terme et & long terme en rupture plane,
compte tenu du drainage général de la zone.

On supposera que le poids du remblai se répartit sur une longueur de 73,5 m i la
base des éboulis (tg « = 0,5).

b) Calculer ia stabilité a court terme en rupture cleu!aire selon le séhél_na présenté
C C i ési: a c a i ille - - 0lalr € a a

ur-ia gul oligeal a U a 1 da

que le moment moteur vaut 122 MNm par métre linéaire.

Figure 1.

F = Moment résistant _ 71
Moment moteur T

Moment moteur = EW R sin 6

Moment résistant = Ty, . R

It

N’ Weosd - U
avec {T = Wsin 8

Tmax = ¢ .1 + N tg ¢’
Moment résistant = Z(c’ . | + N’ tg ¢’) . R

puisque, d’aprés I’hypothése de Felle-
nius, il n’y a pas de forces intertranches

Le déblai considéré est représenté sur la figure suivante avec toutes les caractéristi-
ques des sols. La masse de terre en mouvement potentiel le long du cercle de rupture
est partagée en six tranches.

a) En complétant le tableau ci-aprés, déterminer la stabilité du talus de déblai & long
terme ; on supposera que ’écoulement reste paralléle 4 la pente naturelle.

) Déterminer 'amélioration de stabilité apportée par le systéme de tranchées drai-
nantes de 3,50 m de profondeur représenté sur la figure.



96 97
9.7. On considére un talus infini ayant une pente de 24°

on a une couche de limon de 4 m d"épaisseur puis une cou
seur surmontant un substratum rocheux.

. Parallélement i ta pente,
che de sable de 3 m d’épais-

—

/

¥z 0 kN fn?
wa Wxh
Ca PkR

¥ 25

Wﬂ/
/

E “7—7??’ T
,rf."ffr" ’
Tranchéz dmainante
___ Nappe asant drainage
Lt I Nepse npeds drainage La nappe se trouve pratiquement au contact du Fmon et du sable ; les caractéristi-
Im ques de résistance au cisaillement du limon sont ;
Figure 2.

¢’ = 10 kPa @ = 26°

Calculer la poussée s’exercant sur un écran vertical
dans 'hypothése de Rankine :

@) en négligeant la cohésion ¢ ;

situé sur toute la hauteur du limon,
AVANT DRAINAGE

b} en tenant compte de ¢’
NS o waep [ WeB L Um | Nl . - o Lo
branche face =N uxt [N=u 9.8. Le talus amont d’un barrage 4 noyau incliné est défini par le schéma ci-dessous :
Vs | 1,5 30715 |0 :‘a 159 7416 1132 Noyau ; 160 kPa %3
6 1251

2 8,6 30,6 61,2 34,7 | 49,5 L6 | 198} 35,7 | 14,5] 8, Recharge : y = 18 XN/m° , & = 35°
3 |e68| 34,2] 68,4 32,0 61,0 | 2,4 | 23,0] 38,0 17,6 6,8 | 24,4

1,8| &3,6
4 ¢8| 31, , Recharge
5 |80 23,4 4,8
6 |56 90 wo

100 m
TOTAL TOTA

RN Y LI B o
100 m x y J
Fronche L 'i' l l
3 .
N Etudier, par la méthode des blocs, la ligne de rupture potentielle CAB-BACD. On
s suppose que le coefficient de sécurité F est identique en tout point de ia ligne de rup-
ture et défini comme Je rapport de la résistance au cisaillement mobilisable sur Ia
¢ tésistance nécessaire pour obtenir I’équilibre.
F=

a) Faire I'analyse des inconnues et des équations d’équilibre, et montrer que le systéme
est statiquement indéterminé. On fera P’hypothése supplémentaire que fa réaction
entre les deux blocs est inclinée sur la normale (horizontale) d*un angle o définj
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partg o = % (méme rapport de la résistance au cisailiemnent mobilisée entre les

deux bloes et sur la ligne de rupture),

B) Résoudre les équations d’équilibre et exprimer la force de cisaillement T 2 1a base
du bloc 2 en fonction de o et des poids W et W, des deux blocs.

¢ Calculer Jes poids W, et W, des deux blocs et le cisaillement T,,, mobilisable
sur AC.

d) Le coefficient de sécurité F est caleulé par approximations successives : d’une
valeur de a, on déduit le cisaillement exercé sur la base du bloc 2, qui est comparé
au cisaillement mobilisable. Vérifier que la valeur du coefficient de sécurité est voi-
sine de 1,70.

9.9. On veut consiruire un remblai de 5 m d’épaisseur sur une couche de sol argi-
leux mou de cohésion non drainée ¢, = 20 kPa, de poids volumique y = 16 kN/m®
et d’épaisseur 5 m. Les pentes des talus du remblai valent g8 = 0,66. Calculer la
stabilité du remblai :

af par la méthode des blocs, en divisant le rembiai et le sol de fondation en blocs,
comme indiqué sur la figure, et en analysant I'équilibre des forces qui s’exercent sur
les différents blocs ;

b) par ta méthode classique d’analyse de 1a stabilité en rupture circulaire (utitiser
I’abaque de 1’exercice 9.2.).

Bloc en
poussée
Remblai 4
el =0
5 = 36° N Sm
v om0k n % bloc bloc 3
. en 1/
Argile molle oussEe central bloe en4
c_ = 20 kra |5m butée
u 3 n
vy o= 161N /m EY

Trrrirry IIII!!II!III!I!FIIit’fff!llili
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9.10. Déterminer, en utilisant I"'abaque de Hunter et Schuster, le coefficient de sécurité

au glissement du talus sous-marin ci i
ci-dessous, dans une argi i
mente avec la profondeur. ' gile dont la cohésion aug-

€, (kPaj
BEE—
5
.. R profondeur 55
- - = {m)

Abaques de stabilité des pentes i i
pour ¢ = 0 et ¢, croissant lindai
avec fa profondetr (Hunter et Schuslfen 1968). afrement

rh

o
2,
(-4

amuomscuf'{.‘E.
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Etapes du ealeud

1. Déterminer par extrapolation du profil des ¢, la hauteur H, pour laguelle ¢, serait nul.

2, Caleuter M = H, /H.
3. Calculer la valeur du paramétre de stabilité N & 'aide de I’abaque.
4. Déterminer ¢, la valeur de la cohésion non drainée  la base de Ja pente.
S, Caleuier F = N —— %
y{H + Hy)
cotg B
05 152 3
3 1 [ A
‘34
32
30
)
28 -5
= o 6_9
D e 5
o 24— * £
- g
ia] E
z = e )
20 : !
H
A EERRTS 7/
@ S XA,
o 16 ‘(\ﬁ"‘ > P /
o 1a—oe £
5 12 r o A
E ] P gdi
5 10 g 7i
g 8 |~ // L1 (‘}’ 4
8 'J// ,9
et L~ L1
—
2 e ]
c
-90 60 30 o]
B (degrés)
Remarque

— Si la pente est sous Veau, utiliser vy = 4.
— Si la pente est hors d’eaun,  est le poids volumique du sol.
—- $i la pente est partiellement sous 1’eau, utiliser une valeur moyenne de 7.

(Référence : Stability in simple cuttings in normally consolidated clays. Géotechnique, 13 {3),
pp. 372-378.)

Solutions des exercices

Chapitre |

IDENTIFICATION DES SOLS ET COMPACTAGE

Exercice 1.1.

Exercice 1.2.

Exercice 1.3.

Exercice 1.4.

Exercice 1.5.

Exercice 1.6.

Exercice 1.7.

Exercice 1.8.
Exercice 1.9.

Exercice 1.10,

Exercice 1.11.

Exercice 1.12.

a)y; = 16 kN/m’ 5 v, = I5,8kN/m’ ; w, = 60 % ; wy, = 70 U ;
be = 170;¢e = 1,9;

e} 8y =95% ;S, =99 %;

4) (AV/V), = 3,8 %o ; (AV/V), = 1 .

ajw=82";y = 15kN/m;

Be=210;

) 5 = 91,7 %,

@ yg = [y + wivd™';

Be = wy/v,.

It

2y = ¥/l + W)
B,

10 kN/m’ ;

wy/re [+ W)y, ~ 41 = 0,64.

8 = Drovaar + v = Yoy = W v (s — ) = 051

LI, =019;1, = 1,14;

2V, = 1,17m’ s ble =064 ;w = 24 % ; o)y = 20,4 kN/m* ;
3.a)lg = 52 % ; b) Ah = 15 cm.

Sable hors nappe w = 19,6 %, sable sous la nappe w = 25,9 % ;
Limon hors nappe w = 34,8 %, limon sous la nappe w = 37 %,

Erreur si w > Wy, = vy {13 ' — ¥§), Cest-a-dire pour 2, 5, 9.
Tasse;ﬁent 0,10 m (Ae = 0,07).

It

i

¥ (sable;:0-2 m) = 19,7 kN/m? ; 4 (sable, 2-4 m) = 20,1 KN/m® ;
v (limon) = 19,4 kN/m® ;I, = 10, limon peu plastique Lp.

Sol 1 = S5b-SA;S0l2 = Sb;So0l3 = At; Sol4 = At. Sols 1 et
2 possibles, sol 2 préférable.

Soll = Gb;Sol2 = 8Sb;S0l3 =5A;S0l4=SL;50l5==5m;
Sol 6 = Ap marneuse ; Sol 7 = At,
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Exercice 1.13, Sol 1 = Ap; Sol2 = SL; Sol 3 = Sm.

Exercice 1.14. 2} — ; = , ]
b) Echantilion 1 : S, = 28,6 % ; v = 20,4 kN/m® ; Echantillon 2 ;
S, = 85,8 %y = 22 kN/m®;
¢} Volume d’eau = 47,8 cm?.

Exercice 1.15. aj vy = 19 kKN/m’ [ w = 14,5 % ;

Exercice 2.4. Pourz, > 0. 4] = 60 kPa ipourz, < 0:o) = 60 + 10] 2
Exercice 2.5, z = 12,5 m.

w e

Exercice 2.6, De 04 2 m de profondeur : o, =g, =18z2;u=0;q, = g, =9z

De—2a-5mio, =36+ 200 -D;u=10( - 2;
o = 18 + 15 — 2),

Exercice 2.7. Contraintes de 0 2 m:o, =20z;u=102z; oy = 10z
b w = 10%; ¥V, = 76,5 lires/m’. o =Kol =525, =, +u=1512
Contraintes de 24 10m : g, = 40 kPa + 19z;u =20kPa +10z;
o; = 20 kPa + 9 z; o} = K,oi = 10 kPa + 4,5 z;
op = 30 kPa + 14,5 z.

Exercice 2.8. z (m) 0 2 |4 a" | 108 | 107 | 15
Chapitre li

CONTRAINTES DANS LES SOLS — LOI DE TERZAGHI

op (kPa) | 0 | 16 |42 46,4 | 13521 126 | 191

Exercice 2.9, 7 (m) ol 3= J3- 6 g- g+ 12

Exercice 2.1. g) ¢, = 40 kPa ;
b} idem ;
c) o, = 65 kPa.
Exercice 2.2. a} o), = 22,5 kPa;
blo, = 22,5 + Zv,;
c) o, = 41,5 kPa.

oy (kPa) {0 (37,5139 79,8 | 122,4 | 117 | 159

il

Exercice 2,10. o, (M)} = 120 kPa ; oy (M) = 90 kPa. Le niveau de la nappe a
remonté de 1,6 m.

Exercice 2.11, Variation de contrainte - Ao, (- 2m) =0 A0, (-~ Sm) = 27kPa H
Ao, (— 10 m) = 27 kPa ; tassement 0,77 cm.

Exercice 2.12, Omajenr = 110 kP2 ; opinenr = 40 kPa.
Exercice 2.13. g, = 16 kPa ; Omax = 86 kPa.
Exercice 2.14. ¢ = 425 kPa; r = 216 kPa.

Exercice 2.3.

200 g " (kPa)
[ 100 v

Exercice 2.15. 7 = (0 — Q) 1g 5 0 = P Opy = q — P - q)tg%.
Exercice 2.16. o,,, = 100 kPa ; Ogin = 0.
Exercice 2,17, q) — ;

bl h < 4,21 m.
Exercice 2.18. a) 0, = 0 ;

bj cercle.

Chapitre Il
ESSAIS DE MECANIQUE DES SOLS

N
§, %10 XPa

180 kpa Exercice 3.1. ¢ = 1,832 + 0,018 ; e = 1,602 + 0,016.
Ah

o

¥

Profondeur

Exercice 3.2. gj Déformation axiale € =
(m

3
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contrainte axiale o, = Lz -e);
271 Rg
b -
¢) k = 344 kPa.
Exercice 3.3. a} — ;
b)u = 33%kPa;e] = 6} = 33 kPa;

i =" H, YoM -*p (E+_l_);
Exercice 3.4, @/ M, = 2DCE, (D+ ) b 2 Cy D

¢} Tous les cercles en coniraintes totales ont le méme diameétre.

3 4

h) Différence 4,76 Y.

Exercice 3.5. Figure | 1 p; = 204 kPa ;p, = 380 kPa; Ey = 2 081 kPa.

Figure 2 : p; = 460 kPa ; p, = 1060 kPa ; E,y = 7 342 kPa.

Exercice 3.6. 1, = roexp [(p — p/2kl ;0. =p — 2k lg(t/r} 105 = o— 2k,

Exercice 3.7. a)

a)
. L= v _ ¥ 0 (i} h
" Es E,
. L Zow ! 0 0 .
M E, s X
= 2(L + oy 0
Yoh 0 0 . -ﬁﬁ "
i
Yo 0 0 0 o vh
b
1 — _v 0 0 h
€h E E
_2v 1 0 0 v
v E E X
= 2(1 + v} 0
“hh 0 0 s
20 + v
Fuh 0 0 0 E e

¢) Lorsque I'on applique un incrément de contrainte verticale Ag,,
on a, dans le cas de 'anisotropie :

Ag, = Yvh
£ = —— € = — Ag,

E, E,
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dans le cas de I'isotropie :

Aoy & = — v Ag,
E

De ce fait, si l'on se limite & des variations de o,, on ne peut déter-

miner que deux paramétres et on ne peut décider si le sol est isotrope
ou anisotrope.

& =

d} Pour faire intervenir d'autres paramétres, il faut faire varier ka

contrainte horizontale oy, ce qui permet de déterminer la valeur de

1 —~ P . .. Cper

m—E”h—h, puis réaliser des essais de principe différent,
h

e} Dans le cas d’un sol aléotrope :

p
N N [P
Eoeq E, 1 - vy E

Dans le cas d’un sol isotrope :

I S 1 - 2_”2
" Bew . E L-

J) Dans ce cas, I'essai eedométrique est un essai de simulation, les
déformations du sol étant uniquement verticales. Les hypothéses sur
le comportement du sol n'ont pas d’influence.

Exercice 3.8, a)

b
ch
|
1 Striction
r - Oedométre {dh/ov = Ko}
v
-
-
~ - Triaxial classique
-
.
L 4
-
-
ol - P > G
Ay > -
Compression simple
o -

2
Exercice 3.9. 1. q) 7 = Telo

2
b) Les conditions aux limites, équations d’équilibre et équations
de comportement sont vérifiées.

¢j Variation nuile,

_ k(l +v)

X
d -k
4 “T 36 E
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Chapitre 1V

x
pente = = 2C

dw . 1 (™ dr
c) = — I — o) = — hakl
¥ = @ (7o) 2‘07(7)1

Ay =27, f%'

To

HYDRAULIQUE DES SOLS

Exercice 4.1.

Exercice 4.2,

Exercice 4.3.

Exercice 4.4,

Exercice 4.5.

@) o, = vz c0s* B, 7y, = vz cOs Bsin 85

Bju(My={(z - z,) cos’B . yu ;o (*/I) = [y (z — z) + v2,] cos g ;
¢ i = sin B,

ai=singd;

bk = 2,67 . 1074 m/s (8 = 30°).

a) Equipotentielless = cercles concentriques ; lignes de courant
radiales ;

b Q = 2 x kH/In (R/1);

¢)u(p) = [HIn {¢/1)/In (R/r}+ H, — HI.

a)h(0) =h{(3m)=20m;h{6m)=2lm;h(10m) =25m;
h{20m) = 27 m;

Pu@ =0:u3m =30kPa;u®m = 70kPa;

u (10 m) = 150 kPa; u (20 m} = 270 kPa ;

ok =242, 107"%mss;

d) Q = 3,1 litre/an ;

e) ol (dm) = ¢} (10 m) = 20 kPa ; ¢ (20 m) = 100 kPa, toutes diri-
gées vers le bas -~ sol stable.

g/h, = 4m ;hy = 5,1 m. Iy aun écoulement vertical ascendant.
B)u, = 10 kPa; up = 20,5 kPa; uc = 40,5 kPa;

ok =27.10 % m/s.

Exercice 4.6.

Exercice 4.7.

Exercice 4.3.

Exercice 4.9.

Exercice 4.10.

Exercice 4.11.

Exercice 4,12.

Exercice 4,13,

Exercice 4.14.

Exercice 4.15.

Exercice 4.16.

Exercice 4,17,

Chapitre v
TASSEMENT

Exercice 5.1,

Exercice 5.2.

107

h, = 5,7 m au-dessus de la couche de sable,
@ Dpax = 5,25 m ; ’

B hy = 8,5 m.

a} k = VI/H.S.t. ;

bk =17, 107" mss;
c) Sable fin.

uy = 1,5 kPa.

ajh =1z;

b) Ecoulement vers le drain.
@ q=2rk(Hg - H)/In (R%+ 2ar);
brg =27k (Hg - H)In (R/r,,

d dh
a) — (h — = 0;

dx( dx)+e o
2

2
b)hzzh%+kb~%x+eLx—exz;

cJk(hi — hH2Le < L2

a) - ;

b Q = 0,5 m's.

@ Q =043 m/hm ;

B)R = 1440 kN/m ;

¢/ u(A) = 109 kPa, u (C) = 91 kPa, u (M) = 80,5 kPa ;
d)u (A) = u(D) = 100 kPa.

@) =0;

B)i(C) = sin @8 ;

o) 8 < 21°;

d) Parabole.

@) Q =35.10%m"s.m.;

Blipp = 03 i = 0,9 igp = 0,42 ;

c¢ju (M) = 40 kPa; u (E) = 82,5 kPa; u (P) = 83,5 kPa ;
d) Non

atQ =34 .10 m¥sm;

HQ =42.10m¥s.m.

ET CONSOLIDATION

5(19?j)= 21 Cm;s(Sij) =45 cm ;s (2000 j) = 58,2 cm.
$(2003}) = 7,5cm ; s (1000 7) = 16,5 cm ; 5 (10 000 j) = 45 cm.
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Exercice 5.3. s (10) = 14,4 cm ;s (50J) = 32,8 cm ;5 (200 j) = 64 cm ;
s {1000 j) = 77,6 cm.

Exercice 5.4. Pourt = 87, T, = 0,3; Au{2m) = 36 kPa ; Au (5 m) = 60 kPa ;
An (2 m) = Au (8 m).

Exercice 5.5. e,a=¢,d, b =1
Exercice 5.6. 1 =3,7,2=35=8,4=906.

Exercice 5.7. a) s, = 20cm ;t{s = 8cm) = 12 ans ;
b} S, = 20¢cm ;t(s = 8Bcm) = 4 mois ;
)t o= 6,7ans;t =9 mois.

Exercice 5.8. Tassement sz = 3 cm.
Exercice 5.9. o, = 50 kPa; C; = 0,05 ; C. = 0,5 ; argile surcapsolidée.
Exercice 5,10. o, = 80 kPa; C, = 0,01 ; C, = 0,24 ; argile normalement conso-

lidée. _
Exercice 5.11. 5ol A : ¢, = 30 kPa, C; = 0,11, C. = 0,64;
Sol B: o, = 50 kPa, Cs = 0,05, C, = 0,42 ;

Sol C: g, = 60 kPa; C; = 0,02, C, = 0,4 ;
Sel D : g, = 90 kPa, C, = 0,02, C. = 0,18
Exercice 5.12. ¢, = 4 . 107" m%s.
Exercice 5.13. aj s (4 couches) = 0,72 m ; s (2 couches) = 0,64 m ;
s (1 couche) = 0,53 m ;
bs=08Im; -
¢} Tassement plus faible de 22 cm.
Exercice 5.14. 5., = .3,06 m.
Exercice 5.13. ) s,, = 0,19 m;
B) 5, = 0,66 m. ,
Exercice 5.16. @} 5, = 0,38 m ; -
b)tsg = 3,9 ans; tp = 16,8 ans ;
¢) s (t)y = 0,04 + U (t) [5. — 0,04].
Exercice 5.17. s, = 1,66 m ; 5 (60 ) = 0,3 m ;s (240j) = 0,59 m;
5 (500 ) = 0,85 m.
Exercice 5.18. 5, = 1,03 m;s(20)) = 0,29m ;s (40 ) = 0,41 m;
s (160 1) = 0,77 m.
Exercice 5.19. aj 4 8 m : Ao,y = 79 kPa; Ad,y = 70,5 kPa;
b) s, = 0,53 m; s, = 0,49 m.
Exercice 5.20. s (axc) = 0,86 m ; s {créte) = 0,79 m.
Exercice 5.21. a) Ao, (z = 10 m) = 64,6 kPa ;
B} s, = 0,28 m.

Exercice 5,22. s, = 0,26 m.
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Exercice 5.23. E = 7,43 MPa ; charge rigide s., (centre) = s, (bord) = 0,06 m ;

charge souple s, {centre) = 0,083 m; s, (bord) = 0,041 m;
Soede = 0, m. .

Exercice 5.24. E = 4,7 MPa ; charge rigide s., (centre) = s, (bord) = 0,083 m ;

charge souple s, (centre) = 0,113 m; s, (bord) = 0,055 m;
Seedo = 0,064 m,

Exercice 5.25. 5 = 1,6 mm.

Exercice $.26. s = 1,9 cm.

Exercice 5.27. 5 = 1,5 cm.

Exercice 5.28. s = (,9 ¢m.

Chapitre Vi

RESISTANCE AU CISAILLEMENT

Exer¢ice 6.1.

Exercice 6.2.

Exercice 6.3.

Exercice 6.4,

Exercice 6.5.
Exercice 6.6.

Exercice 6.7.

Exercice 6.8.

Exercice 6.%.

Exercice 6.10.
Exercice 6.11,
Exercice 6.12.
Exercice 6.13.

a)c, = 344 kPa ;

b) a3 = 200 kPa ; o] = 888 kPa.

e’ =0;¢=233°,86=19;

bjc, = 47 kPa ;

¢} ¢, = 65 kPa,

aj Argile normalement consolidée car ¢’ = 0 ;
b) Essais CD ou CU avec mesure de u

cu =056, = 0} =200 kPa; oy = 0] = 600 kPa.

a)o; = 217 kPaet oy = 100 kPa ; 0] = 197 kPa et o} = 80 kPa ;
u = 20 kPa;

b)c, = 38,5 kPa.

¢ =0;¢ = 22°

¢t =0;¢ = 38

aj 45° ;

b) 60° ;

¢} 67,5°.

tgo = sing ;a = ¢cos ¢ ; facilité de la construction sur les sommets.
Inclinaisons 30° et 60° ; o} = 400 kPa ; o} = 133 kPa.
Inclinaison sur Phorizontale 63,5° ; ¢ = 160 kPa ; + = 120 kPa.
o1 = 240 kPa, 0; = 100 kPa ; o] = 225 kPa, o} = 85 kPa.
u=g— g

ala = 225kPa; r = 130 kPa ;

&) Falaise stable car 1/ < tg ¢ ;

¢)h, = 2,25 m.
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Exercice 6,14. Elles sont €gales.

Exercice 6.15. Y > X dans tous les cas.

Exercice 6.16. ¢ = 0; ¢’ = 23°; A = 0,2; ¢, (z = 10 m) = 63 kPa.
Exercice 6.17. o, = 250 kPa ; o3 = 100 kPa.

Exercice 6.18. Ag = 3 Ap.

Exercice 6.19. M = g/p = 6 sin ¢'/[3 ~ sin ¢'].

Chapitre VI
OUVRAGES DE SOUTENEMENT

Exercice 7.1. @) F, = 90 kN/m ; -
b) F, = 154 kKN/m.

Exercice 7.2, a) F, = 243 kN/m ;
b} F, = 279 kN/m.

Exercice 7.3, F, = 160 kN/m.

Exercice 7.4. Long terme oy,
court terme oy

Exercice 7.5. F, = 78 kN/m.

Exercice 7.6, Rankine : F, = 142 kN/m ; Caquot-Kérizel : F, = 120 kN/m ;
Coulomb : F, = 101 kN/m.

Exercice 7.7. Long terme F, = 70 kN/m ; sans drainage I, = 160 kN/m.

Exercice 7.8. aju. = 50 kPa; up = 28 kPa ; forces d’écoulement
Epc = 150 kN/m ; Eqp = 93 kN/m ; Epg = 28 kN/m ;
b) F, = 145 kN/m ; F, = 59 kN/m ;
¢} Le mur n’est pas stable.
Exercice 7.9. F, = 101 kN/m ; Fg = 1,6 ; Fp = 2,4.
Exercice 7.10. f = 5,28 m,
racine positive de 'équation 28,9 f2 — 97,2 f - 291,6 = 0.
Exercice 7.11. Long terme F, = 711 kN/m et F, = 588 kN/m ;
' court terme : argile = poussée hydrostratigue, sable sans changement.
Exercice 7.12. g} o, (A) = 0; 0, (B) = 20 kPa; o, (C) = 58 kPa; o, (D) =
121 kPa;u{A) = u(®) = 0;u(Cy = 40kPa;u(D} = 70 kPa;
o, (A) = 0;0(B) = 20kPa ;o (C) = 18kPa; o, (D) = 51kPa;

351z - 12,5;
19z — 100 (‘Pa).

bj oy (A) = 0; 0y, (B, sable) = 5,6 kPa; o, (B, argile) = — 80 kPa ;
ay (C, argile) = — 42 kPa ; oy {C, sable) = 45 kPa; o (D) =
84 kPa ;

¢) oy, (B, argile) = — 4,7 kPa; oy (C, argile) = 34,5 kPa.

Exercice 7.13. @} o, (B) = 16 kPa ; g (C, sable) = &7 KPa : o (C, argile) =

1
62 kPa: = . ,
= 149a l;lg; (;D) 104 kPa ; oy, (C, butée) = 44 kPa ; g, (D, butée)

b) &, (B) = 16 kPa; g, (C, sable) = 67 kPa ; o, {C, argil

' s H » €) =
& l;f; liigh (D) = 92 kPa ; y (C, butée) = 44 kPa ; a, (D,glbu)tée)
= t:

L’écoulement est défavorable 4 la stabilité.
Exerciee 7.14, g) F = 3 = | 082 m.kN.m-1/356 m.kN.m-! ;
bHF = 17;
¢/ F = 6,4,
Exercice 7.15. H, = 8,9 m,

Chapitre VIl
FONDATIONS

Exercice 8.1, @) q; = 2175kPa;q; = 1325 kPa;
b) 4y = 152 kPa & court terme ; q, = 1 358 kPa i long terme.
Exercice 8.2. .4, = 153 kPa.
Exercice 8.3. quu, = 94 kPa; g4, = 121 kPa.
Exercice 8.4, g renversement : F = 4,4 :
8 F =33 ;courtterme: F = 3,4, long terme : F = 7
¢/ poingonnement : F = 9,
Exercice 8.5. a) q, = 992 kPa; q4, = 341 kPa ;
b) Qi = 630 kPa ; Goup ~ 223 kPa ;
¢} Qi = 866 kPa ; Qo = 299 kPa ;
d} excentrement + inclinaison Gy, = 712 kPa ; gy = 249 kPa.
Exercice 8.6. a) q, = 225 kPa; gy = 87,5 kPa;
bl Gy = 525 kPa; g = 188 kPa;
¢ Qi = 98 kPa; Quy = 47 kPa;
d) Qiim = 1 150 kPa ; quap = 397 kPa
Exercice 8.7. o) F = 5,38 ;

It
il

B}F = 4,12;
¢)F = 3,86
diF = 291,

Exercice 88. g/b = 3m;
biq, = 1924 kPa ;
¢) Ao, = 50 kPz; ¢, = 15 kPa.
Exercice 8.9. o/B = 2,5m ;
b} F = 227 ;
¢D=4Tm;B = 3m.
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Exercice 8.10.

L oninte = 356 KN ; Q. im = 370 kN q;\‘

1100 kPa ;

Exercice 9.8. a) ~ ;

b) Quoine = 159 kN ;5 Q,a,. im = 246 kN ; qy = 1400 kPa ; B) Ty oy = ¢ X AC <1 )

&) Quoinre = 179 KN ; Q. tm = 668 kN ; qy = 3 100 kPa ; we o

d} Qpoinme = 615 KN Qo tim = 774 kN ; gn = 4 700 kPa. ¢ Thax = €AC = 12 640 kN/m ;
Exercice 8.11. g Qn = T20 kN ; @} F = 171

B) Qu = 900 kN. Exercice 9.9. Fyooe = 0,84 ; Frutaire = 1,11.
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Exercice 8.12.

Exercice 8.13.

Exercice 8.14.

a) P, = 2200 kPa ;

b)) h, = 4,87 m ;

¢) Qp = 460 kN ;

d) Quat aam .= 345 kN ; Qu = BI0 KN

e) Qbélon = 980 kN.

Effort de pointe Q, = I 370 kN.

Effort latéral Q; = 810 kN.

Charge nominale Qy = 860 kN > 660 kN Targe intrinséque.
My = 74 kN.m,

Exercice 9.10, F = 1,33,

Exercice 8.15.
Exercice 8.16.

Chapitre IX

Q} = TAKN.
h = 13,50 m.

STABILITE DES PENTES

Exercice 9.1.

Exercice 9.2,

Exercice 9.3.

Exercice 9.4,

Exercice 9.5.

Exercice 9.6.

Exercice 9.7,

al —;

b) verticale du point M.

a) F = 1,04 ;

b) abaques ¥ = 1,10

¢J poingconnement F = 1,03.

aF =16;
b) t = 33 mois.
agF=1;
b)z, = 52m,
aF = 1,35;
b F = 1,46.
a)F =098,
b) F = 1,23,

@) K, = [cos B — +Jcos? 8 — cos® p}/[cos B + AJcos? B — cos? ¢]

= 0,70 ;
b .
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Problemes

Probléme n® 1

HYDRAULIQUE DES SOLS

On veut creuser une fouille de 11 m de profondeut et de 20 m de largeur, entre deux
rideaux de palplanches, dans une couche de sable de 26 m d’épaisseur. Cette couche
est limitée a sa partie inférieure par un substratum imperméable. Le toit de la nappe
est 4 I m de la surface du sol. Toutes ces caractéristiques géométriques sont indi-
quées sur la figure 1,

1, Le sable ayant pour caractéristiques :
ve = 16 kN/m?,
v, = 27 kN/m?,
calculer Ia gradient hydraulique critique i..
2. La longueur de la fouille pouvant étre considérée comme infinie par rapport a

sa Jargeur, calculer le gradient hydraulique moyen entre A et B pour d; = 14 m et
d; = 15 m. En déduire la valeur minimale de d; compatible avec la stabilité du fond

- de fouille,

On utilisera pour cela ’abaque de Davidenkoff (fig. 2).

3. Afin d’améliorer la stabilit¢ du fond de fouiile, on adopte pour d, la valeur trou-
vée précédemment, arrondie au métre supérieur, soit d, = 15 m.

a) Calculer le coefficient de sécurité par rapport a la rupture du fond de fouille (défini
comme le rapport du gradient critique au gradient moyen entre A et B).

b) Sachant que le coefficient de perméabilité du sable est k = 5 x 10~° m/s, cal-
culer le débit recueilli dans la fouille par métre de longueur.

4. Dans tout ce qui précéde on a supposé le sol isotrope. Que deviennent le coeffi-
cient de sécurité et le débit si le coefficient de perméabilité horizontal du sable est

ky = 8 X 107%m/s et le coefficient de perméabilité verticale k, = 5 x 107° m/s 7

5. Des études sur modeéles réduits ont montré que la rupture du ford de fouille résulte
du soulévement d’un élément de sol ayant pour section droite ABCD.

a} A partit du réseau d’équipotentielles de la figure 3, établi dans ’hypothése d’un
sol isotrope, représenter les variations de la pression interstitielie u le long de AD.
Déterminer graphiquement sa valeur moyenne u,, sur la longueur AD.

Loe
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b) Etudier la stabilité de élément ABCD {on négligera les forces de cisaillement
agissant sur AB et CD). Montrer que le coefficient de sécurité, défini comme le rap-
port de la résultante des forces stabilisatrices a la résultante des forces motrices, peut
se mettre sous la forme :

Fo Gl =7
Ahn vy

Ah,, étant la perte de charge moyenne entre AD et BC.
Calculer la valeur de ¥ et la comparer 4 ia valeur trouvée en 3. a).

6. On a négligé les forces de cisaillement le long de AB et de CD. Tustifier cette sim-

plication, ‘
20 m o
r 4
g* Y = | ? ~ nappe
me iy N i "
H | -Ridesn de palplanches
G| Rae
_’ B L
.
T
B
b
AR
Bable
4 T IT T T I T T I T T 7T T 77 777777777
Substratum impermeable

Figure 1.

COURBES OE DAVIDENKOFF

v
e S B e
TP Frr
s
8,
a“ !
T R S I TR T
LTTTE
T

PARDIT PLANEE PanallfifS INDESMIES -

AR par wmité B¢ longuter #r gaisi;

ENCEINTES  FEhmifs

Fouille_ronde oudle_casde
1ayan b gemi-te1d b
Duny ik gnp PERLLLES
USH (X3
[YSTR L]

[TSSTE 'Y i+
* ‘T&: [URSLN AT
(XN

Figure 2.
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Probléme n° 2 .
\\\ TASSEMENTS
i0m . .
;; P On considere le profil, avant travaux, représenté sur la figure 1. L'argile est suppo-
see saturée et normalement consolidée. Son indice de compression est C, = 0,20 et
| son indice de gonflement C, = 0,04
z '
i T Terrain Naturel
i
om ah = 10m i | 17 m sable 'y = 20 xym? .
| B P —
: - - - Y =18 x/md - -
~lam Argile - 3 o 48 _
| - _ - Yg = 27 kN/m - - -
. = = - = - = - &
8m o Origine P . . . . '
= coes i 6m _ Sable . y = 20 kn/m’
- | n B . R
1 Figure 1. ~

1. Caiculer, avant tous travaux, les contraintes verticales effectives en A, B, C.

~

2. Sur le graphique cedométrique (fig. 2), placer le point représentatif (désigné
par O) de I’état er B, ainsi que la courbe de premiére compression (correspondant
a C. = 0,2) et Ia courbe de déchargement (correspondant a C, = 0,04)

3. En vue de construire un immeuble de douze niveaux, on veut réaliser une fouille
de 5 m de profondeur. La nappe est rabattue si g

de sable a 1 m sous le fond de fouille, au moyen d’un puits traversant ces deux
couches.

a) Calculer le gonflement de I’argile en supposant que celle-ci ait le temps de se décon-
solider entiérement (on fera e calcul au point B, sans découper la couche d’argile).

&) Placer sur le graphique aedométrique le point représentatif (désigné par 1) de ’état
de sol en B, aprés ouverture de ia fouille,

¢} En décompression, on ac, = 1079 m%/s. Calculer le temps nécessaire pour obte-
nir la déconsolidation totale, supposée correspondre a T = 1,

3‘_\'\

4,07 . R .
sm o7 m 4. On admettra que chaque niveau a construire correspond sur le sol 4 une charge
répartie de 10 kPa. L’ouvrage ié i i i i

—_

de la nappe. Quel serait le tassernent final, toute consolidation terminée, du bati-
ment, la nappe restant rabattue ? (On admettra que I’indice de recompression est
identique & I'indice de gonflement.)

Figure 3.

Placer sur le graphique cedométrique le point représentatif (désigné par 2) de ’état
du sol en B, tout tassement achevé,

5. Aprés achévement du tassement, la nappe est relachée. Calculer le gonflement
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de Iargite ; aprés gonflement, placer sur le graphique cedométrique le point repré-
sentatif de I'état du sol (état 3).

6. Au lieu de construire entiérement I'immeuble sans modifier le niveau de la nappe,
on reldche celle-ci de 1 m dés gue Ion a construit un nivean. Calculer le tassement
final, toute consolidation terminée, du batiment. Placer le point représentatif de cet
état {état 4). i

7. Comparer les deux méthodes de construction avec les hypothé_se§ du ;Zmbléme.
L’état 3 correspond-il & un sol normalement consolidé ou surconsolidé ? Méme ques-
tion pour I’état 4.

14
Indice des
vides e
2l e H
fimns
F=L.] 15
oy
1]
4.2
4
2 500 1000 2000
5 10 20 30 4050 100 00 300  (kPa)
Figure 2.
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Probléme n° 3

OUVRAGES DE SOUTENEMENT

On se propose d’étudier un ouvrage constitué d’un remblai {sable propre
- 3.4 = g0 .

7a = 16 KN/m” ; ¢’ = 36°) retenu par un mur de souténement reposant sur une

couche d’argile de 6 m d’épaisseur et dont les caractéristiques sont données sur fa

figure 1.

1m
3ml sar1 g = 16 kn/m? i.m :
farle 0! = 36° ) v = 25 kn/m?
3 £ T.N % nappe
- - - - - - 1m - - T
- - — ¢ he - - T

Argile v o= 19 w/md N i»——-lz - -7

Ad T g = 27 kNym?

6m N - . -
Valeur au C. = 0,38 - - . - -
centre de £, = 2,9.107" Inz/s T T - -
la couche u'P = 37,5 kpa Tl b .
3 Sol drainant o - . L, L L e et e
° PR L - N * P ’ e To.
" . . . h - - - * .

Figurs 1.

1. Etude du remblai et du mur de soutenement

@) Déterminer pour la couche d’argile :

— Pindice des vides e ;

— les paramétres de résistance au cisaillement & court terme et 3 long terme.
On dispose pour cela de la valeur de la résistance i la compression simple
R = 120 kPa et de résultats de deux essais triaxiaux, Pon CD (o} = 40 kPa,

of = 140 kPa 4 la rupture) et Pautre CU avec mesure de pression interstitielle
(05 = 240 kPa, oy = 560 kPa et u = 80 kPa & la rupture).

) Etude du iassement de la couche d’argile

Le remblai de sable transmet uniformément dans toute la couche d’argile une
contrainte verticale due 4 son poids.

Déterminer :

— Pétat de consolidation de la couche d’argile au moment de I’édification du
remblai ;

— le tassement final de la couche d’argile ;

— le tassement obtenu un an aprés la mise en place du remblai.
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¢) Etude de la stabilité du mur

Calculer a court et & long terme les différentes stabilités du mur :

— au poingonnement, en tenant compte de 1'inclinaison et de l’clcentrement de la
charge (méthode de Meyerhof) ;

— au glissement sur la base ;

— au renversement autour du poiat D.

Les calculs de poussée seront faits par la méthode de Rankine. On ne tiendra pas
compte de la butée sur la face avant ED du mur.

Calculer le tassement final du mur en supposant que I’état des contraintes vertilcaies
dues au mur & tout niveau dans I’argile est le méme que celui appliqué au niveau
de 1a base du mur (niveau CD).

Commenter les résultats obtenus.

2. Etude de la stabilité du talus de déblai (fig. 2)

L’étude de stabilité devrait &tre faite en rupture circulaire. En premiére approxima-
tion on se limitera & ’étude de la stabilité le long de la droite XY. On admettra qu’a
la suite de l’ouverture de la founllc, les deplacements du massxf de sable sont suffi-

a} En définissant lecoefficient de sécurité F comme le rapport du cisaillement maxi-
mum au cisaillement mobilisé le long de XY, soit :

F = Tmee
7
calculer sa valeur & court terme.
b) Déterminer le diagramme des pressions interstitielles sur XY résultant, & long
terme, de I’écoulement dont le réseau est représenté sur la figure 2.
En déduire le coefficient de sécurité 4 long terme.

e 6 m —

T al
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Prabléme n° 4

FONDATIONS SUPERFICIELLES ET FORCES DE POUSSEE ET BUTEE

On se propose de construire sur versant une route dont laplate-forme a une largeur
de 16 métres (fig. 1).

L 16 m

8 = 20 [ . 7/5 m
. L c
. ~. - ¢=40" . | .

~ .
: LN 19"“/'“” Massif en
. $'= 40° , .*\

- ‘- Terre Armée
= ~ . °
Y= 19 XN/n3 . . S~ 8 m
: . ~
, L BN
Ll _ =
. Tm
b e
Figure 1.

Le sol de fondation et ie remblai sont constitués du meme sable d’angle de frotte—
ment interne ¢’ = 40°. La pente du versant est 8 =

Pour soutenir le remblai, deux solutions sont envisagéa !
— un mur cantilever en béton armé de 8 m de hauteur (fig. 1). ;

~— un mur en Terre Armée de 7,5 m de hauteur,

1. Etudier la stabilité du mur en béton armé :
aj ay, renversement ;
b) au glissement de la semelle sur sa base ;

¢j au poingonnement, sachant que, la fondation étant sur versant, la capacité por~
tante peut &tre exprimée sous la forme :

1 ,
Amax = '2“ vB NTiy K @

ot B’ est la largeur réduite due & ’excentrement de la charge, K (8} = (l - —i—)z

un coefficient minorateur fonction de I'inclinaison & de la charge par rapport a la
verticale, et Nyiy le coefficient de capacité portante pour une fondation sur talus

Sol drainant

Figure 2.

4 N 1 1 P Y
donne par le graphique de Ia figure 2.

2. Vérifier la stabilité du mur en terre armée au poingonnement du sol de fondation.
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-— L]
Fondalion superficieile &
en plerne pente 5
: //
]
?
N A
Fondations sur talus 0% /
Coefficients de capacité portante %
(Costet et Sanglerat) ¢
« Cours de mécanique des sois » az
o ut El &
Figure 2.

Probiéme n® §
STABILITE DES PENTES

On envisage de tailler une tranchée dans un site dont la pente est tg3 = 0,15.

Les sondages ont mis en évidence une couche de limon de 6 métres d’épaisseur comptée
verticalement reposant sur couche d’argile plastique de faible épaisseur et surmon-
tant une couche d’argile raide. Le site est le siége d’un écoulement dont la surface
libre, située 1 métre sous le terrain naturel, est paralléle a Ia pente. La nappe est ali-
mentée par un massif calcaire trés fracturé en amont.

Compte tenu des conditions d’alimentation en eau, on admettra que ce régime se
maintiendra aprés 1'ouverture de la tranchée, réalisée a une pente de 1/1.

On se prosose d’étudier ’éguilibre du massif ABCD de limon (¢f. figure ci-aprés).
1. Calculer la pression interstiticlle au niveau de V'argile plastique.
2. Quel est le gradient hydraulique de ’écoulement ?

3. On rappelle que la poussée d’écoulement est dirigée suivant 'écoulement et vaut
iy, par unit¢ de volume.

En supposant que le massif calcaire ne transmet pas d’effort, déterminer les forces
agissant sur le massif ABCD. En déduire la composante tangentielle des efforts sui-

126

vant DC. Le poids volumique du limon est v = 19 kN/m® ; on fera deux calculs :
I'un en contraintes effectives, I’autre en contraintes totales.

4. Des essais de laboratoire sur des échantillons prélevés dans la couche d’argile ont
donné les paramétres de résistance au cisaillement ¢ = 5 kPa, ¢’ = 18°,

De quels types d’essais s’agit-il ? Calculer le coefficient de sécurité vis-a-vis d’un glis-
sement p(:a;l dans la couche d’argile plastique ; quel serait la valeur de ce coefficient
sic’ =07

5. Un systéme de drainage par drains subhorizontaux forés jusqu’au massif calcaire
abaisse la nappe jusqu’en DC. Quelle est la nouvelle valeur du coefficient de sécurité ?

Massif calcaire

. Argile raide

10 m
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Corrigés des problémes

Corrigé du probléme n° 1

HYDRAULIQUE DES SOLS

1. La notion de gradient hydraulique critique est généralement associée a celle du
phénomene de renard en fond de fouille. Dans ce cas, ’écoulement de sortie peut
etre assimilé en premiére approximation a un écoulement vertical ascendant et la
contrainte effective dans le sol vaut :

¥

& =y — yu — i)z

Elle s’annule pour i = i, = T T Ve

Yw Foids Volume_"
i
Cela donne : o
Yo+ oy [ B 1 AL
y = W _ Ya solide 1 Ta
v Ys s
Yd -2
yo= st yw - O — va) Figure 1.
¥s
va = 16 kN/m?
% = y = 20 kN/m’

v = 27 kN/m®

et =1

2. On se sert pour la détermination du

gradient hydraulique moyen entre A et B
de Pabaque de DavidenkofT.

T, = 25m T, = 1S m b=10m %=1,5

d'ou :
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i
d & & h, = AH % iar = by
d T, i % T: : : b + ¢ e da
Mm |05 107 ]{4m | 027 | 0,86 4,45 m 1,11
15m | 0,6 1,14 | Sm | 0,33 | 0,96 4,6 m 0,92

La valeur minimale de d, compatible avec la stabilité de la fouille est la valeur d;
pour laquelle i5g = i.. Les valeurs de i,p trouvées pour d, = 1dmetd, = 15m
encadrent la valeur i.. Par interpolation linéaire (fig. 2) on trouve :

d, = 14,6 m

0,92 ] 1,11 “aB

Figura 2.

3. Pour d; = 15 m on obtient :

a) coefficient de sécurité :

{-‘=_1_=__=L=1,09
i, 0,92
kAH 5 x107% x 10

=24 x 1074 m*/s.m

b} débit : =
) débit = by + 1,14 + 0,96

=24 % 107* x 3 600 = 0,86 m’/h.m

4. Lerapport du coefficient de perméabilité horizontale au coefficient de perméabi-
lité verticale est :
-4
k _ 8x10 =16
k. 5 x 10”
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L’équation de Laplace devient : i *-‘:;k
L &h #h _
" =
axt Vay
Si l'on opére le changement de variable X = x, Y = % Y,
h
2 H
on obtient : 4 hz + a‘hz =0
3 X 3Y

On se raméne ainsi 4 Iétude d’un écoulement en milieu isotrope en réduisant les dimen-
sions horizontales du domaine d’écoulement initial dans le rapport :
k, _ 1

ky 4

les dimensions verticales demeurant inchangées. Ceci revient dans le cas présent &
adopter pour la demi-largeur de la fouille la valeur :

b = .l_O =25m
4
On a alors : T, =6
b
d 4, b2 : h,
d d —— | ¢ | by = AH g = %
I T, & 3 T 6+ 6 d
15m 0,6 1,14 + 5m{ 0,33 | 24 6,8 m 1,36

a) Coefficient de sécurité ;
O S Y 21
iag 1,36
I1y aura vraisemblablement rupture du fond de fouille par renard (on verra en effet
plus loin que la formule F = i“_ donne des valeurs pessimistes du coefficient de
de sécurité). 'aB

b} Débit : si le fond de fouille était stable (par exemple, si le sable était plus dense),
le débit collecté serait :

q=_KAH aveck = +/k, . k, = 2 x 107" m/s
&+ ¢
_2x 107 x 10

= 5,65 x 107" m¥/s.m
1,14 + 24

= 5,65 x 3600 = 2 m*/h.m
L’anisotropie du sol a pour effet de diminuer la sécurité et d’augmenter le débit,
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5. aj) Les valeurs a de la pression interstitielle le long de AD se déduisent d!s valeurs h
de la charge hydraulique (relevées directement sur le réseau des équipotentielles) par
I'intermédiaire de la relation :

u =y, (h = zpp) = 7 (b + )
La valeur moyenne de la pression interstitielle le long de AD est u, = 82,5 kPa
(fig. 3).
b) L'élément ABCD sera stable si son poids total équilibre la résultante des pres-
stons interstitielles agissant sur AD :

puisque z = — S m.

dy ¥ > uy
avec Un = (g — Zap) ¥w = (b + d2) v
hy, étant Ia valeur moyenne de la charge hydraulique le iong de AD.
Mais hge = 0 donc Ahy, = hy
. Uy = (Ahy + do) vy
d’ol dy (v = vw) > Abg vy

Le coefficient de sécurité peut donc se mettre sous la forme :
Fe G- v
Ahm Tw
Application numérique

Ah, = Mm 4, — 82,5/10 - 5 = 325m
Fw
F=_ =15
3,25
Cette valenr est beaucoup plus forte que celle trouvée en 3° 4. Ii s’ensuit que
P’expression F = JL— donne une valeur pessimiste du coefficient de sécurité.
. fan .
6. Les forces de cisaillement qui s’exercent sur AB et CD sont des forces stabilisatri-
ces. Par ailleurs elies sont pratiquement nulles au moment de la rupture. En effet,
enun peint M de AB cu CD la contrainte de cisaillement s’opposant au soulévement
est, a la rupture :
T = o 8¢’

oy, étant la contrainte normale effective agissant en M sur AB.
& étant I'angle de frottement interne du sable.

Mais o}, reste inférieure 4 la contrainte verticale effective ¢, au point M comme on
peut le voir sur le cercle de Mohr.

o} étant pratiquement nul au moment de la rupture, il en est de méme de oy, et par
conségquent de ».

L’expression du coefficient de sécurité est donc correcte lorsque celui-ci est faible.
Elle donne des valeurs légérement pessimistes lorsqu’il est élevé.

S U AL

A 05m 05m ©.5m 0,5m 6,5 m D

Figure 3,

Corrigé du probléme n° 2

# TASSEMENTS

1

1. La contrainte verticale effective est obtenue en enlevant de la contrainte verticale
g - u}:

totale correspondant au poids des terres la pression interstiticlle (o =
gy = 7 %X 10 = 70 kPa
dy=T0 + (18 - 10) 2
o'c= 86 + (18 - 10) 2
2. En abscisse o'p = 86 kPa.

En ordonnée, e, calculé (I'argile étant saturée) i partir Jde :
1 1

Wy = (“““ - ‘—“) Yw
] Ts

1 +eg=2X = 12,7 kN/m?

= 3 Yd m

g = 1,12
(voir graphique cedomeétrique de la figure 1),

]

86 kPa
102 kPa

T = ra (14 W)
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3. En B, contrainte effective initiale o’p; = 86 kPa.

Etat final :
o =2x20+2x 18 =7T6kPa
u; = 30 kPa
ot = 46 kPa
h, . C ot 400 x 0,04 46
Ahy = —o i, —f)=—-———1—=—23m
o= T e, (o; 2.12 86
Ae = (1 + ey Bhe -~ 001
hO
e = 1,12 + 0,01 = 1,13
T =L & T =1 ¢ = 1072 cm?/s
H H = 200 cm (drainage sur les deux faces)
—~1 = 4.107%s = 46 jours
e T
1,15 <1 )
[ 4 U I
\'!-
11 = 4
- H
TH
1,05 -
N
N
1
s 10 20 30 4050 700 200 300 500 1000 zoucp(kpa)
Figure 1.
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4. Contraintes finales :

og =

Ug =

o

_10X 12 o5 kpa

batiment

2 %X 184+ 2 x 20+

30 kPa
196 — 30 = 166 kPa

Cette contrainte effective est plus élevée que Ia contrainte effective avant tous tra-
vaux. Le tassement se décompose donc :

— en un tassement de recompression correspondant au passage de ’état 1 & ’état
0, égal, d’aprés la troisiéme question, 4 2 cm ;

—— en un tassement de premiére compression correspondant au passage de Iétat

a Iérat 2.
opy = 86 kPa
oy = 166 kPa
ab = Mo Coyp ohp _ 00X 0,20 166 _ y5g .
1 +e, oho 2,12 86
Tassement total du batiment : 10,8 + 2 = 12,8 cm.
o= - (1 + ey = 106

o

5. La contrainte totale ne varie pas : Ao = 0.

La pression de ’eau augmente de Au = 60 kPa.

Done Ad’
al
9

Ah

€

= Ag — Au = — 60 kPa

166 kPa
166 — 60 = 106 kPa

= hy . C 1 106 _ 400)(_0,04 1 196
1+ e, 166 2,12 166
= - 1,5cm
1,5

1,06 + —= x 2,12 = 1,07
400

6. Contrainie totale finale en B, comme dans la question 4., soit 196 kPa.

Pression de 'ean u

= 90 kPa
of = 196 — 90 = 106 kPa

Le tassement se décompose en :
— tassement de recompression correspondant au passage de Fétat 1 4 1’état 0,

égal & 2 e (¢f” 3.)

— tassement de premiere compression correspondant au passage de Pétat 0 4

I'état 4
Ah

h, . C, I 106 _ 400 x 0,20 ; 106
1+ e 26 2,12 86
3,4 ¢cm

Tassement total = 2 + 3,4 = 5,4 em



e = 1,12 —

34 x 2,12 1,10
400

7. Dans le premier processus de construction, le bitiment tasse de 12,8 cm, puis gonfle
de 1,5 cn. Avec le deuxiéme processus de construction, il tasse de 5,4 cm.

Ce dernier processus est évidemment préférable.
Etat 3 = sol surconsolidé.

. Etat 4 = sol normalement consolidé.

Corrigé du prabléme n° 3

OUVRAGES DE SOUTENEMENT

1. Etude dn remblai et du mur de souténement

a) L'argile est saturée et 'on a done :

Poids Volume
y = s Rl
1 +e¢ vy Eau e
et
e= =7 =089 s Solide L
T Y

« Paramétre de résistance

— A court terme : ¢, = L

— 4 long terme, on trace les cercles de Mohr en contraintes effectives :

T
1 P v 28°

Essal CU avec mesure
.1

e
Essai CD
£ = B kPa : N N
0 40 00 140 160 200 300 400 48.0 ,
a3* a4 o'3 o'y °

Figure 1.

On détermine graphiquement : ¢’ = 8 kPa

Analytiquement : | ¢’} —

¢:= 28°
o3 — (o1 + opsing’ —2¢ cosd’ =0
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lo* — o3* — (o}* + o}*)sing’ —2¢" cos ¢’ =0
Fob s < SL 0= (6 = o) (480 - 160) - (140 - D)
G r o (@ + o9 480 180 — (140 + 40)
- 220 | 57
460
¢’ = 28,55 degrés
et 20 cos @’ = (480 — 160) ~ (480 + 150)% = 13,913

b) Etude du tassement de

¢ = 7,92 kPa

Ia couche d’argile

Contrainte effective au milieu de la couche d’argile avant mise en place du remblai
ou avant toute consolidation :

oy =

Le 50l est surconsolidé.

3 x 9 =27kPa < g, = 37.5kPa

Le tassement final de la couche d’argile sous 3 m de remblai (Ag = 3 X 16 = 438 kPa)

vaut

ah, = h, — Ce

1+

g Pt fo _ o 038, 75

& a 1,89 375

g —— = 036m

Le facteur temps T, vaut pour 1 an et avec drainage vers le haut et vers le bas

(donc H = h,/2j:

T, =

¥

of _ 29.1077 x 3,15 . 10%7 _
u’ 9
On en tire le degré de consolidation ; U = 93 %.

Le tassement aprés 1 an est donc :

CC

Ahygy = By e
1+ e,

Ig

o, + Udco

=6.
% 1,89 3.5

0,38 1 27 + 0,93 x 48

= 0,34 m

Apres 1 an de construction du remblai, le tassement résiduel sera de 2 cm.

¢) Stabilité du mur

Les forces 4 considérer sont les forces de poussée des terres 4 ’arriére du mur (forces
horizontales selon Rankine) ainsi que le poids propre du nur. On notera que les pres-
sions interstitielles de part et d’autre du mur s’équilibrent.

Calcul des forces de poussée

® Dans le sable, & court comme 4 long terme :
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g =K,.q avec K, = tg’ (—;L - %) =026¢t (o))a = 0

(o) = 3 X 16 x 0,26 = 12,5 kPa
* Dans l'argile :

~— dcourtterme: o, = o0, — 2¢,
(oy)p = 48 — 120 = — 72 kPa
(on)c = 48 + 19 — 120 = — 53 kPa

Ces contraintes sont négatives ; on n’en tient pas compte (elles signifieraient des trac-
tions : on peut alors considérer que seule la pression interstitielle s’applique des deux’
cbtés de la semelle, dans I'argile) ;

— & long terme :
» 3 ¢l [ 7 ¢ > L ¢’
= gt LY -2 tg{ ~ - 2
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L’excentrement du poids est e, vers la gauche, tel que :
eyW = Wie, - Wye, — Wye

100 x 0,5 — 25 X 0,5 - 37,5 x 0,33 _ 25§

i62,5 162,5
Le poids est & déjauger pour les calculs a long terme.
Danscecas: W’ = W — U = 162,5 — 2.1.10 = 142,5 kN/m
L’excentrement ey devient :

IWe ~UXx0 25

ey = = =0,175m
W 142,5

soit © ey = = 0,15

avec g (1 - —?:) = 1g (45° — 14°) = 0,6 Stabilité au poingonnement :
¢ 2 — A long terme :
ot tg? (% . % ) = 0,36 Le mur est soumis & des forces horizontales et des forces verticales.

On obtient : (op)g = 48 x 0,36 — 16 x 0,6 = 7,68 kPa
(0)c = 57 x 0,36 — 16 x 0,6 = 10,92 kPa

Le diagramme le plus défavorable (a long terme) ainsi que les forces résultantes et
leur point d’application sont donnés par le diagramme de la figure 2 :

H =F + F, + F; = 28,05 kN/m
W’ = 142,5 kN/m
L’inclinaison est 6 = 11° { Arcig H
. W’
L’excentrement est e (vers la droite) tel que :
Wi +ew) =Fd +Fyd; + Fidg
18,75 x 2 + 7,68 x 0,5 + 1,62 x 0,33
142,5

La pression limite est, selon Terzaghi et Meyerhof :

e =

- 0,175 = 0,12 m

Fy = 18,75 K§/m 1 e3 Qim = -;—7’ (B - 2e)N* + ¢ N* + gy Ng*
-1 e
DAl b avec : N,* = 048N, (¢) = 0,48.16 = 7,7
a'y = 12,5 kpa .68 kPa I \el 4, N* = 0,78 N, (¢°) = 0,78.32 = 25
Fp = 7,68 fkx/m b2 o () ¢ . Ng* = I Ng(¢) =118 =18
£ - o1 A B dol: gim == 9. 176X 77 + 8 X 25 +9x 18 =423 kPa
10,92 &3] ¢ o © . .
et Quam = 2 J0 4 g3 = 147 kPa
Figure 2. 2 3 do

Poids du mar

Le poids volumique du béton est v = 25 kN/m’.

w_=w1+w2+w3=25(1x4+1x1+%xx)=162,5kwm

(gy = 9 kPa. On ne tient pas compte du remblai, qui n’est situé que d’un seul cdté).
La charge admissible est dong de :

Qidm = Yaam (B — 2 €) = 147 x 1,76 = 259 kN/m
La stabilité au poin¢onnement a long terme est assurée.



138

— A court terme :

H = F, = 18,75 kN/m
W = 62,5 kN/m

H
8§ = Arctg — = 6,5°
£y

e =181 X2 415 - 0,08m
162,5

Qi = 0,87 X 57¢, + 1 X g5 = 4,96 x 60 + 19 = 317 kPa
Guim = _———qﬂm; % 4 g, = 118 kPa

e Quim = (B — 2€) Quym = 1,84 x 118 = 217 kN/m

La stabilité A court terme est également assurée.

Stabilité an glissement sur la base

Les forces de poussée horizontales ont tendance 2 faire glisser le mur sur sa base.
La stabilité au glissement est assurée par la résistance au cisaillement du sol sur Ia base.
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- a long terme,
142,5 x 1,173
18,75 x 2 + 7,68 x 0,5 + 1,62 x 0,33

— & court terme,
_ 1625 x 1,15 _
18,75 x 2

Calcul du tassement du mur
On considére la couche d’argile de 5 m d’épaisseur soumise a une surchage de :

U L 145,5

-9 = 62,25 kPa
B

Le tassement final est :
C, e ot AT _ g 0,38 e 3,5 x 9 + 62,25

e = 0,40 m
1+ e, op 1,89 37,8

Ah = h,

Le tassement du mur, bien que n’intéressant que 5 m d’argile, est plus important
que le tassement du remblai. Chacun des tassements a été calculé indépendamment
de Tautre, ce qui est « artificiel ».

— A long terme, on sait déji que cette stabilité est assurée puisque —= “;' = 2,74
tg
et que I’on dispose en plus d’une cohésion.
H = 28,05 kN/m
Tpae = Wtgd' + B = 142,5t2 28° + 8 x 2 = 91,8 kN/m

et le coefficient de sécurité au glissement est :

Le coefficient de sécurité au glissement sur la base est généralement pris égal & £,5.
La fondation est donc ainsi surdimensionnée pour la stabilité au glissement 3 tong
terme. 11 en est de méme a court terme.

— A court terme :

H = 18,75 kN/m
Toe = € X B = 60 x 2 = 120 KN/m
etF = Tmax o 120 _ ¢4

H 18,75

Stabilité au renversement

On sait déja que la stabilité au renversement est assurée puisque la résultante des
forces appliquées passe dans le tiers central (e < %)

Caleulo le coefficient de sécurité au renversement autour de D :

L w (—- + ew)
F = imoment résistant/D _ 2

moment moteur/D ZFd

En conclusion, ce mur poids a une stabilité largement assuree 4 cou a

On notera cependant que les tassements prévus sous ’ouvrage sont relativement
importants. ;

2. Etude de la stabilité du talus de remblai

aj Stabilité & court terme

Figure 3.

Faisons le bilan des forces s’appliquant au massif X’XY.

La poussée le long de XX’ est égalea F, = 18 kN/m a court comme a long terme.
Le poids de 'ensemble P se compose :

— du poids du mur W = 162,5 kN/m

— du poids du sable W, =6 x 3 x 16 =288 kN/m

—- du poids de Fargile W, = Xx19%X5x9—19x2x1=385kN

1
2
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d’o P=W+ W, + W, = 840 kN/m
La composante T de cisaillement le long de XY est :
T=FcosB + Psing
avee B8 = 20° T = 305 kN/m
Le cisaillement maximum le long de XY vaut 4 court terme :
Tow = XY . ¢, = 15 % 60 = 900 kN/m

La stabilité du talus de déblai est assurée avec un coefficient de sécurité voisin de 3
(Trnax’ 1.

b) Pressions interstitielles le long de XY et stabilité 2 long terme
L’origine des cotes est prise en B.
Les pressions interstitielles sont nulles en B et D, d’oi :

hy =0 et hp = 1m

La perte de charge entre B ¢t D est donc de | m et la perte de charge entre deux
équipotentielles est de 0,25 m (4 équipotentielles entre B et D), d’oa :

by = hg = - 0,25m wuy, =, (hy — 2 = 10(— 0,25 + 1,3) = 10,5 kPa
ha=h =-05m uy=10(-05+ 19 = 14kPa

ho=he = —0,75m  uy = 10(— 0,75 + 2,4) = 16,5 kPa

By =hp=-1 m uy =10(-1+28) = 18kPa

By =hp = - 1,25m  u; =10(— 1,25 + 3,7) = 24,5 kPa

enXetetY:u=0

Figure 4. Diagramme des pressions interstitieles u (kPa)

Stabilité 4 long terme

A long terme : Tmax = N tg ¢° + ¢" XY

avec N =N-U

U est la résuitante des pressions interstitielles normales 4 XY.
N est la résultante totale normale 3 XY : P cos § — F, sin B.
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On trouve N = 783 kN/m R
et U 190 kN/m (surface du diagramme des pressions interstitielles u)

= 59312 28° + 8 x lS=435kN/metF:%= 1,43

I

ol Toax

La stabilité du talus de déblai est donc nettement critique a long terme.

Corrigé du prabléme n® 4
FONDATIONS SUPERFICIELLES ET FORCES DE POUSSEE ET BUTEE

1. Etude de la stabilité du mur en béton armé

[
-
Qw
Ll

z
~

2

w

Figure 1.

a) Stabilité au reaversement

La poussée s’exergant sur la face arriére fictive ae”” du mur est calculée par la méthode
de Rankine :

¢ = 40° K, = 0,22

Poussée : P, = % x 19 x 0,22 x 8 = 134 kN/m

Doa la valeur du moment de renversement par rapport au point b} :
M, = 134 x .2_ = 356 mkN/m

Le moment résistant dii au poids du mur et du remblai situé au-dessus est donné
dans le tableau ci-aprés.

Surface Pojds Poids W Distance Moment .
P “’('l‘c';l"f‘?n‘ﬁj V1 (Nm) (3:]’) {tkN/m)
[ee”fe] 1,8 x 7 = 12,6 19 239 11 742
[ec’ed] 04 x 7 =28 25 70 2 140
[abef] 1 x4 =40 235 100 2 200
W = 410 kN/m M, = 1082 mkN/m
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La valeur du coefficient de sécurité vis-a-vis du renversement est :

Cette valeur est admissible puisque ’on doit vérifier Fy > 1,5.

b) Stabilité au glissement
L’effort maximal s’opposant au glissement sur la base vaut :

P, = Wtg¢ = 410 x 0,84 = 354 kN/m.
D’ol ia valeur du coefficient de sécurité par rapport au glissement :

valeur qui est acceptable.

¢) Stabilité au poinconnement

La contrainte limite sous la semelle, qui serait qp,x = % ¥B N, dans le cas d'une

charge verticale centrée sur une semelle reposant sur un sol horizontal, doit étre réduite
pour tenir compte :

1° de Pexcentricité de la charge ;

2° de Pinclinaison de Ja résultante des charges ;

3° de la pente du talus devant Ia semelle.

D’oir Ia formule générale :

1 ., 8\
Qmax = ? B’ Ny, X <1 - ;)
ot B” = B — 2e¢ est la largeur réduite (effet de I’excentricité)

2
(1 - %) est ta réduction due a linclinaison de la charge,

et Nﬂ,,-w tient compte de ’effet de talus.

® Cualcul de Pexcentricité e :

La résultante des moments par rapport a b) vaut @
IM' = 1082 — 356 = 726 mkN/m
726

d’olr : e=2-—"==022m B =B-2e=35m
410
* [nclinaison de la résultante :
tgs = Lo = 134 _ g3 5= 18° 1-2Y <03
w 410 [

* Coefficient de capacité portante pour une fondation sur talus :
¢ = 40° B/¢ = 0.5 N, =32
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® Contrainte limite :
P % % 19 x 3,5 x 32 x 0,3 = 327 kPa
* La contrainte moyenne sous la semelle valant Quoyen = ;4%% = 115 kPa, le coef-

ficient de sécurité au poingonnement a pour valeur : F = %%-‘5]— = 2,8.

Nota : on peut constater que, par cette méthode de calcul, les diverses corrections
réalisées réduisent trés sensiblement la charge limite.

Sans réduction :

=%x19x4x110=4180kPa

Qmax

Quax = B X Qnax = 16 720 KN/m
Avec réduction :

Qpax = 327 kPa
Quax = B X Qpax = 1 160 kN/m

Le coefficient de sécurité au poingonnement est un peu faible ; aussi est-il nécessaire
d’élargir un peu le talon du mur,

Prenons une largeur de talon de 2,10 m (largeur B de la semelle de 4,30 m) ; avec
les mémes notations qu’en 1., nous obtenons :

Bras de levier/ Moment

2 3
Surface (m?) ¥ (kN/m’) | W (kN/m) au point B (m) | (N.m/m)
fo e fe] 2,1 x 7 =147 19 280 3,25 910
[c ¢ edl0dx7 = 28 25 70 2 140
[abef] 1 x43= 43 25 107 2,15 230
W = 457 kN/m My = 1280 mkN/m

EM' = 1280 — 356 = 921 mkN/m

d’on l'excentricité :

e=215 -2 _o15m B =430 - 0,30 = 4,00m
457
5 =134 _ 0202 5 = 16° (1 - i)z =036
457 ®

La nouvelle contrainte limite vaut :

G =%xl9x4x32x0,36=438k1’a

i)
Gooren = i: = 114 kPa
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F = ﬂ = 3,84 valeur acceptable

114

On constate qu’un faible élargissement du talon de la semelle a un effet trés favora-
ble sur la stabilité au poingonnement.

2. Etude de Ia stabilité du massif en Terre Armée

7.5 m
Figure 2.
Etude de la stabilité au poingonnement : &' oir -
Poussée P, = % X 19 % 0,22 x 7,5 = 118 kN/m
2.

Poids du massif : W = 7,52 x 19 = 1 070 XN/m

* Inclinaison de la résultante :

g6 = —B . g1 5= 6° 1-5Y <om
1070 [
* Excentricité : -
118 x 5 _
e=— 3 <025m B =75 - 055 =69m
1 070 —_
* Contrainte limite : —
qma,z:%x 19 x 6,95 x 32 x 0,72 = 1 530 kPa P
® Taux de travail :
1 070
.= 22— 154 kPa
Ao 6,95
La stabilité se trouve largement assurée. u
o
o
F

Corrigé du probléme n® §
STABILITE DES PENTES

1. Les lignes de courant sont paralléles 4 la pente et les équipotentielles sont norma-
les aux lignes de courant.

Figure 1.
hg = hg: = 2zg, puisque u = 0 & la surface libre
hy = BB 4 7
Yw
U = vu (25 — 75) = 74 EE' c0os § = 10 x 5 x cos® §
ug = 48,9 kPa
j=te—he _ e~ _gng
BE'F EF’
i= 0,15

3. Les efforts agissant sur le massif sont, si on raisonsne en contraintes totales :

le poids du massif P (poids total) ;
1a résultante de la pression interstitielle U le long de DC.

Si on raisonne en contraintes effectives, il faut considérer :
le poids effectif P* du massif (égal 2 P diminué de Ia poussée &’ Archimede) ;
1a force d’écoulement iyy V = F (V volume soumis a I’écoulement).

% (AB + CD) 4h

%(10 410} % 19 X 6 = 1140 KN/m

48,9 x 10
0,989

u.CDh = = 494 kN/m

%(AB + A'B) 4 X cos B + %(A’B’ + CDyy' % 5 X cos

10x 19 +10 X 9 x 5
640 kKN/m
iy, V = 0,15 x 10 x 10 x 5 = 75,0 kN/m
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Figure 2.
R = F + P’sin = 171 KN/m R, = Psin g = 171 kN/m
R, =P cosf = 633 kN/m R, =Pcosf-U-~= 633 kN/m

On vérifie bien que les deux approches conduisent aux mémes efforts R (ou R) agis-
sant sur le massif de limon ABCD.

4. La détermination des caractéristiques intergranulaires peut s’effectuer soit par :

. _ des essais consolidés-drainés {u = 0atout instant} ;

— des essais consolidés-non drainés avec mesure de u.

La force de résistance au cisaillernent mobilisable le long de CD est :
T=c x CD + Rytgd
T = 256 kN/m

Le coefficient de sécurité vaut :

F=1 =150
R,

Cette valeur est juste acceptable.

Gie? =0, T =206 kN/metF = 1,20 ; cette valeur est trop faible. Méme si la rup-
ture suivant ce mode est improbable, des déformations importantes seront subies

par le talus.

5. Dans le cas d'un drainage, u = 0. On trouve R, = 1127 kN/m, et, méme avec
une cohésion nulle, le coefficient de sécurité est largement acceptable : :

C’ = 0 F = 2,14
¢ = 5kPa F=24)
té quant & 1’existence ou non d’une faible cohé-

Cette solution supprime toute ambigui
sion intergranulaire et devrait 8tre recommandée lors de 'exécution de la tranchee.

&

L ittt T e e v e A AL



