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La géotechnique est I'ensemble des activités liées aux applications de la
mécanigue des sols, de la mécanique des roches et de la géologie de I'ingénieur.

La géotechnique s'appuie principalement sur deux sciences :

« la géologie qui retrace I'histoire de la terre, précise la nature et la
structure des matériaux et leur évolution dans le temps,

« la mécanique des sols et des roches qui modélise leur comportement en
tant que déformabilité et résistance des matériaux.

Domaine d'application

La géotechnique joue un role essentiel dans I'acte de construire pour tous les
travaux de batiment, de génie civil et d'aménagements. On peut citer :

« les fondations des ouvrages : batiments, ponts, usines, silos...
« les ouvrages de souténement

« la stabilité des pentes naturelles et des talus

« les terrassements : routes, autoroutes, voies ferrées...

*les V.R.D. et chaussées

« les tunnels et travaux souterrains

« les barrages et notamment digues et barrages en terre

« les ouvrages fluviaux, portuaires et maritimes

« I'hydrogéologie et la protection de I'environnement

Les sols
- supportent des ouvrages fondations superficielles, fondations profondes
niveau
d'assise
niveau
d'assise
ancrage
ancrage. .
niveau
d'assise
ancrage
fondations fondations semi- fondations profondes
superficielles profondes (puits) (pieux et micropieux)
(semelles
Les sols
- supportent des ouvrages fondations superficielles, fondations profondes

- sont supportés par des ouvrages murs de souténement, rideaux de palplanches

géotextile

mur de
souténement

Va évacuation d'eau
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Les sols

- supportent des ouvrages fondations superficielles, fondations profondes
- sont supportés par des ouvrages murs de soutéenement, rideaux de palplanches

Mise en ceuvre des batardeaux.

Les sols

- supportent des ouvrages fondations superficielles, fondations profondes
- sont supportés par des ouvrages murs de soutenement, rideaux de palplanches

- sont des ouvrages remblais, digues, barrages
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o du toit des cavités

Cavités naturelles
ou artificielles

Enseignement de la géotechnique

. . - Mécanique des sols |
3¢ année Géotechnique | Géologie

| (30hCM;15hTD ;14 h TP)

|

Batiments et Ouvrages Génie climatique
4¢ année Géotechnique Il Géotechnique |l
souténements, fondations, stabilité souténements, fondations
25hCM;25hTD 10hCM;10hTD

Géotechnique Il

applications
10hCM;10hTD

5e année Projets| ~0uvrage
- batiment

- projet tutoré
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Géotechnique || 2uv (30hCM;15hTD ;14 h TP)

Mécanique des sols | (16,25hCM;15hTD; 14 h TPM.Cyr
Acquérir les connaissances fondamentales concetaant
propriétés physiques, hydrodynamiques et mécanidgesols
Chapitre 1 - Propriétés physiques des sols

Chapitre 2 - Hydraulique souterraine

Chapitre 3 - Tassements

Chapitre 4 - Résistance au cisaillement — essais de laboratoire

Géologie (appliquée) (13,75 h CM)M.Cyr

Acquérir les connaissances générales de géolodesdt un ingénieur civil
Chapitre 1 - Structure du globe terrestre

Chapitre 2 - Pétrographie

Chapitre 3 - Stratigraphie

Chapitre 4 - Tectonique

Chapitre 5 - Mesures géophysiques

Chapitre 6 - Procédés de reconnaissance mécaniques
Chapitre 7 - Cartographie

Chapitre 8 - Génie parasismique

Chapitre 9 - Travaux souterrains et tunnels

Chapitre 10 - Carriéres et gravieres

Géotechnique Il

Mécanique des sols Il 20hCM ;20 h TD ; 8 h Projet
Application de la mécanique des sols au calcul |,
Batiments des souténement, fondations et ouvrages en te“]njtaerau

et Chapitre 5 - Rupture des massifs semi-infinis
Ouvrages Chapitre 6 - Les ouvrages de souténement
Chapitre 7 - Les fondations superficielles
Chapitre 8 - Les fondations profondes
Chapitre 9 - Stabilité des pentes

Mécanique des sols Il (10hCM; 10 h TD)
Application de la mécanique des sols au calcul
o des souténement et fondations M.Cyr
_Gen_|e Chapitre 5 - Rupture des massifs semi-infinis
Climatique Chapitre 6 - Les ouvrages de souténement
Chapitre 7 - Essais in situ (résistance au cisaillement)
Chapitre 8 - Les fondations superficielles
Chapitre 9 - Les fondations profondes

Géotechnique I

Ouvrages de réference ~
ad |
Mécanique des sols Il QZ/

» Fondations et ouvrages en terre &l1.), Gérard Philipponnat, Bertrand
Hubert, Eyrolles, Paris, 1997.

« Calcul des fondations superficielles et profondexyd® Frank, Presses de
I'Ecole nationale des Ponts et Chaussées, 1999

» Régles techniques de conception et de calcul delfions des ouvrages de
génie civil : fascicule n_ 62, Eyrolles, Paris, 299

Evaluation G
- examen 100%
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Mécanique des sols |

Chapitre |
Propriétés physiques des sols

Chapitre I
Hydraulique des sols

Chapitre Il
Déformations des sols

« Chapitre IV -~
Résistance au cisaillement des sols

Chapitre IV
Résistance au cisaillement des sols

Objectifs de ce chapitre

* Représenter les états de contraintes dans les sols

« Etudier la résistance au cisaillement des sols a partir
d'essais en laboratoire

« Evaluer le comportement des sols a court et long terme

Chapitre IV
Résistance au cisaillement des sols

1- Notions élémentaires sur la rupture des sols

2- Rappels sur les contraintes - conventions

3- Cercle de Mohr-Coulomb et conséquences

4- Mesure au laboratoire des caractéristiques de rup  ture

5- Remarques qualitatives

Probléme de mécanique des sols

» tassements admissibles

« contraintes appliquées inférieures a lajrupture
\s cisaillement

1. Rupture des 2. Rappels 3. Cercle de 4. Mesure au 5. Remarques
sols contraintes Mohr laboratoire qualitatives

Chapitre 4 — Résistance au cisaillement page 5



1- Notions élémentaires - rupture des sols

oA « grandes déformations : plasticité parfaite
« calcul a la rupture

g

E $ bhb-rosS--———— e eE=———————

gz F . .

53 résistance au cisaillement

s 8

z

3

5

Y

o [/
« petites déformations
« loi de comportement linéaire

tassements
1. Rupture des 2. Rappels 3. Cercle de 4. Mesure au 5. Remarques
sols contraintes Mohr laboratoire qualitatives
Q
soulévement de la surface enfoncement de la fondation

I lignes de glissement

Augmentation des contraintes jusqu'a la rupture

* glissement des particules de sol les unes par rapport aux autres
» mouvement relatif des grains sur des surfaces de glissement

\ # rupture des grains

2- Rappels contraintes - conventions

2.1 Distribution des contraintes autour d'un point
2.1.1 Tenseur des contraintes
2.1.2 Représentation plane — cercle de Mohr
2.1.3 Problemes a deux dimensions

2.2 Equation de I'équilibre local

2.3 Conditions aux limites

Sol - matériau continu - particules petites
» sols cohérents et saturés

hypothése de moins en moins valable pour les mitieanulaires
— mouvement relatif des grains (discontinuité de déplacement)

1. Rupture des 2. Rappels 3. Cercle de 4. Mesure au 5. Remarques
sols contraintes Mohr laboratoire qualitatives

page 6 Chapitre 4 — Résistance au cisaillement



2.1 Distribution des contraintes autour d'un point

2.1.1 Tenseur des contraintes
- Vecteur contrainte T(M, ﬁ) en M sur une facette dS

Décomposition en :
- contrainte normale suivant la normate

o,
- contrainte tangentielle suivant le plan de la fdee~> Tm

— — —
\ T ( M, n ) n Convention de signe :
\( // \\ - normale rentrante
/ ) .
- \ - contrainte de compression
Thnth Y. positive
74 n »
- angles positifs dans le sens
VM ) trigonométrique
ds
* Tenseur des contraintes ‘ 4
- ensemble des contraintes en oz
un point M —
- obtenues en donnant a la t' 7
facette toutes les :
) . : ! Tyx
orientations possibles I M dy
Txy i C
O-x TyX sz c)mj_ _________ t -yz
— 0 L7
(Z) =Ty O, T, e "
sz Tyz O-z
X
tenseur symétrique \/
« Contraintes tangentielles
Ty = Tyx M
T, =Ty =
T =Tk 7

« Contraintes principales
Trois plans privilégiés pour lesquels T =0

- plans principaux

- directions principales

- contraintes principales majeure, intermédiaire, mineure
0, > 0 > Gj

o 0 O
()= 0 o, O
0 0 o, y
T(M-D
TM,-D
ST A
M Tx
gl P w
z \?(M,-I)

Chapitre 4 — Résistance au cisaillement

page 7



2.1.2 Représentation plane — cercle de Mohr

* pour I'étude de I'état de contrainte autour d'un point

« représentation des contraintes dans un systéme d'axes (T,0)

- axe des abscisses confondu avec la normale &éitéa oG
—>
- axe des ordonnées confondu avec la composantertiaie OT

Tt —
V¥ rotation de +E par rapporta OO

* Lorsque la facette
tourne autour de M,
le point figuratif des
contraintes décrit un
cercle appelé cercle
de Mohr

z 4

e En 3D, apparition de
3 cercles délimités
par 0,, 0, et o,

2.1.3 Problémes a deux dimensions

« En MdS, la majorité des cas sont des problemes en 2D

- symeétrie de révolution : fondation circulaire, pie
- géomeétrie constante dans une direction : talus)bai, semelle filante, mur

» Réduction de la représentation graphique de Mohr & 1 seul cercle

* Le plan étudié contient o, et o,

plan perpendiculaire &,

Pour un état de contrainte donné,

T N lorsque la facette tourne autour de M,
les contraintes sont représentées par
un point N sur le cercle de Mohr

— o
O3 0,

* Propriété importante des cercles de Mohr

Lorsqu'une facette tourne autour du point M, lenpd représentatif des contraintes
sur le cercle de Mohr tourne en sens inverse avitesse angulaire double

evecteur T, =P angle (3, par rapporta n;

« plan physique : rotation de la facette de +a
= rotation de —2a dans le plan de Mohr

e vecteur T, =P angle -B, par rapport a n,

page 8
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- Exemples de différents états de contraintes caractéristiques

oA G0 )
[Contrm‘nte principale (ﬁ]
M M (Pq) -
G n l t
n
() = t
W=
m - (P
S CZN R [Vuleur maximale de 'G]
m

n

T

(Inclinaison maximale)

P

G

« Composantes normale et tangentielle d'une contrainte sur une facette donnée

oy
-

U3 Sy Py

oy

A- cas le plus simple : repére principal connu

exemple : les sols 0.+0. O0.—-0
,0,=0 0, =——=2+—1—23cos(-26)
- vl 2 2
O-h:O-3—>
0,—0, .
o :1T3SIH(—29)

0: angle entre la normale et la direction principale 1

Chapitre 4 — Résistance au cisaillement
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B- cas général : repere quelconque

Contrainte normale et tangentielle sur une facette dont la normale fait un
angle 0 par rapport a x

o, =0,c0s’6+0,sin?6+21,, sin 6 cos O

T, = (cry —ox)sin BcosB+T,, (cos ?@—sin? G)

A
T
-20
"
(0}
» Détermination des contraintes et directions principales
Méthode 1 T =0  on trouve donc les directions principales
21 -
tan 20 = —>— an 26 8 a=rt,
o, —0 an =— avec
x Ty b o, -0

p=—x""y
\ 4 2

— 2 in 2 H
0,=0,C08°6,+0, sin”6, +2t, sin 6, cos B,

0,=0,c0s°6,+0,sin’8, +21,, sin B, cos 6,

ou T
0'1 =centre +rayon b o
X
»/ \< ) o
Oy
o, t0o, a
2 sin 20

Méthode 2 diagonaliser la matrice (Z) — X yX

« valeurs propres — contraintes principales
det | (Z)-A(1)|=0
* vecteurs propres — directions principales

T(MA)= (=) =0,

page 10 Chapitre 4 — Résistance au cisaillement



3- Cercle de Mohr-Coulomb et
conséguences

3.1 Notion de courbe intrinseque
3.2 Critere de Coulomb

3.3 Lignes de glissement

3.4 Relations entre contraintes principales
au moment de la rupture

3.5 Théoréme des états correspondants

1. Rupture des 2. Rappels 3. Cercle de 4. Mesure au 5. Remarques
sols contraintes Mohr laboratoire qualitatives

3.1 Notion de courbe intrinseque

« A partir du cercle de Mohr, on peut exprimer les contraintes dans un sol sur
n'importe quelle facette

« Une utilisation possible = - étude de la stabilité et de la résistance d'un sol
- courbe intrinséque : limite d'écoulement des sols

séparation de la zone des états de contraintes possibles
de la zone impossible a développer dans le sol

% pcq I'écoulement ou la rupture se produit avant

cercles de Mohr
de rupture

Courbe intrinseque
» Détermination expérimentale
« Cercle tangent a la courbe intrinséque

= écoulement par glissement suivant la directionaguiespond
au point de contact entre le cercle et la courbe

Chapitre 4 — Résistance au cisaillement page 11



3.2 Critére de Coulomb

Expérimentalement, il a été montré que la courbe intrinséque d'un sol :

« deux demi-droites symétriques par rapport a c?c

= droites de Coulomb
angle de frottement interng)

* sols pulvérulents : les droites passent par I'origine
« sols cohérents : existence d'une résistance au cisaillement

sous contrainte normale nulle =% cohésion (c)
T ' , /, T ] ] ! !
T=0tan¢ T=c'+0 tan¢

Angle de talus naturel

« talus de sable sec formant un angle a
ro_ 2
o, =y tos“a

* a la profondeur h, sur une facette paralléle au talus | | .
T, =yl $ina cos a

« équilibre limite (limite de rupture ou de glissement) Tpy = Tpax =0 tan ¢’

1 1

T = yMhsina cosas<ylhltos®a tan ¢’

nt S Tmax

tana <tan¢’ = a<¢’

¢' est donc I'angle de talus naturel

= pente limite que prend un tas de sable avec le temps

'm\ Sable sec

page 12
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3.3 Lignes de glissement

Trace des plans de rupture

a - Plan de Mohr

ligne de glissement f3

{4

b - Plan physigue

4- Mesure au laboratoire des
caractéristiques de rupture

4.1 Appareil de cisaillement direct

4.2 Apparell triaxial
4.2.1 Description
4.2.2 Variables de Lambe — chemin de contraintes

4.3 Conditions d'essais — principales caractéristiques
4.3.1 Essai C.D.
4.3.2 Essai U.U.
4.3.3 Essai C.U.

1. Rupture des 2. Rappels 3. Cercle de 4. Mesure au 5. Remarques
sols contraintes Mohr laboratoire qualitatives

Remarques concernant les mesures des
caractéristiques de rupture effectuées au laboratoi re

» Bonne maitrise des paramétres

contraintes et pressions interstitielles

+ Echantillons de petites dimensions plus ou moins remaniés
- faible représentativité statistique
- rapport des volumes < 1/100 000

« Echantillons de sol décomprimé
remise sous contraintes nécessaire

» Deux principaux types d'essais en laboratoire

- essai de cisaillement direct (boite de Casagrande)
- essai triaxial

Chapitre 4 — Résistance au cisaillement page 13



4.1 Appareil de cisaillement direct

Essai simple et ancien &N

Procédure

» cisaillement direct rectiligne sur un plan impose Aot T
. . N H.. ..o S e

* éprouvette de sol entre 2 demi-boites ZERNa t

« effort normal

 déplacement horizontal a vitesse
constante d'une des boites

« force de cisaillement mesurée par
un anneau dynanomeétrique

* mesure de la variation de hauteur
piston

pierres poreuses

P (ov). >(0%),
Cpir) == g m mm — o=

e _

14 e = constante (sable dense)
ny—/ on3 = P3/A
TH/-/— On2 = Pg/A
Ont = P]/A
0
5
a) Appareil + On1
On2
/’A On3
AH 0
§
T '3 -
b) Résultats d'essais
| 14
] 11
7 |
1 | |
Oni1 Tn2 on3 On
c) Diagramme de Mohr
Avantages et inconvénients de |'essai de cisaillement direct
Avantages
* simple
* rapide
» économique
‘ Inconvénients‘
* pas de maitrise des conditions de drainage
sols pulvérulents
- drainage rapide
- contraintes appliquées. contraintes effectives
sols fins
- cisaillement rapide - contraintes totales et comportement a court terme

- cisaillement lentgm/min) - contraintes effectives et comportement a long terme

» concentration de contraintes aux extrémités de la boite

* rotation des plans principaux

page 14 Chapitre 4 — Résistance au cisaillement



4.2 Appareil triaxial

4.2.1 Description

Eprouvette

« éprouvette cylindrique de sol dans une gaine élastique étanche et déformable
* pierre poreuse

« communication avec burette graduée et capteur de pression interstitielle

« robinet R : assurer ou non le drainage de I'échantillon

F=(61-G3)S

mesure de la déformation
(81)

eau
sol 's Lllqr_nbre
pression N -

membrane élastique étanche

latérale 03

capteur de pression
interstitielle

pierre poreuse

Enceinte

« remplie d'eau mise sous pression (g;) toutes les directions sont principales

* piston pour comprimer verticalement I'éprouvette (pression constante dans la cellule)
contrainte supplémentaire appliquée (contrainteiaiévique) o, =0, +d

« comparateur pour la mesure des déplacements Al

, F=(01-63)S
mesure de la de(g%r)mafion

burette

2 o2

pression
latérale 03

33%
=
O
[1+]
D~
oy
o
] 3
ral
I
gl’D

e

PRI

e
TR

e
O

S

ateoe

o | o0

pierre poreuse

03 I A
il
(o < O ® o
-«
-«
EEEEEE
O3
A
T
) O5+d

>l
>l
>l
>l
>l
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Orientation des plans de rupture

non imposés
TA

T
HH}U

et

4.3 Conditions d'essais - principales caractéristiqu es

Un essai triaxial se divise en deux étapes

Reproduction des situations critiques rencontrées
dans les analyses de stabilité des ouvrages = deux lettres

« consolidation ou non avant le cisaillement
« conditions de drainage pendant le cisaillement

Conditions de drainage

avant le cisaillement pendant le cisaillement symbole
consolidé drainé CD
consolidé non drainé Cu
non consolidé non drainé uu
TorrCoTSoite e o=

Drainage des échantillons - lié aux deux types de comportement des sols

Comportement des sols

l
| |

non drainé drainé
- pas d'évacuation d'eau - I'eau interstitielle est partie
- I'eau reprend une partie - le squelette granulaire reprend
des contraintes la totalité des charges
- contraintes totales - contraintes effectives
- comportement peu de temps - comportement longtemps aprés
apres l'application des charges I'application des charges
comportement a court terme comportement a long terme

sols fins vs sols pulvérulents

page 16 Chapitre 4 — Résistance au cisaillement



4.3.1 Essai C.D.
- détermination de la courbe intrinséque du squelette solide (drainage)

o _ = comportement & long terme
» réalisation d'un essai CD

1- consolider I'échantillon sous une contrainte isotrope g,
- orifice de drainage ouvert : dissipation des s@gsions interstitielles
-onobtient 0, =0;=0";,=03=0,etu=0

trés lentement

2- augmenter la contrainte axiale jusqu'a la rupture =
g Jusq P pour queAu =0

- orifice de drainage ouvertAu = 0
- contrainte latérale constante

1
T, =0
en fin de l 1 K 1

consolidation

= g3=03-0,

y va ( ) ] B o"l‘fnl( S
A/(L: OT T - erifice de dramq.ag 2 T OV p d\';iha%C ouverf
AL =0

ouvert

en f;.n de consolidation

Essai CD Contrainte _ Pression Contrainte
Ssal totale = interstitiele ¥ effective
*0—1:00 +0—|1:O—o
Apres consolidation € 0 €
03 =0, OJS =0,
Ao
M o', = 0,tAc
¥ %

Pendant cisaillement
(augmentation de la

contrainte axiale) <+ =0 *
0-3 = o-o 0'3 = o-o
l AO—rupture = (0'1 - 0—:«})rupture
* 0—o 0Jl = 0—o"'Ao—rupture
Rupture
= u=0 <+
0—3 = 0—o 0—3 = 0—o
e sur un cercle de Mohr
apres condolidation isotrope pendant le cisaillement
T
® o (0)
0,=0,=034
rupture
T
o
0,=03 01=0,+ (Ol'cs)rupture

Chapitre 4 — Résistance au cisaillement page 17



* essai répété plusieurs fois, pour différentes contraintes de consolidation o,

=) obtention de la courbe intrinséque du sol

- si on augmente g, le cercle de rupture sera plus grand

Remarques
- la consolidation entraine une augmentation du frottement et
de la cohésion entre les grains
3
64 .[I=CI+O_I tan q)l

sol normalement consolidé sol surconsolidé

T=c'+0 tan¢’

4.3.2 Essai U.U.

* Terrains argileux (peu perméables)
vitesse de construction > vitesse de consolidation

« Utilisation des caractéristiqgues non consolidées et non drainées (¢, et c,)
pour le calcul de la stabilité des ouvrages juste apres leur construction

- contraintes totales \ souvent défavorable pour les
- caractéristiques a court terme fondations en sol argileux

» Essai UU : comportement a court terme des sols en place
* réalisation d'un essai UU

1- application d'une contrainte isotrope o, mais‘orifice de drainage fermé

Puisque - grains solides + eau incompressible
- sol saturé

- drainage impossible \ aucune déformation

aucune consolidation ‘ de Ieprouvette

page 18 Chapitre 4 — Résistance au cisaillement



. . N . . 0,=0,=U,=0
Ainsi, aprés application de o, = 17787 o™ "o
0,=03%3=0

C'est I'eau qui reprend les contraintes (pressiupristitielle)

Etat de contrainte aprés application de g,

2- augmenter la contrainte axiale jusqu'a la rupture

- drainage fermé
- 0, (03) maintenu constant T

L'application d'un déviateur engendre des

contraintes de cisaillement T non nulles g, o
\ contraintes nécessairement 0,=03

reprises par le squelette solide

en contraintes totales
Contrainte Pression Contrainte

Essai UU totale = interstitielle T effective
+ 0'1 = c)—o

Aprées pression € 0,=u, 0

de confinement 03 = 0,

Ao
M o, 0',=0;-Au
n ¥ 9
Pendant cisaillement
(augmentation de la
contrainte axiale) * Au <+
0;=0, 0';=0,-Au
ag';,=0,+Ac -u
l Acrupture 1 o rupture
¥ %
Rupture
s u <+
0; =0, 0'3;=0,-U
« état de contraintes a la rupture
AO-rupture
T
1 1 > 0
O3 0, O3 0y
€ u

; 03 =0,
-|len contraintes totales _ _
0'1 - 0—o + AO—rupture - c)—o + (01 - 0—3)rupture

- u est la nouvelle pression interstitielle du systeme (inconnue)

0'3=03-U
- en contraintes effectives ¢',=0,- U

T=1

Chapitre 4 — Résistance au cisaillement page 19



« état de contraintes a la rupture
¢' Ao,

rupture

- le cercle de Mohr en contraintes effectives

méme diametre que celui en contraintes totales
tangent a la courbe intrinseéque  vraie du squelette solide

v non déterminée par cet essai

« réalisation d'un deuxiéme essai avec une pression de confinement supérieure

T
Gon Oo - de la méme fagon que précédemment la
® ® o— ; :
Y pression de confinement g, est
u, Ao, entierement reprise par I'eau
\ accroissement de la pression
interstitielleu, + Ag,
v
T Au
® o
O,n O, 0
0A oB
- laugmentation du déviateur entraine le rupture pour |5_1 méme
méme état effectif sur le squelette solide ==§  valeur de cisaillement
que lors du 1¢" essai (pcq pas de consolidation)

- obtention d'un cercle 2 décalé de Aa, par rapport au cercle 1
- ce cercle 2 correspond au méme cercle 1' en contraintes effectives

en contraintes totales

en contraintes effectivi
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* Tous les essais UU avec différentes contraintes g,

—p Uun seul cercle en contraintes effectives

» Enveloppe des cercles de Mohr en contraintes totales
1 —> deux droites paralléles & I'ax@

¢, =0

C, / ~
GOAGGZ) a
\ _ >

C, : cohésion non drainée
« Sol fin saturé en condition non drainée - A
0,-0; _0,~G;

—» critére de rupture T =C, C, = > = >

* C, n'est pas une caractéristique intrinséque du sol

—» varie avec I'état de compacité du sol

4.3.3 Essai C.U.

* Principe de l'essai

1- consolider I'échantillon & une contrainte o, = o',

—» modification de I'état du squelette solide 'y orifice de drainage ouvert

2- cisailler I'échantillon (augmentation du déviateur) sans drainage possible

et en mesurant la pression interstitielle \ fice de drai ‘ )
orifice de drainage fermeé

—p obtention d'un essai en contraintes totales
connaissant u — calcul des contraintes effectives

* Objectifs de l'essai

1- calcul de la cohésion non drainée c, en fonction du degré de consolidation

Essai A « sol consolidé sous la contrainte o, = ¢’

« réalisation de I'essai sans drainage
\ comportement sans drainage (U)droite AW

Essai B « sol consolidé sous la contrainte o, = 0'g

« réalisation de I'essai sans drainage

Vv sol plus compact. rayon cercle B > rayon cercle A
comportement sans drainage (U)droite A,

T
Ag
CUB \
C AW Variation de c, en fonction de la
uA contrainte de consolidation o,
1 \ ” 0

O Opg

Chapitre 4 — Résistance au cisaillement page 21



* Objectifs de l'essai

1- calcul de la cohésion non drainée c, en fonction du degré de consolidation
« variation de la cohésion non drainée c, en fonction de la contrainte
effective de consolidation o, = 0',
Ac,

—> droite de pente  tan A =—*
P Ao

A : facteur d'augmentation de la cohésion

Ainsi C, =C, +0,tan A
\ la connaissance de tahpermet
de calculer ¢ pour différentes
valeurs de consolidation

O Opg

 Objectifs de I'essai

2- détermination de la courbe intrinséque du sol
» la mesure de u permet de calculer les contraintes effectives pour
chaque essai a différentes consolidations

« on peut donc déterminer les caractéristiques de la résistance au
cisaillement a long terme (c' et ¢)
—» moins long que I'essai CD

)

Essai A @
L )
) totales
effectlves7
—>
T (0)

Essai B

Bilan des essais effectués au laboratoire
et de leurs conditions de réalisation

Essai Consolidation| Drainage | Mesure de u Résultats Type d’essai
EL] non non non Duu s Cuu Non consolidé non drainé
ouc,(p=0)
Triaxial B éui non non N 3 i Consolgcié Wr;orrwrdrari;
Cu ou] non oui ¢ ;c Consolidé non drainé ‘7
Ay Cuo avec mesure de u
CD| oui oui oui:u=0 o ;c Consolidé drainé
Essai Consolidation| Vitesse |unon mesuré| Résultats Type d’essai
non rapide Quy s Cuu Non consolidé rapide (*)
ou ¢, (9 =0)
Cisaillement oui rapide — hewi'Cig Consolidé rapide (*)
oui lente ¢ ;c Consolidé lent
(*) Essais non normalisé - Caractéristiques mesurées peu fiables.
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5- Remarques qualitatives

5.2.2 L'angle de frottement ¢'
5.2.3 Larésistance au cisaillement non drainée c,

5.1 Notion de court terme et de long terme

5.2 Les paramétres intrinséques c' et ¢', et ¢,
5.2.1 Lacohésion c'

1. Rupture des 2.
sols

Rappels 3.

contraintes

Cercle de
Mohr

4. Mesure au
laboratoire

5. Remarques
qualitatives

5.1 Notion de court terme et de long terme

e Court terme ‘

« Long terme ‘

- phase initiale, de chantier
- sollicitations sans drainage

- phase finale

- sollicitations avec drainage

Exemple d'application : page suivante

Sols fins

-

Sols fins et sols grenus

v cetd!

Soit un terrain argileux, donc trés peu perméable, sur lequel est prévue la construction
d’un immeuble transmettant au sol une charge Q. La vitesse de construction peut étre
considérée comme trés grande (vitesse de chargement) par rapport a celle de drainage du
sol.

La justification de la stabilité des fondations vis-a-vis de la rupture en fin de construction se
fera en utilisant les caractéristiques non consolidées non drainées ¢, et ¢,
(¢, = 0), appelées souvent caractéristiques a court terme.

Sous la charge @, le sol de fondation se consolidera jusqu’a ce que les pressions intersti-
tielles reviennent a leurs valeurs initiales (consolidation primaire). Une fois la consolidation
primaire finie, il convient d’adopter les caractéristiques @’ et ¢’ appelées encore caractéris-
tiques a long terme, pour vérifier la stabilité des fondations.

Au fur et a mesure que des pressions interstitielles induites par Q se dissipent, le coefticient
de sécurité vis-a-vis de la rupture évolue progressivement de la valeur a court terme vers la
valeur & long terme.

Si le batiment est construit sur un sable perméable, le drainage est rapide ; la consolidation

primaire se fait en cours de construction et la capacité portante des fondations sera calculée
)

al'aide de @' etc’.

Pour la justification des fondations soumises a une charge verticale, le court terme est
la situation la plus défavorable. Cependant, cette régle ne doit pas étre généralisée. En effet,
de nombreux ouvrages (souténement, talus, etc.) doivent étre justifiés a court et a long
terme.

Chapitre 4 — Résistance au cisaillement
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5.2 Les paramétres intrinséques c'et ', etc,

5.2.1 Lacohésionc'

* résistance au cisaillement sous contrainte normale nulle

V résistance propre de la structure (liaisons physib@miques)
esolsgrenus:c'=0
*solsfins:NC > c'=0

5.2.2 L'angle de frottement ¢'

* glissement grain sur grain
* sols grenus : dépend de I'état de compacité du sol
« sols fins : variable en fonction de la nature minéralogique des grains

5.2.3 Larésistance au cisaillement non drainée c,

* pas une caractéristique intrinséque
* régime non drainé
« dépend de I'état de consolidation du matériau

Ordre de grandeur des caractéristiques mécaniques

* Enrochements, graviers, sables et limons non plastiques
Cohésion: ¢c' = 0
Angle de frottement interne :
Enrochements : ¢' = 40 - 45 °
Gravier sableux, sable ou gravier a granulométrie étalée : ¢' = 30 - 35° voire 40°
Sable & granulométrie uniforme, limon non plastique : ¢'=20-30°

+ Argile saturee
Le drainage s'effectue lentement.

Cohésion : ¢, = quelques dizaines a quelques centaines de kPa
c': négligeable
Angle de frottement interne : ¢, =0
©': 10 - 20°, quelquefois plus

» Argile humide non saturee
Les propriétés mécaniques avant et aprés drainage sont du méme ordre.
Cohésion : ¢, et c': de quelques dizaines et quelques centaines de kPa

Angle de frottement interne : @, et @' . de quelques degrés a une vingtaine,
quelquefois plus

+ Argile séche (S, <0,7)

Il ne se produit pas de drainage et il n'y a aucune différence entre les propriétés du sol
mesurées dans un essai drainé ou non drainé

Cohésion : ¢, = ¢' : quelques centaines de kPa (susceptible de beaucoup diminuer en

cas d'humidification
Angle de frottement interne : @, = ¢' : supérieur a 10°

Influence des caractéristiques physigue sur l'angle
de frottement interne d'un matériau pulvérulent

Q=36+ + @t '3t Qy
-6° |lache: Ip=04

Compacité 0y 0° | moyen: Ip=08
) +6° lserré: 1p=0,9
+1° | aigu
Forme et rugosité , 0° [ moyen
des grains 92 -3° | arrondi

-5° | sphérique
0° |[sablefin 0,06 mm < Dyp<0,2mm

Gro;?:il:]rsdes '3 +1° | gravier 0,6 mm < Dyg <2 mm
+2 gros gravier Dip>2mm
Repartition -3° |uniforme ¢ <2
granulaire 0’4 0° |moyenne 2<c,<5
+3° | étalée cy <5
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Mécanique des sols Il

* Chapitre V
Rupture des massifs semi-infinis

» Chapitre VI
Murs de souténement

e Chapitre VII

Essais in situ — résistance au cisaillement

e Chapitre VIII
Fondations superficielles

» Chapitre I1X
Fondations profondes

Chapitre V
Rupture des massifs semi-infinis

Objectif de ce chapitre

déterminer les forces de poussée et ¢
butée en fonction de la géométrie des
murs de souténement et du massif de
sol retenu, des caractéristiques

mécaniques du sol et des déplaceme
relatifs des murs par rapport au sol.

1. Terres au 2. Poussée et 3. Equilibre de 4. Equilibre de 5. Coin de
repos butée Rankine Boussinesq Coulomb
Chapitre V

Rupture des massifs semi-infinis

1- Terres au repos
2- Notion de poussée et de butée

3- Rupture des massifs semi-infinis — équilibre de

Rankine

4- Rupture des massifs limités — équilibre de
Boussinesq

5- Autre approche du probléme de la poussée — le

coin de Coulomb

4. Equilibre de
Boussinesq

1. Terres au 2. Poussée et 3. Equilibre de
repos butée Rankine

5. Coin de
Coulomb

Chapitre 5 — Rupture des massifs semi-infinis
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1- Terres au repos

* pas de déplacement latéral (g, = 0)

* contraintes effectives
verticale et horizontale

o,=Yz o, =K,Yz

» massif de sol homogene a surface horizontale

[

o', etg', :contraintes principales majeure et mineure

(o]

_ O

[0} !

K

K : coefficient de pression des terres au repos

0-V

3. Equ
Ran

2. Poussée et
butée

1. Terresau
repos

ilibre de
kine

4. Equilibre de

Boussinesq

5. Coin de
Coulomb

!
= O-h
O_I

\'

Z
o

\

J
O, _0,*U
!
o, +Uu

.,l_th
&
2]
& . sables
(formule de Jaky)

- sables et graviers

Formules empiriques

K, =1-sin ¢'

_1-sin¢’

K T
cos ¢

o]

Tableau 1 — Coefficient K, pour quelques types de sols

Type de sol

Valeur de K

Sable lache ...

Sable compact.......cccoiiee e
Argile normalement consolidée ....................

Argile surconsolidée.......ccoooeeiiiiciiinieiiceees

0,45 4 0,50
0,40 4 0,45
0,50
> 0,50

2- Notion de poussée et de butée

» massif de sol homogéne a surface horizontale,
maintenu par un écran

* déplacement latéral (g, # 0)

« F : effort pour maintenir I'écran immobile

1. Terres au 2. Poussée et 3. Equilibre de 4. Equilibre de 5. Coin de
repos butée Rankine Boussinesq Coulomb
Chapitre 5 — Rupture des massifs semi-infinis
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* F: effort pour maintenir I'écran immobile

- effort relaché
- |éger déplacement de I'écran

F

ﬁ
F

I
I
Fy :
Poussee ——et F_ I
! ~ F<F >l
Alo A |
I

* si séplacement important

- rupture du sol derriére I'écran
(éboulement)

formation de surfaces de glissement

Rupture correspondant a E<F
I'équilibre de poussée 1
actif - le sol agit sur I'écran

] Butée

Ry
Poussée —DZ- F

a

[ I
B

1
AlO

cas p (passif)

* F: effort pour maintenir I'écran immobile

e augmentation de l'effort
- |éger déplacement de I'écran

F
Fi —
F_ .
- | Butée
|
i .
| |
[ I
i I
' I
! Fi.>F
0 A A !
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« si séplacement important

- rupture du sol derriére I'écran
(refoulement)

I
_ _ 1
formation de surfaces de glissement 1
1

1

Rupture correspondant a Fi>F |
I'‘équilibre de butée —p

. . . . 1
passif - le sol subit I'action de I'écran I

Fd___
P 7~ | Butée

F.
[+]
Poussée —2 F

A

b e
o
[
=

» Déplacements nécessaires pour atteindre les équilibres limites

Poussée H=10m
Aa = H/1000 Aa=1cm
H
Butée H = 10m
Ap = H/100 Ap=10cm
Aa Ap

Fa<Fl_» Fo>Fy

Equilibres limites en contraintes

‘ cas a (actif) —» poussée

* lors de I'expansion latérale, ', reste constant et o', diminue
—» 0, reste la contrainte principale majeure

« lorsque le cercle de Mohr devient tangent aux courbes intrinseques
—» rupture du sol
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« plans de rupture —» -réseau de surfaces de glissement planes
- inclinaison donnée par les points de contact daeg.|.

1 .
__(m_¢
H= (4 2)

: Si ¢'=36°  p=27°

g I 0]
LY
5+
O_l
\
A\ 4
/ lignes de glissement
direction principale o'
mineure h
«— _—
«— R
-« _—
expansion latérale

direction principale majeure

Equilibres limites en contraintes

‘ cas p (passif) —» butée ‘

* lors de la contraction latérale, o', reste constant et o', augmente
=» o', devient la contrainte principale mineure

« lorsque le cercle de Mohr devient tangent aux courbes intrinseques
—» rupture du sol

« plans de rupture —» -réseau de surfaces de glissement planes
- inclinaison donnée par les points de contact daet.|.

T
)
g I 0]
LY
5+
o \
lignes de glissement
direction prlnc_lpale < G'h
majeure
., -
I D E—
- -
contraction latérale

direction principale mineure
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3- Rupture des massifs semi-infinis —
équilibre de Rankine

La théorie de Rankine permet de déterminer I'état de contrainte
dans un sol en butée ou en poussée derriere un mur de

soutenement =P calcul des forces exercées sur le mur

3.1 Massif horizontal
3.1.1 Milieu pesant, non cohérent, non surchargé
3.1.2 Milieu non pesant, non cohérent, surcharge
3.1.3 Milieu non pesant, cohérent, non surchargé
3.1.4 Cas général (milieu pesant, cohérent et surchargé)

3.2 Massif incliné
3.2.1 Milieu pesant, non cohérent, non surchargé
3.2.2 Milieu non pesant, non cohérent, chargé verticalement
3.2.3 Milieu non pesant, cohérent, non surchargé

1. Terres au 2. Poussée et 3. Equilibre de 4. Equilibre de 5. Coin de
repos butée Rankine Boussinesq Coulomb

Coefficients de poussée et de butée

Hypothéses  « sol isotrope

* la présence de discontinuités (écran, mur) ne modifie pas la répartition des
contraintes verticales

Coefficients de poussée et de butée
b =,k gz YO ==K 0

« différentes géomeétries - différents coefficients

3.1 Massif horizontal

Etude de trois cas séparés puis application du principe de superposition

3.1.1 Milieu pesant, non cohérent, non surchargé y, ;_t 0 '
¢=0 0o,=YyZ
. qg=20
Poussée
sin ¢’ = IT IT =rayon du cercle Ol = centre du cercle
i J - I I + I
O IT = O-v O-ha Ol = 0-v 0-ha
2 2
_[l
o =g 1-sin ¢’
Y T 1+ sin ¢
. L
Ka
¢I 1
1 1 ” 0
S Y ha 0-v J Y hp
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Poussée

! ! I I
o, =0, o,=0,=K, Y& avec K,

_1-sin¢' _tanz(n_cb')
T 1+sin¢' 4 2

avec K _1tsin¢ :tanz[n+¢j
P 4 2

1-sin ¢'

a - Etat de poussée

Remarque : milieu pesant et cohérent, non surchargé y#0
c#0
Théoréme des états correspondants q=0
in ¢ IT IT = rayon du cercle O'l=H + Ol
sin¢' = ) ' ' '
Oll IT = 0-v _Gha o| - 0-v +Gha
2 2
c
tand'=—
¢ H
T T
U
T
c
N9’ '
' 1 1 1 O-
0 Olagy,, I g\, J O'hp
«—H —
3.1.2 Milieu non pesant, non cohérent, surchargé y=20
c =0
* surcharge sur toute la surface du massif q#0
0':, =g valeur constante, indépendante de la profondeur

o, =K, [0 avec K, = i::: i :tanZ(Z—q;)
o, =K, [q avec K, = 1t z:: $ =tan2[z+q;j
H:HHHHHHH“ ERRRERNRERERNEN

a - Etat de poussée b - Etat de butée
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Théoréme des états correspondants

« a: courbe intrinséque d'un sol cohérent (c'£#0 et $#0) avec 2 cercles de Mohr

C, en équilibre limite

C, en équilibre surabondant (cercle pas en contactdaeC.|.)

* b : courbe intrinseque d'un sol ulvérulent (c'=0 et $#£0) de méme angle
de frottement interne que le sol précédent

C, etC,
!
translation égale a

o0 =
tan ¢’

4

état du sol vis-a-vis de la

rupture identique dans les
deux cas

®

Théoreme des états correspondants

(4
©
c
T g
T ] -
| c
| e |
| I ,
|
A A | {
4|__9 ,'C | )
1 | T

« appliquer une translation c'/tan ¢' sur un cercle de Mohr quelconque revient
a appliguer une contrainte normale supplémentaire d'intensité c'/tan ¢' sur

chaque facette de chaque point

= un milieu cohérent peut étre transformé en milialvérulent de
méme angle de frottement interne, en appliquarduaudu massif
une pression hydrostatique d'intensité égat&/tan ¢’

TH

Zﬂ/c
0\
®

!
LT

®

3.1.3 Milieu non pesant, cohérent, non surchargé

« application du théoréme des états correspondants

—»t
|
|
|
|
I
|
T

=

o o<
TS TSl
coo

- on suppose un milieu fictif pulvérulent (non pesae. )=0) chargé en surface

g = c'/tan ¢'

- application du théoréme des états correspondaos passer au milieu réel
cohérent— on soustrait la pression hydrostatique d'intenséigale ac'/tan ¢

c'ltan ¢’

P

c'/tan ¢'

RNy,

1
1
.
{0
h

H \
|
1
1
I

a - Etat de poussée

b - Etat de butée
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milieu fictif milieu réel
(cohérent)

(non cohérent)

]

O C’ O_l _ C

o, = =0, -

Y tan¢’ Y " tan¢’

— c' o c' ] c'
o, =K, —— O, =0, — = o =(K. -1

h a tan ¢, h h tan ¢1 h ( a ) tan ¢r

= 0, =-2¢'Q/K, | traction

milieu fictif

(non cohérent)

milieu réel
I 7z
g = c (cohérent)
Y otan¢' ,
g =g C
o ¢’ =g -
o, Y tang

- tang’ ,

]

" tan¢’

= 0, =+2c'(/K, | compression

3.1.4 Cas général (milieu pesant, cohérent et surchargé)

Superposition des trois états

Poussée

o, =K, [ﬁyﬁ +q)—Zc'EJ/Ka traction jusqu'a Z, :V\Z/%_?/

exemple : ¢'=25kPa; y=20kN/m®;q=0;K,=0,33
= z.=4,35m

 dans un massif cohérent, profondeur théorique jusqu'a laquelle on peut
réaliser des tranchées verticales sans souténement

* & éviter en pratique car c' diminue lorsque w augmente

o, =K, fyz +q)+2c' /K,

3.2 Massif incliné contrainte géostatique T, = Y[Z [€0s 3
3.2.1 Milieu pesant, non cohérent, non surchargé y £0

c=0

qg=20

[Powssee] T =K, (Y13

ay = W E{/l— 2sing [¢os(2a —B + w) +sin}
B = angle du massif avec 0

I'horizontal

o = angle de la facette (ou on /
cherche la contrainte)
avec la verticale

o= asi;{s_inﬁj
sind

o = SN [3in(20 - + o)
1-sing [cog2a —p + o) ,

T

Chapitre 5 — Rupture des massifs semi-infinis
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Cas particulier d'une facette verticale

T =K, Ly [tos
K. _ cos B—+/cos?B-cos?¢' -K, cos B

cos [3+\/cosz[3—cosz¢‘

T=K, ¥

= W G4/1+ 2sin¢ [Eos(2a - B - w) + sin’}

sing [$in(20 - B - o)

tare = -

n 1+sing [€0q20 B - o)
z
3.2.2 Milieu non pesant, non cohérent, chargé verticalement |y =0
c=0

tare = comme pour le milieu pesant _

T=K, [0

K =K -
= cosfa-p) ,qu

T:qum

K
K = py
P cos(a - B)

3.2.3 Milieu non pesant, cohérent, non surchargé

T=K, @

_-2cos¢ B _
ac ~ 1+sin¢ [¢os(a—B) > traction
e=—(a-B)
T=K,, &
_ 2cos¢ _ _
PC ~ 1-sing [cos(a-B) - compression
e=—(a-B)
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4- Rupture des massifs limités —
equilibre de Boussinesq

4.1 Insuffisance de la théorie de Rankine

4.2 Théorie de Boussinesq
4.2.1 Hypothéses
4.2.2 Lignes de glissement
4.2.3 Calcul des contraintes

4.3 Théorie de Prandtl
4.3.1 Hypothéses
4.3.2 Lignes de glissement
4.3.3 Calcul des contraintes

1. Terres au 2. Poussée et 3. Equilibre de 4. Equilibre de 5. Coin de
repos butée Rankine Boussinesq Coulomb

4.1 Insuffisance de la théorie de Rankine

* Hypothése de RANKINE (1857)

La présence d'un écran ne modifie pas la répartition des contraintes dans
le massif.

« Principal inconvénient de la théorie de RANKINE
L'angle € de la contrainte de poussée avec la normale a I'écran dépend des
conditions géométriques mais n'a pas la réalité physique d'un angle de
frottement sol-écran.
* Interaction sol - écran
- déplacement relatif du sol sur un écran rugueuxrottement a un angle o

- 0: angle de frottement sol — écran qui dépend datl'ét

de surface de I'écran et de la nature du sol o
0<d< ¢’ &
0=0: écran parfaitement lisse (ex : palplanche médai) n T T

0=2/;¢": surface rugueuse (ex : béton lisse, béton banché)
0=¢': surface trés rugueuse (ex : béton sous des fadat

4.2 Théorie de Boussinesq

BOUSSINESQ (1882) a amélioré la théorie de RANKINE en prenant
l'interaction réelle entre le sol et I'écran, c'est-a-dire en choisissant la
valeur de I'angle de frottement & sol-écran.

4.2.1 Hypothéses

» massif pesant, pulvérulent et sans surcharge
» massif a surface plane (angle 3 avec I'horizontal)
* écran rugueux — rugosité exprimé par I'anglé

0
* Mise en équation de probleme W4+ o2
- systeme d'équations différentielles non f
1 :

intégrables explicitement

- résolution numérique de Caquot et Kérisel X/ )

Dans cet équilibre, BOUSSINESQ considéere une
premiére zone ou on a I'équilibre de RANKINE se
raccordant a une seconde zone ou il tient compte D

des conditions aux limites sur I'écran
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4.2.2 Lignes de glissement
« zone entre surface libre et plan de glissement passant par O
—» équilibre de Rankine
* zone entre écran et plan de glissement passant par O
—» équilibre de Boussinesq

Remarque : pour la poussée
(et écran pas trop incliné)

[}
V courbes = lignes droites
équilibre ° 2
de Rankine r
7 \ ~
L s $ @ <~ équilibre de Rankine
équilibre S
de Boussinesq écran —J N
équilibre de Boussinesq
<— écran

- a - Etat de poussée - b - Etat de butée

4.2.3 Calcul des contraintes
* Intensité de la contrainte agissant sur I'écran a la distance r du sommet O

T =K N B/ i Kay et' pr sont do_nnés par _Ies tables
\ de Kérisel et Absi en fonction de :
Butée T=K i o)
oy Y on B et

¢": angle de frottement interne du sol,
A inclinaison du mur,

{3 : inclinaison du massif,

d : angle de frottement sol-écran.

'

a - massif de sol a droite b - massif de sol a gauche

convention | - massif de sol a droites angles + dans le sens trigopnométrique
de signes - massif de sol & gauche angles + dans le sens horaire

4.3 Théorie de Prandtl

4.3.1 Hypothéses

* les mémes que celles de Boussinesq
» mais milieu non pesant (y = 0) et surchargé uniformément (q # 0)

* Mise en équation de probleme
- systéme d'équations différentielles analoguedlasceggissant les équilibres

de Boussinesq
- intégration analytique possible

4.3.2 Lignes de glissement

* juxtaposition de 2 zones en équilibre de
Rankine reliées par une zone en
équilibre de Prandtl

V évantail de Prandtl
faisceau de droites issues de l'origine ¥
coupées par des spirales logarithmiqugs Rankine

F
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4.3.2 Lianes de alissement (suite)

Cas de la q:7f<r7f’7'ﬂ;7§7§7jz;;7//’
%0.0.9%%

poussée

équilibre Q="T4p-2
de Prandtl 2
A :inclinaison du mur

de E;{q;rllll(ﬁ: ' B :inclinaison du massif
4.3.3 Calcul des contraintes Kaq €tKpq sont donnés par les tables de

Kérisel et Absi en fonction d¢’,Q,d et d
T=K,,0 $:2.0 e

. _ ¢' : angle de frottement interne du sol
T= qu |]] o : obliquité de la surcharge g
0 : angle de frottement sol - écran
o="4pg-a A :inclinaison du mur
2 B :inclinaison du massif

Valeurs de K, et de K, pour Q=m 2 et a=0

8 -35° | -80° . -25° | -20° —-15° “10r i -0 | 410 ‘ +15° [ +20° | +25° | +30° +35°
T T H T T T T T t T

? Ka Kp [Ka Kp Ka Kp (Ka |Kp 'Ka |Kp |Ka Kp Ky |Kp 'Ky \iK'p Ka (Kp [Ka |Kp iK'd lkp Ky Kp |Ka [Kp
L e e ‘ - |- -] - 1,5130,701,4zio,§e‘19i: [ Bl Mt [ - —; - -

1w |- -] - - - - -|- 108213073 2,04‘0.59 1,7010,54%‘250_‘54‘0,55 -l-1- E - - -i- -

20 | - NN S ) "1,06/2,85 0,68 270! 0,59 2,50‘0,49 2,04‘0,45‘1,51 0,45 1230,450,79 - S

2 | - - ! - | -0 -{,00‘0,64 3,700,553 3,45 0,47| 3,12 0,41/2,44 0,38 1,81/037 1,49|0,37|1,18 0,380,738 ~ | - - -

30 | - | - 102 s,aajo.ss 526,048 50 0,42 4,34 0,38/4,00-0,333,03 0,31 2,17|0.30 178|0,30| 1,43 0,31/1,11 0,32 0,66 - -

35° 0,98| 88 10,54 810,43/ 7,3 (0,37 6,5l0,33 57 031|50°0,27| 36 0,25 250,25 2,1 |0,25/ 1,7 0,25/ 1,3 !0,26 1,0 027° 05

; ; [ ;
40° |0,48°13,0,0,38/11,6/0,32/10,2 0,29' 8,9 0,26| 7,6 | 0,24| 6,5 0,22 4,5 J0,2O 3,0 02025 0,20 20 0,20,1,6:0,21/ 1,2 0,21' 0,9
T I T o T

| i ; | :
45° 10.33119,910,28 17,210,24|14,7 0,22-12,4 0,20(10,4|0,19] 8,7 1‘0,17 5,8 iU,IG 3,7 0,16°29 0,16 23 0,16} 1,8 0,17, 1,4 0,17 1,1

Cas particuliers

« Surcharge verticale (o = —f3) ' sin &
Sin Wy = ——

_ cos 0—sin ¢’ [COoS w; 28 tan¥ sin ¢

™ cos B+sin ¢’ [tos w, sin @, = sin B

sin ¢'

o = (005 = 8) (o3, - B) - 22

6, : ouverture de I'évantail de Prandtl (rad)

« Surcharge normale a la surface libre (a =0)

) _cos 6—sin_¢' [0S [ 20 tan® 6, :ooé—6+[3_)\
a 1+sin ¢’ 2

« Surface libre horizontale et surcharge verticale (B =0eta =0)

y _cos 6+5|n.¢ Elcl:os W5 420, tan 9 = w5‘5_>\
1-sin ¢ 2
valable sig, > 0

K
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5- Autre approche du probléme de
la poussée — le coin de Coulomb

» méthode plus ancienne
* hypothéses tres différentes de celles de Boussinesq
* principe
- ouverture d'une fissure dans le
remblai lors de la rupture
- séparation d'une masse de sol
qui suit le mur dans son
déplacement
- ligne de glissement droite

Coulomb

équilibre d'un prisme
a base triangulaire

\} "coin de Coulomb"

1. Terres au 2. Poussée et 3. Equilibre de 4. Equilibre de 5. Coin de
repos butée Rankine Boussinesq Coulomb

Avantages et cas d'utilisation

» méthode simple

* prise en compte de configurations compliquées facile a résoudre
graphiqguement

\ massifs non rectilignes, surcharges non uniforrf@sges d'écoulement, ...

« bons résultats en poussée pour des écrans peu inclinés
« dans plusieurs cas pratiques : seule méthode utilisable

Inconvénients et cas de non utilisation ‘

« théoriqguement insuffisante (surface de rupture rectiligne)

* inclinaisons marquées
¥ les poussées sont sous-estimées

* inexactes dans le cas de la butée

v grandes courbures dans les lignes de rupture
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Mécanique des sols Il

Chapitre V
Rupture des massifs semi-infinis

Chapitre VI
Murs de soutenement

Chapitre VII

Essais in situ — résistance au cisaillement

Chapitre VIl
Fondations superficielles

Chapitre IX
Fondations profondes

Chapitre VI
Murs de soutenement

Obijectif de ce chapitre

- effectuer des calculs simples de poussée surdes e soutenement
- dimensionner des murs autostables
- prédimensionner des murs de palplanches

1- Détermination des poussées par les équilibres
plastiques

2- Méthode de Coulomb

3- Calcul des poussées dans différents cas pratiques

4- Dimensionnement des murs autostables

5- Rideaux de palplanches

5. Rideaux de
palplanches

3. Cas
pratiques

4. Murs
autostables

2. Méthode de
Coulomb

1. Equilibres
plastiques

1- Détermination des poussées par les
equilibres plastiques

1.1 Principe de superposition

1.2 Milieu pesant, non cohérent, non surchargée

1.3 Milieu non pesant, non cohérent, surchargé

1.4 Milieu non pesant, cohérent, non surchargée

On admet que les ouvrages de souténement sont susceptibles de se
déplacer suffisamment pour qu'apparaissent dans le sol des lignes de
glissement correspondant a I'équilibre plastique.

& hypothése pratiquement toujours vérifiée puisqae le
déplacements nécessaires pour passer de I'étatedsipn
au repos a I'état de poussée sont faibles (H/1000)

1. Equilibres
plastiques

2. Méthode de
Coulomb

3. Cas
pratiques

4. Murs
autostables

5. Rideaux de
palplanches

Chapitre 6 — Murs de souténement
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1.1 Principe de superposition

* Sols contenus par les ouvrages de souténement

- pesants
- généralement cohérents
- peuvent supporter des surcharges

» Poussées obtenues en superposant les trois états d'équilibre plastique

- pesants, non cohérent, non surchargé
- surchargé, non pesants, non cohérent
- cohérent, non pesants, non surcharggthéoreme des états correspondants

H=c' cot ¢' .
1

y#0;¢'#0,g=0 y=0,¢'=0,9=0 y=0,¢=0;,q=0 y=0,c'#0,q=0
-a- - -C- -d-
Principe de superposition

1.2 Milieu pesant, non cohérent, non surcharge

« Distribution des contraintes sur un écran plan - varie linéairement avec r

- inclinaisond
T= Kay Ly [d

« Force de poussée résultante

|
P, = [K,, v [dr
0

1
P, =2 Ka VP

L s'exerce au tiers inférieur de OA

Hypothése : € =
sinon Boussinesq )/A

1.3 Milieu non pesant, non cohérent, surchargé

« Distribution des contraintes sur un écran plan - uniforme
- inclinaisond
T=K,, @ I
* Force de poussée résultante -1 q

P, =K, [0

L s'exerce au milieu de OA
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1.4 Milieu non pesant, cohérent, non surchargé

* Application du théoréme des états correspondants
—» application d'une pression hydrostatigdé= c'/tan ¢' aux limites du massif

« Ecran soumis a deux actions

1- action correspondant &',
perpendiculaire au mur et s'exergant
au milieu de OA

C=H-I

2- action de la poussée des terres sous \
I'effet de la surchargél’

calcul par la théorie de Prandtl
(surcharge normale a la surface libre)

P s'exerce au milieu de OA —t
* Poussée a prendre en compte %/
P. (traction), résultante d€ et deP /‘

2- Méthode de Coulomb (1773)

2.1 Milieu pesant, sans surcharge
2.1.1 Equilibre du coin de Coulomb
2.1.2 Construction de Culmann

2.2 Milieu non pesant, surchargé

2.3 Intérét de la méthode du coin de Coulomb

« permet de déterminer les forces de poussée et de butée limites
s’exercant derriére un écran ou un mur quelconque sans considération
de I'état des contraintes s’exercant dans le sol derriére le mur.

* repose sur deux hypotheses :

- le sol se rompt suivant une surface de ruptur@@lpassant par le pied de I'écran
- la force agissant sur I'écran a une direction caenEn d’autres termes, cela
signifie que I'angle de frottemedientre I'écran (ou le mur) et le sol est connu

1. Equilibres 2. Méthode de 3. Cas 4. Murs 5. Rideaux de
plastiques Coulomb pratiques autostables palplanches

2.1 Milieu pesant, sans surcharge

2.1.1 Equilibre du coin de Coulomb

La théorie du coin de Coulomb (1773) s’ applique aux milieux pulvérulents, pesants et sur-
chargés. Elle est moins satisfaisante que la théorie de I’équilibre limite général puisqu’elle
ne considére qu’une surface de rupture plane . Cependant, elle a retrouvé un
regain d’intérét pour une raison totalement matérielle : elle fournit une solution analytique
trés pratique pour la détermination automatique de K|, et K, par un programme informatique.

Cette méthode consiste a étudier 1’équilibre du prisme limité par un plan incliné. Le prisme
est soumis a son poids W, a la surcharge éventuelle ¢y, a la réaction R, inclinée de — ¢ (pous-
sée) ou de + @ (butée) et a la réaction de ’écran — Q,, ou — Q,,, inconnue mais d’inclinaison

3.

La force agissant sur le mur est calculée par de
simples considérations d’'équilibre statique.
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1
« Formule de Poncelet P ==K _ [y[F
2

K = cos 2(A —£9)
v cos(h+8) 1+ sin (¢ +£3)sin (¢ - £B)
cos (A +3)cos (A —p)

€ = +1 pour le coefficient de poussée
€ =-1 pour le coefficient de butée

Point d'application : tiers inférieur

Lorsque les conditions géométriques
ne permettent pas de déterminer
analytiquement la force de poussée
ou de butée, on utilise alors la
méthode graphique de Culmann.

2.1.2 Construction de Culmann

Un prisme de sol ABC glisse sous l'action de son poids sur le mur AB et sur une surface de
rupture BC. Trois forces s'exercent sur ce prisme :

- W : le poids du prisme ;

- R :laréaction du sol sur le prisme ;

- -P : la réaction du mur sur le sol (égale et opposée a la force de poussée recherchée).

On peut montrer que la force de poussée P est proportionnelle au poids du coin W :
EF 1 — —
P=W % avec W :Eﬂlm AC et h = hauteur du prisme de baseAC
Ainsi, —

p=trym 2 EF
2 BD A

La construction de Culmann permet de
déterminer graphiquement la force de poussée
par la méthode du coin de Coulomb.

Il suffit :
- de positionner le point D ; w3l
- de déterminer la valeur - > TD’ \A v
maximale que peut prendre EF 7 H

Construction
Soit AB le mur sur lequel s’applique la pression.

1- Tracer I'norizontale BH & la base de l'ouvrage.

2- Positionner le point D de telle fagon qu'il soit le point de rencontre de deux droites :
- la ligne du massif, qui part du point A et qui suit le massif & un angle 3 avec I'horizontale
- la ligne de talus, qui part du point B et qui forme un angle ¢' avec I'horizontale

3- Tracer la ligne de pression (BP), qui forme un angle g avec la droite BD

4- Choisir un point C situé sur la ligne AD et tracer une droite D
reliant ce point C au point B

5- Tracer une droite parallele a AB
passant par le point C.
Cette droite coupe la ligne BD en E

6- Tracer une droite parallele & BP
passant par le point E. Cette droite
coupe la ligne BC au point F. On
obtient une droite EF

Il suffit de répéter les étapes 4 a 6
jusqu'a l'obtention de la valeur
maximale de EF

Les points F décrivent la courbe de Culmann. P
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2.1.2 Construction de Culmann (suite)
Autre méthode de construction de Culmann

La masse de sol derriére le mur est subdivisée en une succession
de coins. Pour chacun de ces coins, délimité par un plan de rupture
passant par le point B au pied du mur et incliné de I'angle 6; sur
I'horizontale, on détermine, grace au graphique de la résultante
générale des forces appliquées (W, R;, F;), la force correspondante
F; exercée sur le parement du mur. Pour cela, les poids W, des
différents coins sont reportés sur un axe BX faisant I'angle ¢ avec
la direction horizontale et les forces F;sont tracées a partir des extré-
mités des W;, parallélement a I'axe BY faisant I'angle (6 + 1) avec
I'axe BX. Les extrémités des forces F; sont sur les plans de rupture
inclinés de 6;d"aprés le diagramme des résultantes et leur ensemble
constitue la ligne de Culmann. Le point ol la tangente a cette courbe
est parallele a I'axe BX correspond a la valeur maximale de F, soit
a la poussée limite F,, et détermine le plan de rupture le plus
dangereux, incliné de I'angle 6, sur I'horizontale.

La méthode s’applique de facon analogue a la détermination de
la force de butée F,.

Il est intéressant de remarquer que cette méthode permet de
prendre en compte toute surcharge ponctuelle ou répartie appliquée
a la surface du sol retenu par le mur,
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2.2 Milieu non pesant, surchargé

P =K, [0

ay

cos (A —B)

avec K., =

Point d'application : milieu du mur

2.3 Intérét de la méthode
du coin de Coulomb

< méthode simple et suffisamment précise
dans beaucoup de cas pratiques

« limitation due a la linéarité de la ligne de glissement (probléme pour les butées)

3- Calcul des poussées dans différents cas
pratiques

3.1 Massif stratifié

3.2 Massif avec nappe d'eau

3.3 Talus limité en téte de I'écran (méthode de Krey)

3.4 Surcharge uniforme semi-infinie

1. Equilibres 2. Méthode de 3. Cas 4. Murs 5. Rideaux de
plastiques Coulomb pratiques autostables palplanches

3.1 Massif stratifié

« Contraintes exercées par chacune des couches sur I'écran sont égales :

contraintes due aux couches seules
+ contraintes dues aux surcharges des couches asude

» Exemple : poussée due a la couche i le long de AB

Poussée P, due a la couche i seule

o=t 2ade L

inclinée de &, sur AB et appliquée au tiers inférieur de AB X' C4 (ﬂ ,H.,

Poussée P, due aux surcharges

j=i1

g =q,* zyj DH]
=1

’/

.

A A
M G 9, H

N H
P, =K_, [, [AB =K_, [q, '
q aqi ml aqi L_ql [€COS )\)

inclinée de &, sur AB et appliquée au milieu de AB
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Remarque

A la limite de deux couches , par exemple au point A, la contrainte peut étre dif-
férente selon que le point A (point A -) est considéré comme étant situé a la base de la
couche i — 1 de caractéristiques ¢; _| et ¢,_; ou comme étant situé en téte de la couche i
de caractéristiques ¢; et @; (point A*). Il est donc indispensable de considérer séparément
les points A ~ et A* pour établir le diagramme de pression des terres.

Le calcul conduit a des discontinuités parfois importantes. Dans la pratique, de telles dis-
continuités ne sauraient exister de facon brutale.

1 ¢=0
) P élevé
Al 1!
AN + 0
“JA! I  Célevé
¢ moyen

courbe réelle

3.2 Massif avec nappe d'eau

La présence d'une nappe d'eau dans le
massif implique la superposition :
+ de l'action de la poussée du sol immerge,
- de la poussée hydrostatique de ['eau.

Soit par exemple un massif de sol
homogéne, pulvérulent et horizontal dans lequel
se trouve une nappe d'eau a la profondeur H,, .

-SurAC,ona:
« la poussée }?{ due au poids volumique y :

1 2 Hy )
P,=—K,,.y. AC =K_.v7. w )
173 Pay Y ay - ¥ [COSKJ

inclinée de 8 et appliquée au tiers inférieur de AC.

-SurCB,ona:
« la poussée @ due au poids volumique déjaugé y' :

2
1 ——2 1 o . . o
P,= - K,.vy.CB =—-K_¥v" ,inclinée de 8 et appliquée au tiers inférieur de CB.
27 3 ay- Y 2 ay Y (cosk) ppliq

+ la poussée P; due a la couche supérieure :

P3=Kgq- 7. Hw. CB = Kag 7 - Hw [—H——) inclinée de & et appliquée au milieu de CB.
“lcosh

A P,
« la poussée hydrostatique ﬁ‘ : . 5 Hw
1 — 1 H? e
Py== Yy H. CB == L, . -
Wy Yw 2 "W o — -
perpendiculaire au mur et appliquée au tiers inférieur de CB. Py
H

Remarque : La poussée de l'eau sur les ouvrages est considérable; c'est pour cette raison que,
dans les murs on prévoit toujours des systémes de drainage et des évacuations (barbacanes)
pour éviter la mise en pression hydrostatique. Beaucoup d'accidents survenus sur des ouvrages
de souténement proviennent du mauvais fonctionnement du systéme de drainage (dd au
colmatage par exemple).

Chapitre 6 — Murs de souténement page 45



3.3 Talus limité en téte de I'écran  (méthode de Krey)

Des talus de hauteur limitée (prétalutage) sont souvent prévus en téte des parois de maniére
a raccourcir leur hauteur et réaliser une économie,

Le diagramme des poussées est donné par OlJ en superposant :
— I'état des contraintes sur un écran fictif de hauteur O'D pour un milieu y, ¢ = 0, @, H’ non

surchargé avec une surface libre d’inclinaison 3 = 0, d’ol un coefficient de poussée K,
et un diagramme de poussée 0’J ;

— I’état des contraintes sur I’écran réel OD avec une surface libre infinie d’inclinaison J,
d’oti le coefficient de poussée K-

P=Kap ¥
Remarque b= \\V/ = r
Cette démarche n'est applicable que si B < ¢ \
Dans les sols cohérents, il arrive fréquemment \\
que B > ¢ pour des talus de hauteur modérée. B quelconque \

Il convient alors de considérer les terres au- p= Kaoxz'
dessus de I'horizontale comme une surcharge.

D J

3.4 Surcharge uniforme semi-infinie

Considérons une surcharge uniforme limitée & une distance OA de 1'aréte de 1’écran.

Les hypothéses suivantes sont habituellement faites :

— au-dessus de la ligne d’action AB inclinée de @ la surcharge n’a aucune influence ;

— en dessous de la ligne d’action AC inclinée de (r/4 + ¢/2) sur I'horizontale, la surcharge
agit comme si elle était infinie, c’est a dire ¢, = K}, * 5 ;

— une progression lin€aire est adoptée entre B et C, d’oti le diagramme des contraintes repré-
senté sur la figure,

s
0 A ¥
B 9
X,
L2
C
q2=K’aS

4- Dimensionnement des murs autostables

4.1 Types de murs
4.2 Définition des actions

4.3 Combinaisons d'actions - justifications

4.4 Stabilité au renversement (ELU)

4.5 Stabilité du sol de fondation (ELU et ELS)
4.6 Décompression du sol (ELS)

4.7 Stabilité au glissement (ELU)

4.8 Matériaux constitutifs du mur (ELU et ELS)
4.9 Stabilité d'ensemble (ELU)

1. Equilibres 2. Méthode de 3. Cas 4. Murs 5. Rideaux de
plastiques Coulomb pratiques autostables palplanches
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4.1 Types de murs

« Murs autostables : résistent a la poussée des terres grace a leur propre poids

* Types de murs : Murs pleins (béton ou magonnerie)
poids du matériau seulement a prendre en compte

Murs en béton armé
poids du matériau et du sol a prendre en compte

A B

- a - Mur poids - b - Mur poids a redans - ¢ - Mur en béton armé

4.2 Définition des actions

* Actions permanentes
- poids propre du muwW, et des terres situées sur la fondatitp

- résultanteP de la poussée des terres sur BC'
Py : poussée due au poids volumique Y
écran fictif - poussée inclinée selon un angle 3

P, : poussée "négative" due a la cohésion ¢

-

- résultanteB de la butée des terres sur AA'

By et BC : négligée lorsque la fondation est superficielle
(disparition lors de travaux effectués ultérieurement a
l'aval du mur)

)

N
4

« Actions variables
- surcharge d'exploitation q : poussBg

R X TR o
AET ) SR DR
-4 -

* Actions accidentelles '
- peuvent s'appliquer dans certaines . _
configurations (chocs sur garde- : par: . 4
corps, actions sismiques, etc.) E A " T B

amma m—;

4.3 Combinaisons d'actions - justifications

Résumé des combinaisons a prendre en compte et des
justifications a effectuer

—» basées sur les régles régissant les fondationsricipties

Etat limite Combinaison Justification
E.L.U. Fondamentale Stabilité au renversement
Accidentelle Stabilité du sol de fondation

Stabilité au glissement
Stabilité d’'ensemble
Matériaux constitutifs de la fondation

E.LS. Fréquente Stabilité du sol de fondation
Rare Décompression du sol
Quasi-permanente Matériaux constitutifs de la fondation
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4.4 Stabilité au renversement (ELU)

» Sollicitation de calcul a considérer

ELU : combinaisons fondamentales et combinaisons actites

« Condition a respecter :

sous la fondation

> 10% de la surface
totale de la fondation

* Exemple

Surface de sol comprimée N
|
|
1

surcharges a considérer |

|

- celles qui conduisent a la situation
la plus défavorable lf

- surcharge appliquée uniguement a [
ge appliq q —3

I'amont de la partie arriere du mur

Facon de procéder

* Principe - détermination du diagramme des contraintes

| [ . | ‘ ou | [, | | - semelle entierement
y \/T/ comprimée
I . o

semelle partiellement comprimée

+— L e
‘<—A BY3 on doit avoir EZlO/o
B

* Pratiquement
+ Déterminer la position de la résultante des forces (H et V) sur la semelle

e :position de la résultante

e=—1o M,, : moment résultant de toutes les forces par
N rapport au point central de la semelle

N :résultante des forces verticales

Position de la résultante des forces sur la semelle

N : résultante des forces verticales
T : résultante des forces horizontales
$ T
«— d
V.0
5lle g € cosa=N =9
e
M,=R= [(écos a =N[e
cos a
M
=P e = _I\II ° N,
T
I
Pratiguement, on calcule M par Y
décomposition en figures simples
NZ
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<+ Vérification de I'emplacement de la résultante des forces

* N passe par le tier central
lN
T

-B/6 B/6

| —EsesE >
6 6

* N a I'extérieur du tier central

B |

I
B 1,
\ | | | 5‘9255
B'/3 e

B

]

on doit avoir % >10%

semelle entierement
comprimée

= semelle partiellement comprimée

—» B :3(2—ej

Effet de la position de la résultante des forces sur la semelle

l N * si N passe par 0

| IR

5 e

e

o TN'

* si N passe par le tier central
l N
[ . |
TN' Jl'/ Omin

seule répartition de
contraintes possible

e——|

B/3

B B
Gmax + zNllo (omax 0-min )% Eﬁz _Ej =N_[e (2)
de (1) Opy =2,
B
2 2
dans (2) 2N win = Omin DB— =N —» (E = Oin j =N[&
2%X6 B 6

d'ot
ou o._. :E(]_—%j
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* si N passe a I'extérieur du tier central

lN
\ [ ] | il ne peut pas y avoir des | [, | |
T contraintes en compression %
N' sur toute la semelle pequ'il
faudrait que la résultante | |
passe au minimum a la limite
du tier central

Exemple : Supposons que les différentes actions conduisent aux valeurs non pondérées
suivantes des résultantes et des moments par rapport a 'axe d'une semelle de largeur B=3 m
+ poids propre du mur et des terres surmontant la semelle W = 144 kN, M, = 9 kN.m,
* poussées de terres (hors surcharge) P, telle que Mp, = 96 kN.m,
« pousseée des terres P,, due a l'action des surcharges telle que Mp, = 24 kN.m.

La combinaison fondamentale s'écrit S : 1,35 G, + Gip + 1,5 Q4
Gpnax Correspondant a P, (action permanente défavorable), Qq a P,
(charge d'exploitation) et G,,;, @ W (action permanente favorable).
Le moment résultantestM = 1,35 Mp + M, + 1,56 Mp, = 174,6 kN.m.
La résultante verticale N est W = 144 kN.

= % = % =121m> = =050 m = semelle partiellement comprimée
B
5 e=150-121=0,29m

B'=3 (% -e)=0,86m> % = 0,30 m. La condition ci-dessus est vérifiée (fig. 14-b).

4.5 Stabilité du sol de fondation (ELU et ELS)

» Sollicitations de calcul a considérer

ELU : combinaisons fondamentales et combinaisons actites
ELS : combinaisons rares

I I
qref < qadm

0\ : contrainte conventionnelle de référence (dépamdithrgement et de la
géométrie de la semelle)

- due & I'effort normal (résultante verticale excentrée) qui s'applique sur la semelle
- plus élevée qu'une contrainte moyenne
- peut étre calculée de deux fagons

Q',qm : CONtrainte admissible (dépend du sol)

- a ne pas dépasser dans le sol pour qu'il n'y ait pas de rupture
- dépend de la contrainte ultime (de rupture) du sol
- a calculer comme pour le cas des fondations superficielles
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Contrainte de référence - 2 approches

 Contrainte au trois quarts

, 3 +Q..
aprés avoir établi la répartition des contraintes sous Qo = Zmax * Do
la semelle, on définit la contrainte de référence 4

B B/4 3B/4
+ semelle entiérement comprimée e < r r
N[y Be) . _N(j 6e
A min —B(l B j Omax = B(1+ B j Qmin
. . B Qref
4+ semelle partiellement comprimée e >— re
6 Qmax
' =g , _ 2N redéfinie de fagcon que B’
Arin = Qrmax = g’ seule la zone comprimee
o —3(E—ej J équilibre les actions Qmin=0
2
. _3 ., _32N_3D 2N _ N
Qref _quax _Z B' _Z B(B_ej - B -2e Qref=73'-Qmax
Qmax

Contrainte de référence (suite)

* Méthode de Meyerhof

considérer comme contrainte de référence la contrainte verticale
moyenne sur une plus petite que B, soit une largeur équivalente B,

B, =B-2e N
F

, _ N
d'ou Oet =57 3

B -2e

TZ
!

ou de maniére plus générale sur g
une semelle rectangulaire o F—'
3 L1 11
L il oo A
qref = To  ~V1 -~ m i
B -2e)L -2¢) : J
e’
e ' -
L

Contrainte admissible

1 1 I I I
Qagm = y_(qu _qo)méﬁ +qo

q

0'.am - CONtrainte admissible

g', :contrainte de rupture du sol sous charge vertozgntrée

g, :contrainte effective verticale dans le sol aueiu de la base de la
fondation, apres remblaiement (niveau aprés trayaem faisant
abstraction de la fondation

Yq : coefficient de sécurité

isg : coefficient minorateur tenant compte de l'incls@n de la charge et de
la géométrie du sol de fondation (sol en penterétedde talus)

Calcul identique a celui des fondations superficielles

(voir chapitre suivant) _ _
- essais de laboratoire

- essais in situ
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4.6 Décompression du sol (ELS)

* Sollicitations de calcul a considérer

ELS : combinaisons rares et combinaisons fréquentes
« Conditions a respecter :

Surface de sol comprimée

fréquentes sous la fondation

—» entierement comprimée

rares Surface de sol comprimée 75% de la surface
sous la fondation = totale de la fondation

La premigre condition est souvent déterminante pour fixer la largeur des fondations. Elle se
Justifie par le fait qu’une dissymétrie trop importante des contraintes sous la semelle peut
entrainer un tassement différentiel du cté du bord aval de celle-ci, plus sollicité que le bord
amont. Ce phénomene provoque une rotation qui augmente I’excentrement de la résultante
des efforts, ce qui accélere le basculement du mur. Plus le sol est compressible, plus ce
risque est important.

4.7 Stabilité au glissement (ELU)

» Sollicitations de calcul a considérer

ELU : combinaisons fondamentales et combinaisons actitles
« Pour chaque combinaison d'actions, on doit vérifier que :

HqetVy : composantes horizontale et verticale

' N ' iqué 3 ation
A de l'effort appliqué a la fond _
Hd < Vd tan ¢ c A' : surface comprimée de la fondation
Yo, Yo, ¢’ : angle de frottement interne du sol
c' : cohésion

Yy, et Yg, : coefficient de sécurité partiels
relatifs a¢' etc'

1,2 et 1,5 (fondamentales)
1,1 et 1,3 (accidentelles > séisme)

Remarque

Lorsque la fondation du mur est profondément enterrée, il est possible de prendre en compte
une butée de pied a condition d’étre sir de sa pérennité. La réalisation de héches assurant
un ancrage de la semelle est trés favorable. En outre, ces béches ont I’avantage de situer la
ligne de rupture potentielle de glissement dans le sol en place et non au contact semelle/sol,
qui peut constituer une zone de faiblesse du fait du remaniement du fond de fouilie.

4.8 Matériaux constitutifs du mur (ELU et ELS)

« Application des régles de calcul adaptées

—->BAEL (ou Eurocode) pour les murs en béton armé

4.9 Stabilité d'ensemble (ELU)

 Rupture circulaire

Surface de
rupture possible
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5- Rideaux de palplanches

5.1 Classification et méthodes de calcul

5.2 Calcul a la rupture d'un rideau simplement encastré au

pied (sans tirant)

5.2.1 Répartition des actions

5.2.2 Détermination du diagramme de pression des terres
5.2.3 Détermination de la position de I'axe de rotation (point O)
5.2.4 Détermination de la valeur de la contre-butée

5.2.5 Longueur de la contre-fiche

5.2.6 Dimensionnement du rideau

5.2.7 Remarques

5.3 Calcul a la rupture d'un rideau ancré en téte et
encastré au pied

1. Equilibres 2. Méthode de 3. Cas 4. Murs 5. Rideaux de
plastiques Coulomb pratiques autostables palplanches

5.1 Classification et méthodes de calcul

* Deux types de rideaux de palplanches
1. rideaux simplement encastrés en pied

- uniquement pour des ouvrages de faible
hauteur

- stabilité assurée par les réactions du sol
sur la partie enterrée (fiche)

s
IR EER R \
T

2. rideaux ancrés
‘P/ - stabilité en partie assurée par les
réactions sur la fiche
- le reste est assuré par un ou plusieurs

B tirants d'ancrage préalablement
T enterrés dans le sol

-«

* Trois types de méthodes de calcul

1. Calcul alarupture - méthode la plus simple
- suffisante pour les ouvrages modestes
- prédimensionnement d'ouvrages plus complexes

- sol supposé en état d'équilibre de poussée et Isur toute la hauteur du rideau
- rigidité propre du rideau négligée

2. Calcul élasto-plastique

- utilisation d'une loi
rhéologique élasto-plastique
reliant la déformation de
I'écran en chaque point et la
contrainte appliquée par le

o)
T Y

o s s s = =2 1|3 %
sol sur I'écran e s L e e
- étude d'ouvrages complexes |
- méthode utilisée par la plupart - ===

des logiciels de calcul
(RIDO, DENEBOLA, K-
REA...)
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3. Calcul aux éléments finis - approche la plus satisfaisante
- exemple de logiciel : PLAXIS

(http:/Iwww.plaxis.com/)

Déformations

N NVAVANN NN

VA%
NN

w Ty Contraintes effectives

YI'-‘N

i

5.2 Calcul a la rupture d'un rideau simplement
encastré au pied (sans tirant)

5.2.1 Répartition des actions
* Rideau AE retenant un massif de sol
éventuellement surchargé
a I'équilibre limite, le rideau pivote sans
se déformer autour d'un poifitinconnu

» Actions sur |'écran

- Pousséd’ due au sol situé au-dessus@e
(et a la surcharge coété amont)
- ButéeB entre le fond de fouill® et le point0

(différence entre la pression passive des terrésaal W
et la pression active des terres cétdont)

- Contre-butéeC en-dessous du poifit
(différence entre la pression passive des terrésaaont et
la pression active des terres cétél)

Pour simplifier les calculs, on suppose que C s'exerce au point O —» Systéme isostatique

5.2.2 Détermination du diagramme de pression des terres
 Tracé a partir des composantes A
horizontales des contraintes

« Etabli selon les méthodes décrites
précédemment D

prise en compte des différentes couches, -tf '
de la poussée hydrostatique, de la I

cohésion, des surcharges, etc. 8 //
de | d x C
5.2.3 Détermination de la position de /
termination c positi y | 0_Y
I'axe de rotation (point O) / . A
/
* Point de pression nulle | situé a une__ / :
distance t sous le fond de la fouille DI =t * [ l‘j{

e Calcul de P et B, en fonction de x, s'exercant sur les faces AO et DO
L, x = longueur 10

« Equilibre des moments par rapport & O
- équation erx (3e degré)
- sa résolution permet de déterminer la positiorOdainsi queB
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5.2.4 Détermination de la valeur de la contre-butée
» Obtenue par I'équilibre des forces = 5

B-P,-P,-C=0 P
~ C=B-P-P, T
ty
5.2.5 Longueur de la contre-fiche —5—71-» *
4 y C

» Contre-fiche : partie du rideau sous le point O // | 0“};‘_“‘—’

1

/
 En pratique, longueur forfaitaire / :
> 20% de la partie butée 10 = x 5 ! ‘jj :

dimensionnée pour que sa longueur
puisse mobiliser la contre-butée C

* Donc la fiche totale f = (t + x + 20% de x) = (t + 1,2 X)

5.2.6 Dimensionnement du rideau

» Connaissant la longueur de la palplanche ainsi que les efforts
et leur point d'application

- tracé du diagramme des efforts tranchants et danents fléchissants

* Moment fléchissant maximal M

max
- obtenu au point d'effort tranchant nul
- permet de choisir le type de palplanche ou ledilege des parois moulés

Rideaux de palplanches

« Module de résistance W —» caracteristique essentielle des
différents types de palplanches

W = I S M nax | : moment d'inertie de la palplanche
- V g v :distance maximale a la fibre neutre
a o', : contrainte admissible dans l'acier

Parois moulées

 Connaissance du moment fléchissant dans chaque section et
de M., — détermination de I'épaisseur et du ferraillage dearoi

5.2.7 Remarques

. . , double intégration de I'équation
» Déformation de I'écran 9 q

% | des moments. déformée

- rideaux simplement encastrés : susceptibles de déplacements importants
- déformation maximale en téte du rideau : dommageable aux ouvrages
immédiatement en amont
* Inclinaisons de la poussée et de la butée
Généralement, dans les calculs de rideaux de palplanches métalliques, on suppose que :

- les poussées sont perpendiculairés Q) 3¢’ o
- les butées s'exercent avec un angflel que -—— <d< -+
Valeurs recommandées dans les O 4 2
fiches techniques de Socotec ¢' Angle de frottement interne du sol
<30° 30a35° > 35°

Parement (V)

Poussée Butée Poussée Butée Poussée Butée

Lisse 0 -1/3 0 -2/3 +1/3 -2/3
Rugueux 0 -1/3 +1/3 -2/3 +2/3 —-2/3
Trés rugueux +1/3 -1/3 +2/3 -2/3 +2/3 - 2/3

(1) Lorsque les murs de souténement retiennent des remblais ou sont équipés d'un tapis drainant
synthétique, il convient d'adopter 8 = 0 pour la poussée.
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5.3 Calcul a la rupture d'un rideau \RRRRREY.
ancré en téte et encastré au pied Ts j
* En plus des efforts définis dans le cas précédent P

le rideau est soumis a une force T dans le tira‘!\t —] /

=P probléme hyperstatique \B‘
» Résolution du probléme (1¢r approximation) é
- détermination du diagramme de pression des
terres comme pour le rideau simplement encastre
(sans tenir compte de l'effort T dans le tirant) T

- hypothése : le point | de pression nulle est
également un point de moment nul Pt
(méthode de Blum modifiée)

= systéme isostatique

L'expérience montre que le point de moment nul est
effectivement voisin du point de contrainte résultante nulle.

¥ moments des forces au-dessus de | = 0 = calcul deT

» Résolution du probléme (suite)

- I'effort tranchantT, enl est la som I
des forces au-dessus de

- suite du calcul : en ne considérant que la partie
du rideau inférieure & (remplacement de
l'action de la partie supérieure par)

La suite comme pour le rideau encastré 0 C
en pied sans tirant...

partie 10 2 étudiée comme une travée isolée sur appui
simple soumise a une charge triangulaire

- recherche de la position de 'axe de totation ¢oatex)

- détermination de la valeur de la contre-bu@e

- longueur de la contre-fiche au-dela @e

- dimensionnement du rideau et du tirant

* Tirants d'ancrage

- plagues d'ancrage positionnées de maniére que la
butée mobilisable le long de AB puisse absorber
I'effort T avec un coefficient de sécurité correct
sans interférer avec le coin de poussée

- prédimensionnement des tirants passifs ou

précontraints | J J J i l J J % C

reglemenfTirants d'ancrage —

T
Recommandations TA 95 ___g'
définition de la longueur libre et

de la longueur de scellement ' B

'Bmeseanf
S

« Stabilité d'ensemble D

- dans les terrains médiocres, vérification de &bdité de I'ensemble de
I'ouvrage (rupture circulaire
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Remargues :
1. Rideaux ancrés, simplement butés en pied

Les rideaux ancrés peuvent également étre calculés en supposant gu'ils sont simplement
butés en pied. Le probléme est isostatique. It est indispensable de prendre une sécurité sur la
fiche, soit en adoptant un coefficient de sécurité de 2 sur le coefficient de butée, soit en

majorant la fiche, par exemple en la multipliant par ﬁ dans le cas des sols pulvérulents.

2. Reprise des efforts verticaux

Lorsque {'ouvrage comporte des tirants fortement inclinés, la composante verticale des
tractions dans ces tirants entraine un effort de compression dans {'écran dirigé vers le bas. Il
faut également s'assurer de la stabilite de 'ouvrage vis-a-vis de cette force verticale.
3. Butonnage des parois

La mise en ceuvre de tirants pose souvent des problémes liés aux limites de mitoyenneté
ou a I'encombrement du sous-sol. Il est fréquent de remplacer les tirants par des butons posés
soit entre les deux bords opposés, soit dans les angles de la fouille (disposition a 45°).

Chapitre 6 — Murs de souténement page 57



Mécanique des sols Il

Chapitre V
Rupture des massifs semi-infinis

Chapitre VI
Murs de souténement -

Chapitre VII
Essais in situ — résistance au cisaillement ‘

Chapitre VIl
Fondations superficielles

Chapitre IX
Fondations profondes

Chapitre VI
Essais in situ — résistance au cisaillement

Objectifs de ce chapitre

« Apprendre a connaitre les principales techniques de mesure in situ
des caractéristiques mécaniques des sols

1- Essai pressiométrique Ménard
2- Essais pénétrométriques (statiques)
3- Essais pénétrométriques (dynamique)

4- Autres essais
4.1 Scissometre
4.2 Essai a la plaque

2. Pénétrometre 3. Pénétrometre
statique dynamique

1. Pressiometre 4. Autres essais

1- Essais pressiométriques Ménard

1.1 Principe de l'essai

1.2 Réalisation de I'essai

1.3 Courbe pressiométrique

1.4 Présentation et interprétation des résultats
1.5 Caractéristiques des pressiométres usuels
1.6 Mode opératoire et mise en oeuvre

1.7 Domaine d'utilisation et interprétation des résultats

1. Pressiométre

2. Pénétrometre
statique

3. Pénétromeétre
dynamique

4. Autres essais

Chapitre 7 — Essais in situ
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1.1 Principe de l'essai

« dilatation radiale d'une cellule cylindrique
placée dans un forage préalable

CPV
* obtention d'une courbe donnant O
- la variation de volume de la cellule G Reéservoir
- en fonction de la pression appliquée g i de gaz
* Tubulure / \ (\(
* déduction d'au moins deux  TVEVEF] | FTE TR A
parametres principaux S el : St
- module pressiométrique — tassement
- pression limite ———» rupture Sonde tricellulaire

dimensionnement des fondations a partlr
de regles d’interprétation des
caractéristiques pressiométriques des sols

Les trois parties d'un pressiomeétre Ménard el e

* introduite dans un forage ou mise en
place par battage

« dilatation par la cellule de mesure

Tubulures plastiques

] v remisd o
l gaine de caoutchouc

injection d'eau sous pression

* cellules de garde
- aux deux extrémités de la cellule de mes
- remplies de gaz
- assurer une répartition uniforme des
contraintes et des déformations
provoquées par la cellule de mesure

Cellule de garde

SONDE Cellule de mesure —

Cellule de garde

TUBULURE COAXIALE

CELLULE DE MESURE

CELLULES DE GARDE GONFLEE A L'EAU

GONFLEES AU GAZ

E20001-01

Réprésentation schématique d’une sonde gonflée
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Les trois parties d'un pressiométre Ménard <ol e

Le contrdleur pression - volume ‘

¥ cpv

- ala surface du sol
- sollicitation de la sonde
- réalisation des mesures

Les tubulures de connexion

- conduits en plastique semi-rigide
- transmission des fluides (eau et gaz)

du CPV a la sonde

1.2 Réalisation de l'essai

Tubulures paghiud
concentriques

SONDE i Cellule de mesure

« variation de la résistance du terrain avec la profondeur "> essai effectué a

« dilatation de la sonde par application d'une pression p

v augmentation progressive par paliers de presgdipn

¢ a chaque palier, mesure
du volume de la cellule

15 sec N .
30 sec aprés la fin de chaque
60 sec mise en pression

pi

S

15 sc T
30 s¢L
€0 gec

<<

pi (15
pi 20
pi 0

o

pi

pression

5 e
e
£0 geg

tous les metres

temps

7

oOwn

<
O
-~
~——
o

déformation
volumétrique

* corrections aux valeurs lues sur le CPV

- hauteur piézométrique
- inertie de la sonde
- variations de volume parasites (tubulures, CPV)

=P courbe pressionétrique corrigée

Volume ‘r
750 cm3 , |Sondage : X |
Résistance propre. Profondeur : H
de la sonde
Courbe brute
| S R ——
| |
: |
| I
! }
; t - >
Pe Pr Pression p

Chapitre 7 — Essais in situ
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1.3 Courbe pressiométrique

* Variation de volume V (cm?) de la cellule de mesure — Vg,
en fonction de la pression p appliquée (MPa)

| |

| Phase |, Phase
pseudoélastique plas:ique]

|
I
!
|
[
|
!
|

oe)
Déformation (variation de volume)V

< <
>

T/ "J pression

o
>
=]
@

Pe

Trois phases successives

‘ phase initiale (OA) ‘ » mise en équilibre de I'ensemble sonde-forage-terrain
- mise en contact de la paroi de la sonde avecriaite
- mise en place du sol décomprimé par le sondage

| ' ] ,

Phase s Phase

pseudoélastique plastique]

I
|
!
f
[
|
|
!

< <
w

>
Déformation (variation de volume)V

T2 !
| !
°  Pa Ps Pp

pression

A ! |

phase pseudo-élastique (AB) ‘

« proportionnalité entre les variations de volume et les pressions
Vo comportement du sol considéré élastique

» module pressiométrique (module de déformation)

Ey :2(1+v)E€vo +Ya +VB]EE'°B _pAJ =k P
2 V, -V, AV

V, : volume de la cellule centrale au repos (593 cm? pour une cellule de 58 mm)
Pe: Vg al'extrémité }

Par Va

} pression et volume { de la phase pseudo-élastique

a l'origine
v : coefficient de Poisson du sol (habituellement 0,33)

Phase | Phase
Pseudoélastiquel plascique
1

‘ utilisé pour le calcul des tassements ‘

f
|
|

|
|
i
|
|
I
0

< <

> @
Déformation (variation de volume)V
}

T~ i pression
+
Ps Pp

o
- 4
>
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* la pression de fluage (p;) sépare les phases pseudo-€élastique et plastique
- fin de la partie linéaire
- les déformations différées c ,

deviennent importantes par
rapport aux déformations

>
N
3
2
—
[}
>
L'
©
instantannées g Phase  ,  Phase
u pseudcélascique: plaa:ique]
-~
ot |
o
> |
~ |
e |
o] I
E B |
Ve ST A -
Va2 T2 "J pression
o A Pe Pp
déformation différée J
Vi (60) - V; (30) e
M‘m pression
|
pression de
fluage

’ phase de grands déplacements (BC) ‘ — équilibre limite

« déformations
- trés grandes
- tendent vers l'infini pour une valeur asymptotigigp

\s pression limite p,

pression correspondant au doublement de volume
de la sonde par rapport a son volume initial

‘ utilisée pour le calcul de stabilité des fondations

Phase _,_ Phase

pseudoé lasr_ique: plastique

|
|
|
|
|
|

Déformation (variation de volume)V

B
Vo ST A — 171
Va2 T~ [J pression
° ';A lsa Py
SONDAGE SP 2 Affatre :
7 - . Etude :
1 _4 P resentatlon et Sondags pressiométriqus Date :
. ’ . 2y |52 | cescRrPTION et Frauee g 3 | Forage | cARACTERISTIGUES PRESSICMETAIQUES (HPa)
Interpretation il QAR | [ JNRF R g
Z .50 m |z =l 2k s w020 sotoofo X H
des résultats S prla minh b
% 1.0 Q3.3 o\ b 5.3
* Résultats présentés en P I 11
fonction de la profondeur et e | ismom | NQEE |
sous forme de tableau T RS
synoptique a : o
Sedlag ’
- valeur deE,, et dep, s
- nature des terrains traversés s M

- mode et outil de forage ¢ it v

- vitesse d'avancement de 4
I'outil ou la courbe de 74 sz
battage

- venues d'eau : K W

- altitude en cote NGF 3| od | o
(nivellement général de v aressiares
la France) Lo e o B ;

Bettegs ce le sonda da 6m & S.5m

Comentaires ; ]
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Nature du sol Nature de I'outil Caractéristiques pressiométriques

Module EM (MPa) Pression limite p, (MPa)
w *1530NGF 4 10 2 30 05 1 15 25
Terre végeiale o Nvead de 1t ! 1 t
Iveau de la na e
Limon marron clair sableux v op
Sable limoneux ! |12 07
marron clair Tariére 4 main L-F]
2 ]
Sable fin jaune 6 0,36
/
Timon marron clair 3 C !
peu plastique =1 041
Sable fin jaune Refus tariére s
légérement graveleux .2 1,2
54 sl | | \
N 21
) 24",
Carottier \
Grave sableuse jaune continu 6 N
assez compacte battu \
© 60 mm A 2,5
7 263
7
/
/
8 K 7.
Craie blanche altérée 24 2,05
9
Arrét volontaire 8 9 m

10
Profondeur (m)

1.5 Caractéristiques des pressiometres usuels

« Différents types de pressiometres MENARD
« Principales sondes utilisées

- Sonde BX
diametre 58 mm

longueur cellule de mesure 205 mm
longueur totale de la partie active 425 mm

- Sonde AX

diamétre 44 mm
longueur cellule de mesure 360 mm
longueur totale de la partie active 665 mm

1.6 Mode opératoire et mise en oeuvre

Réalisation d'un essai pressiométrique — succession de 2 opérations

* mise en place de la sonde a l'intérieur d'un forage N

e mise en pression 10 paliers o
exécution du forage

conditionne la qualité de l'essai d'expansion

matériel non adapté — parois remaniées
erreurs sur les caractéristigues mesurées

exemple E,, d'argiles réduit de moitié

Matériel de forage

| tariére a main (sols mous)

sondeuses rotatives avec carottiers
(sols raides ou rochers)
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Cutter drive rod

s~ Soil and water

Bottom bearing

Cutter

Shoe

Tapered passage

Instablllté des parOIS de forage LOW DISTURBANCE DRILLING SYSTEM
« introduction de la sonde par battage a I'intérieur d'un tube de protection
— tube fendu pour permettre les dilatations radiales

« stabilisation des parois par ajout de bentonite

METHODES DE REALISATION DES FORAGES PRESSIOMETRIQUES

Forage préalable Refoule
Nature Rotation* Battage et autres ment
des terrains . TF
TS | TINS [ THC. |ODGIN.[ CAR. |ROTOP.|CARBAT.|CARVBF | garnmr
Vase et argile
mollesg - R - Q- - - O poing - -
Argiles moyennement ° °
compactes R R R R - o - - -
Argiles compactes
marnes raides X X R R R® 0° - C -
Limons
- au-dessus de la nappe R o R o° - 0° o o -
- sous la nappe - R 0° 0° 0° - - -
Sables laches ° °
- au-dessus de la nappe R R o o - o
- sous la nappe R - 0° - 0 - - e}
Sables moyennement o
compacts et compacts R R R R - R* ° o o~
Sols grossiers : graviers,
galets, X X [e] 0° X 0-° [o] [e] 0+
argiles a silex, etc.
Roches - altérées X X R R o R® [¢] [s] O+
- saines X X X R R R X X X
Légende
R Recommandé |T.S. Tariére a sec TN Tariére avec injection de
o Toléré TH.C. Tari{ere hglico‘rdale boue Qe forage
Non toléré continue a sec CAR Carottier
i 0.DG. Outil désagrégateur | IN. avec injection de boue
X Inadapté ROTOP.  Rotopercussion poing Carottier & parois minces
BAT. Battage fonceé
TF Tube fendu VBF. Vibrofongage

*: Vitesse de rotation < 60 tr/min
+ : Eventuellement forage préalable en petit diametre (dt < dg)

o : Injection avec boue (pression < 500 kPa - débit < 15 l/min)
Si rotation = pression sur l'outil < 200 kPa NF P 94-110

1.7 Domaine d'utilisation et interprétation des résu ltats

Essai pressiométrique - utilisable dans toutes les catégories de terrains

1.7.1 Interprétation qualitative et semi-quantitative

« forage : informations sur la nature des matériaux traversés
pulvérulents ou cohérents, perméables ou non

* module E,, et pression limite nette p,-p,

Voir page suivante
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ECHELLE DES VALEURS DE £, ET p)-pg

APTITUDES A LA CONSTRUCTIBILITE

Tunnel

Fondations de massifs
vibrants

Fondations profondes

soumises a A ou M

P1-Po I
Sol En (MPa) (MPa) Constructibilité
Vase et tourbe 0,2a3 0,022a0,3 | Sols de trés médiocre qualité ne convenant
Argile molle 05a3 0,0540,3 |pas comme assise de fondation
Sables vasards 05a2 0,1405 [Etudes complémentaires pour appréhender
Remblais récents non 05a5 0,0540,3 |lacompressibilité
compactés
Limons 2510 02415 Variations importantes de compacité en
Argile de consistance a cat fonction de la nappe. Déterminer la portance
faible & moyenne 3248 03308 |& partir des valeurs mesurées sous la
' ' nappe. Fondations peu chargées
Remblais anciens non 4415 0441 Sols souvent trés hétérogénes
compactés a2 “a Risques de tassements différentiels
Sables et graviers 8 440 1a5 Ex?eﬂe“‘ S?I d? f°.”da“‘?”- s
denses a a Sujétion d'exécution éventuelle lige a la
nappe. Sols perméables
Sable molassique 40 a 80 >3 Excellent sol de fondation, sensible au re-
maniement en présence d'eau
Marne maolassique >100 >4 Excellent sol de fondation
1.7.2 Utilisation du pressiomeétre
Sols Roches
pulvérulents altérées
, non Sols cohérents differemment | Tassement
Nature de I'ouvrage prélevables prélevables maximal
, o o moyen (sols
9'=0c=0 mou araide | hétérogénes)
non
Fondations sur semelles bon adapté bon bon <3cm
superficielles Tassement & confirmer par méthode cedométrique >3cm
Fondations sur pieux bon X bon bon
Fondati dier acceptable si 1a3cm
ondations. surradiers Etude par méthode cedométrique si >3 cm
Remblais sur sols mous non X X
Barrage en terre non non non non |
a) Mur de souténement Mesure de ¢' et ¢' indispensable
b) Parois moulées Le pressiométre peut étre utilisé en complément pour (b) et (c)
¢) Rideau de palplanches (Méthode de dimensionnement faisant intervenir le module de réaction kp)
Stabilité des pentes non non non non
Poussée-butée non non non non

Essai complémentaire - Recherche du module d'élasticite

excellent excellent | excellent

Mesure du module de réaction statique (K)
E alterné # 3 E; (essai complémentaire)

excellent

X : cas sans signification

2- Essais pénétrométriques (statiques)

2.1 Principe de l'essai

2.2 Classification des appareils

2.3 Mise en oeuvre

2.4 Interprétation qualitative des mesures

Détermination de la résistance limite du sol

Deux principaux types de pénétrometres

pénétrométres statiques ‘ & Vvérinés dans les terrains a vitesse lente et régailier

« pénétrometres dynamiques + enfonces dans le terrain par battage

1. Pressiometre

3. Pénétrometre
dynamique

2. Pénétrometre
statique

4. Autres essais
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2.1 Principe de l'essai

Vérin

Dispositif : tube terminé par une pointe
* la pointe - cbne ayant a sa base la méme
section droite que le tube MmN

« foncé dans le sol a vitesse lente et constante par
un dispositif de vérin placé a la surface du sol

Mesures simultanées ’
par un procédé mécanique, €lectrique ou hydraulique

« résistance opposée par le sol a la -
pénétration de la pointe

Tube

g. résistance de pointe statique

(ou résistance de cone)
Manchon de
frottement Pointe

q. = A76 Q. :réaction du sol sur le céne Céne

c A, : section droite de la base du cone

Mesures (suite)
« effort opposé a I'enfoncement de I'ensemble pointe et tiges Vérin
Q, effort total
v effort de pointe + effort de frottement latéral
v Ml

s'exerce sur toute la
hauteur du train de tiges yreye] [

« frottement latéral (manchon de frottement) f;
certains appareils seulement

- Tube
Manchon de
frottement Pointe
Cone
Q, (kN)
» Résultats de I'essai 9 20 4 6 8 10 q, (MPa)
& profil pénétrométrique 012345 10 15
0
graphiques donnarg,, Q, (etf,) |1
en fonction de 1 C/
3 I P
T =
| <>
3 ;"/
.
I —
. , . \
+ bien adapté pour les formations 4 | _——q,
meubles de sols fins de forte ‘\
épaisseur 5 =
(plusieurs dizaines de métres) ?
T4 ‘_::::::::::>
t
<
T =
8

L=

Profondeur (m)
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2.2 Classification des appareils

2.2.1 Appareils a pénétration discontinue

Principe @ ® @ @
« cOne relié au vérin de surface par
un train de tiges coulissant sans

frottement a l'intérieur du tube

* essai en trois temps L Tige

~ 1- tube + cone foncé simultanément
» effort total Q,

< ; 2
2- pointe enfoncée seule par vérinage v
» effort sur le con&), 5

+—Tube
3- tube enfoncé seul

- pas de profil continu
- valeurs discrétes don’t 'espacement

dépend du pas de mesure \/

2.2.1 Appareils a pénétration discontinue (suite)

|

T TT’ Tige

Exemple : appareil hollandais de Gouda

» cone de 10 cm?
Tube

* pointe congue afin d'éviter I'entrée du sol entre le
tube et le cbne

Vv cone surmonté d'une jupe tronconique solidaire Guide

Jupe

Coéne

2.2.2 Appareils & pénétration continue

N
N

Principe

 pas de mouvement relatif de la
pointe par rapport au train de tiges

Tube rempli d'huile

* mesure de Q.
- réaction du sol sur I'extrémité
conique de la pointe

Chambre a huile

A

Piston

Exemple : pénétrometre de Parez E
* pointe hydraulique

* mesure de la pression induite
dans un circuit d'huile par le
déplacement du cone sous la
réaction du sol Cone

Parez

[ —

page 68 Chapitre 7 — Essais in situ



2.2.2 Appareils & pénétration continue (suite)

Exemple : pénétrometre Andina
* transmission mécanique
réaction du sol sur le cone transmise en Effort

surface par l'intermédiaire d'une tige
d'acier qui comprime un peson placé

sous le vérin Effort total
Anneaux
f% dynamométriques

Effort sur la pointe

T tige
—{/ tube Co T pointe g 39 mm
° o // pointe @ 80 mm
w »{  Andina

\%

2.2.2 Appareils a pénétration continue (suite)

Exemple : transmission électrique Cable do
connexion

* sols de tres faible consistance 7

« déformation du peson mesurée par des
jauges électriques

« information enregistrée en surface

Jauge de
contraintes

i || 165

% 207

Fourreau

y
Lo

Goupille 1

£ cable électrique

Joint

E——B butée du peson

B____P peson Pointe —— s . 41,5

: Cotes en millimétres

2.3 Mise en oeuvre

Quelques regles
« verticalité du déplacement lors de la pénétration

« dispositif de foncage stable et centré sur le train de tiges

\s sinon flambement
* vitesse d'avancement autour de 2 cm/s
* pointes de section > 10 cm?

« réaction sur le cbne transmise intégralement

éviter les frottements parasites
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Foncage de l'appareil

« montage sur véhicules porteurs ou remorques
« force de pénétration entre 50 et 150 kN
Vv effort maximal en pointre entre 20 et 30 MPa

« sites de sols compressibles pénétrometres légers
(béatis tenus par des hélices ancrées dans le terrain)

2.4 Interpétation qualitative des mesures

A l'issue de la reconnaissance d'un site au pénétrometre sta-
tique, on peut juger I'hétérogénéité des sols en plan et en profon-
deur, et les classer sommairement en fonction de leur dureté
comme indiqué dans le tableau suivant.

g (MPa)

Nature probable du sol

Constructibilité

0an1

Sol cohérent compressible
a trés compressible ou
sable lache saturé

Sol de meédiocre qualité,
ne convenant pas comme
assise de fondation et
nécessitant éventuelle-
ment des études complé-
mentaires

1a5

Sol cohérent peu consis-
tant ou sable peu compact

Sol adapté aux fondations
peu chargées

53410

Sol cohérent peu consis-
tant ou sable compact

Sol pouvant supporter des
fondations moyennement
chargées

> 10

Sol cohérent raide ou
sable tres compact

Sol ne posant pas de pro-
bléeme de fondations

3- Essais pénétrométriques (dynamiques)

3.1 Principe de l'essai

3.2 Classification des appareils
3.3 Interprétation des mesures
3.4 Domaine d'utilisation

3.5 Limitations de la technique

Deux principaux types de pénétrometres

* pénétrométres statiques # vérinés dans les terrains a vitesse lente et régeilier

pénétrométres dynamiques‘ & enfoncés dans le terrain par battage

1. Pressiometre

2. Pénétrometre &
statique

Pénétrométre

. 4. Autres essais
dynamique
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3.1 Principe de l'essai

* constitué d'un train de tiges et d'une
pointe conique de diamétre supérieur
» enfoncement par battage
- chocs répétés exercés en téte du train de ti

- utilisation d'une masse (mouton de battage
tombant en chute libre d'une hauteur
constante

Guide

Mouton

» enfoncement jusqu'a la capacité de
pénétration de I'appareil

Systeme de

» nombre de coups nécessaires pour vago

enfoncer 'appareil sur un pas de

longueur fixé (10 cm) Enclume

« tragage du profil de résistance . .’
du sol en fonction de la
profondeur

Train de tiges

Pointe

3.2 Classification des appareils

3.2.1 Pénétrométres dynamiques de type A (PDA)
e norme NF P 94-114 énergie de battage, dimensions de la pointe, etc.
« dispositif d'injection de bentonite
P ) .y
V- éviter le resserrement ou Tige
I'éboulement du sol sur les tiges

- limitation du contact entre les
tiges et le sol Borts nointe

- énergie de battage transmise quasi
intégralement a la pointe

r——Boue
bentonitique

Orifice
> d'injection

|
|
|

3.2.1 Pénétrométres dynamiques de
type B (PDB)

e norme NF P 94-115
* pas de dispositif d'injection de bentonite

Pointe

type A

3.3 Interprétation des mesures

Deux types de représentation d'un profil de pénétration dynamique

« tragage en fonction de la profondeur du nombre de coups Ny
nécessaire pour obtenir un enfoncement donné, en général 10 cm

« tracage en fonction de la profondeur de la résistance de pointe
dynamique g, calculée a I'aide d’une formule de battage de pieux

- M est le poids du mouton,
- M’ le poids des parties frappées
(enclume placée en téte du train de
q, = M MgH tiges et sur laquelle s’exercent les
d e (|\/| + M’) A chocs, train de tiges et pointe),
- H la hauteur de chute du mouton,
- e 'enfoncement moyen par coup,
- A la section droite de la pointe,
- g 'accélération due a la pesanteur
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Coupe du sol Résistance dynamique unitaire de pointe (MPa)

0 0 10 20 30 40 50
HIS

Sable T

grossier 2 -
3
4
5
6
) 7
Argile s

limoneuse
etsableuse | g

10
11
12
13

sable | z

limoneux |15 ~
etgraviers | .

17
Profondeur (m)

’_,\I-t"\’-_/ T\

3.4 Domaine d'utilisation

» Le domaine préférentiel d'utilisation des pénétrometres
dynamiques est la reconnaissance qualitative  des terrains lors
d’une reconnaissance préliminaire.

« lIs sont donc recommandés pour résoudre les problémes suivants :

- contréle de I'homogénéité d’'un site ;

- détermination des épaisseurs des différentes @suda sols ;
- localisation des cavités ou autres discontinujtés

- reconnaissance du niveau du toit du rocher.

« Enfin, ils fournissent des renseignements utiles pour la prévision
des conditions de battage des pieux et des palplanches.

3.5 Limitations de la technique

Trois limitations importantes
« profondeur limite d’investigation autour de 30 m

\ frottements parasites (flambement des tiges sodetl@és chocs)

« compte tenu de la dimension de la pointe (diamétre 62 mm)
\ pas recommandé de pratiquer ce type d’essai dansalegrenus
dont la dimension moyenne des éléments est supgass® mm

* pas de régle reconnue pour le dimensionnement des fondations a partir
de la résistance dynamique qq
\s -seulementordre de grandeur de la portance paidesizle corrélations
avec d’'autres essais en place (pénétrometre stadtjpeessiomeétre)
- orientation de la campagne d’essais ultérieure

Composition du sol qa/qc aq/P¢

Argiles, limons et vases normalement
consolidés : sables laches ou moyenne- 1 1,4a25
ment denses

Argiles et limons surconsolidés 1a2 3ab

Sables et graviers; sables limoneux ou

argileux denses atres denses 05a1 5a10
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systéme de

4- Autres essais __ miseen

rotation
+ couplemetre

4.1 Scissometre

« norme francaise NF P 94-112

 appareil de mesure en
place de la cohésion

Tube de fongage

§ Sol fin Tiges de torsion
des sols fins
(argiles molles, limons et vases)
4 Moment de
torsion T (N.m)
1=C,
Moulinet
0 Angle de rotation de la barre de torsion
au niveau du couplemetre
1. Pressiométre 2 Penetrometre s Penetr_ometre 4. Autres essais
statique dynamique

0 10 20 30 40 50 60 70 80 90 100

0 f !
, 15 55
Lt 1 ,’I . //
10 734
2 /
4
101128
3 l' / }
<5 25
44— }
%10 7%‘29
5 \
110 742\ 8
° “-1 2 \ 36
7 H N
19 45
8 \\\ \\
420 N 6
9 \
_ 20 \es
E 0 i /
/ Y
5 o ‘58
S n
c
S
LN 1% 12
Figure 20 - Mise en ceuvre du scissométre a I'aide d'un bati ancré a

cohésion s, (kPa)
----- cohésion remaniée s, (kPa)

4.2 Essai a la plaque

essai de chargement effectué a la surface du sol a I'aide d’'une plaque
rigide circulaire

mesure de I'enfoncement (déflexion) de la plaque sous I'application de
charges statiques

essai de plaque le plus utilisé : essai Westergaard

» module de réaction (module de Westergaard), en kN/cm?3

_%
5

ou la chargedp est égale a 60
kPa etds est le déplacement
moyen des comparateurs entre
les deux paliers de chargement

utilisé essentiellement pour la
réception des remblais destinés
a supporter des dallages
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Mécanique des sols |l

» Chapitre V
Rupture des massifs semi-infinis
» Chapitre VI
Murs de soutenement
» Chapitre VI
Essais in situ — résistance au cisaillement
» Chapitre VIII A
Fondations superficielles
» Chapitre IX

Fondations profondes

Chapitre VIII
Fondations superficielles

Obijectif de ce chapitre
« Justifier une fondation superficielle et déterminer son tassement

1- Description et comportement des fondations
superficielles

2- Calcul de la capacité portante a partir des essais
de laboratoire (méthode c- ¢)

3- Calcul de la capacité portante a partir de I'essai
pressiométrique

4- Détermination des tassements

1. Description et 2. Capacité portante 3. Capacité portante 4. Détermination
comportement méthode c-¢ pressiometre des tassements

1- Description et comportement des
fondations superficielles

Classification des fondations Technologie de Construction
N. Domeéde
I l niveau
d'assise
I l niveau
d'assise
ancrage
ancrage.
niveau
d'assise
B # ancrage
fondations - fondations Vsemrl» fondations Qr)ofonde)s
superficielles profondes (puits) (pieux et micropieux)
semelles
1. Description et 2. Capacité portante 3. Capacité portante 4. Détermination
comportement méthode c-¢ pressiometre des tassements
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Description d'une fondation superficielle

e Largeur d'une semelle : B

« Longueur d'une semelle : L une semelle est continue lorsque L > 5B

« Hauteur d'encastrement : D épaisseur minimale des terres au-dessus du
niveau de la fondation

 Ancrage de la semelle : h profondeur de pénétration dans la couche porteuse

o U
s «M"'—D[
. )

* Radiers et dallages
grandes dimensions ) >

(o]

n

/ o

Description d'une
fondation superficielle

B B
B x L << aire de I'ouvrage porté B=1L
(a) semelle filante (b) semelle isolée
L
B

B x L: aire de I'ouvrage porté
(¢) radier (ou dallage)

Domaine des fondations superficielles

Classification des ol 93 1 | 2 | 2 Bm (largeur)
fondations d’aprés '\
le DTU 13.1. 'R Fondatians superficielles
|
A
)
D/B<6 oL Y
D<3m y
|
3 Fendations profondes
4_ -
5L

! Cm (hauteur)

Classification des
fondations d’apres :
Fascicule 62 titre VV r Hauteur d'encastrement équivalente

Régles techniques de conception et de calcul des
fondations des ouvrages de génie civil De/B < 1,5
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Profondeurs minimales d'encastrement
des fondations superficielles (1954)

- pour éviter l'influence
néfaste du gel

- altitude inférieure a 150 %

- ne tient pas compte de la
nature du sol

attention au retrait-gonflement des
sols argileux

- correction d'altitude

Hpn =@+ 0,03

0.25
0.4
f3os
[os
0.7
0.8
[ K

Comportement d'une fondation superficielle

» Courbe typique obtenue lors du chargement d’une fondation superficielle

- Application d'une charge monotone Q Qu Q

croissante Q (maniére quasi statique {2 >
- Mesure des tassements s obtenus en

fonction de la charge appliqguée Q Domaine

elastique Rupture

- Au début, comportement sensiblement Do[;r;gxsr;l_eq

linéaire (s proportionnel & Q) — 1&
- Aprés, s n'est plus proportionnel a Q e

(création et propagation de zones de v
sol plastifieées sous la fondation)

- A partir d’'une certaine charge, poingonnement du(sésement qui n’est plus

controlé) \‘ Le sol n’est pas capable de supporter une charge supérieure

(on peut dire que I'on a atteint I'écoulement plastique libre)

> Cette charge est la capacité portante de la fondation
(charge limite, charge de rupture ou encore charge ultime)

« Comportement & la rupture

Zone | Il se forme sous la base de la semelle un poingon rigide qui s'enfonce
dans le sol en le refoulant de part et d'autre jusqu'a la surface.

Le sol de ces parties est complétement plastifié et il est refoulé

Zone Il | vers la surface.

Déplacements et cisaillement importants > rupture généralisée

Zone IlI Les zones externes ne sont soumises qu'a des contraintes
beaucoup plus faibles qui ne le mettent pas en rupture.

B
Qu
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Principe de calcul d'une fondation superficielle

« Calculs justificatifs conduits suivant la théorie des états limites

 Sont distingués :
- les états limites ultimes (ELU) au-dela desquefsai risque de rupture ;

- les états limites de service (ELS) au-dela desgimivrage ne serait plus
susceptible de remplir sa fonction (par exempleméations excessives).

Ouvrage s(r ELS ELU Rupture
l l )

| .4
danger croissant

« Justification de la structure : doit étre envisagée pour différentes
situations parmi lesquelles - les situations en cours de construction
- les situations en cours d’exploitation
- les situations accidentelles, telles que les s&sm

On distingue les états limites de service (ELS) et les états limites
ultimes (ELU). Pour chacun de ces états limites, on doit, d'une part,
former des combinaisons d’actions afin de déterminer la charge sur
la fondation V; et, d’autre part, déterminer la résistance du sol Qg
qui est, elle-méme, fonction de I'état limite considéré.

Selon le projet d’Eurocode 7 - partie 1 sur le Calcul geotechnique,

« les états limites de service sont les états au-dela desquels

des critéres de service précis ne sont plus satisfaits » ; ces états
comprennent :

— « des déformations, des mouvements ou des déflexions qui
compromettent I'aspect ou l'utilisation effective de la structure (y
compris le mauvais fonctionnement des machines ou des services)
ou causent des dommages aux finitions et aux éléments non
structuraux ;

— des vibrations qui causent une géne aux personnes, des dom-
mages au batiment ou a son contenu, ou qui limitent son efficacite
fonctionnelle ».

Les états limites ultimes sont ceux « associés a la ruine, I'instabi-
lité ou toute forme de rupture qui peut mettre en danger la sécurite
des personnes » ainsi que, conventionnellement, certains états qui
les précédent ; ces états comprennent :

— « la perte d’équilibre de la structure ou de toute partie de la
structure, considérée comme un corps rigide ;

— la rupture par déformation excessive, rupture ou perte de sta-
bilité de la structure ou de toute partie de la structure, y compris les
appuis et les fondations ».

En ce qui concerne les calculs de portance (calculs en termes de
charges), I'approche aux « états limites », consistent a s’assurer
que:

V,= Q4

avec Vy charge de calcul appliguée normalement a la
base de la fondation, tenant compte de
coefficients pondérateurs des charges
(généralement supérieurs a 1), qui sont des
coefficients partiels sur les actions

Qg capacité portante de calcul (ou résistance de
calcul) correspondante, incluant ['effet de
I'inclinaison et de I'excentrement des charges

et tenant compte de coefficients de sécurité
partiels sur la résistance du sol
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e En pratique

Justification des fondations par rapport aux différents mécanismes de
rupture envisageables :

a) état limite ultime de mobilisation de la capagirtante du sol ;

b) état limite de service pour la mobilisation du s

c) état limite ultime de renversement ;

d) état limite de service de décompression du sol ;

e) état limite ultime de glissement ;

f) état limite ultime de stabilité d’ensemble ;

g) états limites concernant le matériau de constonc(voir le BAEL
réglement de calcul de Béton Armé aux Etats Limites)

» Méthodes

- a partir d'essais de laboratoire
- a partir d'essais in situ

2- Calcul de la capacité portante a partir
des essais de laboratoire (méthode c- ¢)

2.1 Hypotheses et formule générale

2.2 Détermination du terme de surface

2.3 Détermination du terme de profondeur
2.4 Détermination du terme de cohésion

2.5 Contrainte ultime

2.6 Contrainte ultime dans les cas particuliers

2.7 Justifications des fondations superficielles

1. Description et 2. Capacité portante 3. Capacité portante 4. Détermination
comportement méthode c-¢ pressiométre des tassements

2.1 Hypotheses et formule générale

* Hypothéses - semelle filante horizontale, parfaitement lisse
- charge verticale centrée Q (par métre linéaire)

« Application du principe de superposition sur trois états
Qy

- résistance du sol pulvérulent sous le terme de Y720
niveau de la semelle surface % v
il 8si c=0

\ entraine une résistance Qy ]

- action des terres situées au-dessus du te”:je ge
. . z . roronaeur
niveau des fondations et supposées agir o
comme une surcharge

Q0 =%D

A} entraine une résistance Q,

_ . terme de Qc
- action de la cohésion cohésion ' e
s entraine une résistance Q. 92 #0
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» Charge limite de la fondation
(capacité portante)

Q,=Q,+Q,+Q,

« Contrainte de rupture

4, =9, *d, *q,

avec ( =

e Formule générale

terme de
surface

Q

terme de Qs
surface

terme de Qp
profondeur

Qo =%D

terme de
cohésion

terme de terme de
profondeur cohésion

,_ 1 : i s ¢
0, =51, VBN, (6) +i, 5, @ + ;DN (#) +i. s. N, (¢)

2.2 Détermination du terme de surface

* Le coin de sol ABC limité par les deux lignes de glissement AC et BC se

déplace avec la fondation au cours

Tt
+ L'angle au sommet C est r ¢ =

- angle des plans de rupture

¢ Ce coin ABC refoule le sol selon un B

phénomeéne de butée le long des
écrans AB et BC

» Les forces de butée R

du poingonnement

2u

sont inclinées de l'angle ¢

[ %2 *
frottement sol sur sol -
(contact parfaitement € =

rugueux etd= ¢)
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* Intensité des forces de butée R =» équilibres de Boussinesq

L, obtenu a partir des tables de butée de Caquot as&lé
B=00=-¢, A=~ (md-¢/2)

B A

b - massif de sol a gauche

- angles + dans le sens horaire o)

¢" angle de frottement interne du sol, R Y 4
A - inclinaison du mur, /
B : inclinaison du massif,

& : angle de frottement sol-écran.

 L'ensemble des forces verticales est en équilibre
- la capacité portante de la fondation par unité de longueur

2
- le poids W du coin ABC |W =y, [ﬁBj [nan[z +¢]

4 2
B/2
e
4 2 5
B s
—[H
20)-2 =B itan LU o
2 2 2 4 2
A B
n e
- les deux composantes verticales des ¥52 0 }‘\ 42
réactions de butée R sur AC et BC g0 N
c=0 ,\2\\§),
n
Rvertical total =2R [¢os E_g C Jg
4 2 4 nd
R/ Z-2\R
/ 4 2
v

« L'équilibre des forces verticales Qv +W = 2R cos (T[ —¢)

« En remplacant les termes par leur valeur

B
BZ T _ T[_g E
qv@+vztﬁ4)ﬂa”(4+zj'2ﬁs(4 2) i AG"Q
R:%m(pB/z@z

soit

2l n.e
4 Cosz(}q;) 4 2
1 1 C"S(Z‘qz)) )
qy:EWZEB[Ny avec NV:E Kpcosz(ﬂ+¢]_tan(4+2]
4 2
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2.3 Détermination du terme de profondeur

« Milieu non pesant
« Application de la théorie de Prandtl

base de la semelle : deux demi-écrans Bl et Alssgmplisses
rupture par mise en butée du milieu environnanfoiement des terres)

o : obliguité de la surcharge q

* Selon Prandtl, pour =0eta =0 A .
pour B B :inclinaison du massif

T=K, 4

avec

¢' : angle de frottement interne du sol
0 : angle de frottement sol - écran

o A :inclinaison du mur
K = cos 0+ sin ¢' [¢0S W 2% o

. 1-sin ¢’ 0, __ W0
2
q:q0+y1D1 sinooazs_ma,
action, dans le plan de la fondation, de sin ¢

la surchargeq, et du poids des terres

« Résolution semelle lisse- 0=0

sin w; = sin 3 =0
@ sin ¢’ @
-d T
8, =- 0062 -A =-A= +§ 8, : ouverture de I'évantail de Prandtl (rad)

K =Cos 8+ sin ¢’ [€0S wy 2ty 1+sin ' _ nang
. 1-sin ¢’ 1-sin ¢’

= tanz(n +¢'] [pman?
4 2

Donc la contrainte due au terme de profondeur

T ' Titan ¢’
dq =tan2(4+q;]@‘ “¢ g, +vD)

‘qq = (qo + VlD) N, ‘ avec N, (¢') =tan 2(2.,.‘2} prand

Le terme de profondeur g, ne dépend que de :

g, :surcharge
D : profondeur d'ancrage
N, : coefficient sans dimension qui ne dépend qué' de
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2.4 Détermination du terme de cohésion

« Application du théoréme des états correspondants
- probléme analogue au précédent

- surchargeq =c/tan ¢'

- on suppose un milieu fictif pulvérulent (non pesae. )=0) chargé en surface
g = c'tan ¢'

- application du théoréme des états correspondaos passer au milieu réel
cohérent— on soustrait la pression hydrostatique d'intenséigale ac'/tan ¢

milieu fictif
(non cohérent)

q. =N, g =N

1

miliellj réel q. =q, - c - =N, ¢ _— ' = N, _],-C
(cohérent) tan ¢ tan¢’ tand tan ¢
Le terme de cohésion g, ne dépend que de :
N, (¢') = N, -1 ¢ :cohésion du sol
¢ tan ¢’ N. : coefficient sans dimension qui ne dépend qui' de

2.5 Contrainte ultime

[

C

4 tan ¢’

r

q, =%VZBNV(¢')+(QO +Y, DN, (') +¢'N, (¢)

N, ,N

facteurs de portance

y' "a’ ¢ quine dépendent que g&
(de;Prés) Ny Ng Ne

0 0 1,00 514

5 0,10 1,60 6,50

10 0,50 2,50 8,40

15 1,40 4,00 11,00

20 3,50 6,40 14,80

25 8,10 10,70 20,70

30 18,10 18,40 30,00

35 4110 33,30 46,00

40 100,00 64,20 75,30

45 254,00 135,00 134,00

¢
ol S e e I
\\\\ \\ L
N ™
/
\
\

N \ N
Nq 60 S0 £ 30 20 10 3 §0 20 40 60 80 N}/

Facteurs de portance en fonction de I'angle de frottement interne

(d'aprés le D.T.U. 13.12 - Fondations superficielles)

Pour I'étude a court terme
$=0 — N,=0;N,=1

N, = 1+ 2 = 5,14 pour les semelles lisses

N, =312 + 1 = 5,71 pour les semelles rugueuses

La contrainte ultime devient

d, =g, *:D+c, N,
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2.6 Contrainte ultime dans les cas particuliers

« Application de la théorie précédente

- semelle filante horizontale lisse

- charge verticale centrée

- ancrage dans un massif horizontal de poids volueng
(y, sur la profondeur d'ancrage)

2.6.1 Influence de la forme de la fondation
* Introduction de coefficients multiplicatifs s, , s, ets, - coefficients de forme

a, =%@\/Z BN, (¢) +5(do + ViDIN, () +Soe'N. (¢)

* Valeurs de Sys Sq€ts;

-DTU
- Eurocode 7
Fondation rectangulaire carrée circulaire
B
Sy 1-02 - 08 06
s B
c 1+0,2 = 1,2 1,3
L
Sq 1 1 1

Coefficients de forme — Valeurs de Terzaghi
Conditions non drainées et drainées
(d'aprés le D.T.U. 13.12 - Fondations superficielles)

Conditions non drainées Conditions drainées
Fondation rectangulaire C?”ée ou rectangulaire C?‘”ée ou
circulaire circulaire
B
Sy 1-0,3 T 0,7
1+ gsin ' Ny =1
5 . [ Sine Ny (1+sing)N; ~ 1
S 1+02 = , _
© L Ny -1 Ny -1

Sq 1 1 1+ % sing' 1+sing'

Coefficients de forme — Eurocode 7

2.6.2 Influence de l'inclinaison de la charge

« Charge inclinée par rapport a la verticale - coefficients minorateurs, , i, eti.
—» coefficients de Meyerhof

a, =@syszNy(¢')q (a, +ViD)N, (#) K75 €N (#)
i :[1—6j2 i =i :(1—6)2 Q
Y q) c q

* Relations qui font intervenir l'aire réduite A'
de la surface de la fondation

—» tient compte de I'excentrement de la charge dasddeix directions

) o

B' valeur de calcul de la largeur effective de la fondation ;
L' valeur de calcul de la longueur effective de la fondation ;

A'=B'L' valeur de caicul de la surface effective de la fondation, définie comme la base de la fondation ou,
dans le cas d'une charge excentrée, comme la surface réduite au centre de laquelile s'applique la

résuitante des forces ;
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 Conditions non drainées, pour une charge horizontale H

I =1 1+1/1—ﬂcu
2 A’

 Conditions drainées, pour une charge horizontale H paralléle a L et
une charge verticale V
- IgN, -1
Cc
N, -1

4. H
V+A'c'cot ¢’

 Conditions drainées, pour une charge horizontale H parallele a B et
_lg N, -1

une charge verticale V
3 3
O, 7H . H
I, ={1- i
Y V+A'c'cot ¢ N, -1

iqzl_ [N 1
V+A'c'cot ¢

2.6.3 Influence de I'excentrement de la charge

» Méthode de Meyerhof
: . ; N
remplacer les dimensions réelles B et
L de la semelle par des dimensions F
réduites équivalentes B, et L,

B,=B-2e
*__EeLi,*

L, =L-2

B-2e
I
-..-.'_x'
il -]
i :
{
1
{
I

d'od Qu = tueLe
i =

2.7 Justifications des fondations superficielles

2.7.1 Etats limites de mobilisation du sol
« Sollicitations de calcul a considérer
ELU : combinaisons fondamentales et combinaisons actitles
ELS : combinaisons rares
 Pour chaque combinaison d'actions, on doit vérifier que :
Gl <= (0, -0,)+
q

contrainte conventionnelle de référence

q'ref : .
contrainte de rupture du sol
contrainte effective verticale dans le sol aue@iu de la base de la
fondation, apres remblaiement (niveau apres trayzem faisant

ady
d%
abstraction de la fondation
Yq coefficient de sécurité g, | »
ELS - 3
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2.7.2 Etat limite ultime de renversement
« Sollicitations de calcul a considérer

ELU : combinaisons fondamentales et combinaisons actates

« Condition a respecter :

Surface de sol comprimée 10% de la surface
sous la fondation = totale de la fondation

2.7.3 Etat limite de service de décompression du sol
« Sollicitations de calcul a considérer

ELS : combinaisons rares et combinaisons fréquentes

« Conditions a respecter :

rares Surface de sol comprimée 75% de la surface
sous la fondation = totale de la fondation
. Surface de sol comprimée o .
fréguentes —» entierement comprimée

sous la fondation

2.7.4 Etat limite ultime de glissement
» Sollicitations de calcul a considérer

ELU : combinaisons fondamentales et combinaisons actites

* Pour chaque combinaison d'actions, on doit vérifier que :

< Vgtang LCA

Hy <
y91 sz
HyetV, : composantes horizontale et verticale de I'efémpliqué a la fondation
A : surface comprimée de la fondation
¢' : angle de frottement interne du sol

' : cohésion (recommandé de limiter & 75 I}Fpgfadé”s“q”es a long terme
Yy, etYg, - coefficient de securite (1,2 et 1,5)

Remarque pour les sols cohérents — vérification du glissement a court terme

2.7.5 Etat limite ultime de stabilité d'ensemble
« Sollicitations de calcul a considérer

ELU : combinaisons viv-a-vis des états-limites de $taéld'ensemble

3- Calcul de la capacité portante a partir de
I'essai pressiomeétrique

Fascicule 62 titre V

ifi i Régles techniques de conception et de calcul des
3' 1 JUStlflcatlonS fondations des ouvrages de génie civil

3.2 Détermination des différents parametres

e . - 0o_— -
« Pour le calcul, utilisation de la pression limite nette (p;) P, =P, =P,
contrainte totale horizontale dans le sol au morrdmfessakj

* Lorsque sa valeur n'est pas précisée dans le rapport géotechnique, p,
est calculé par la relation p, =0, (K, +u

S, . contrainte effective verticale au moment de #éss niveau considéré
u : pression interstitielle au niveau considéré
K, : coefficient de pression des terres au repos

¥ 4 défaut dautre indication 0.5 en général , .
1 pour certains limons et argiles surconsolidés

1. Description et 2. Capacité portante 3. Capacité portante 4. Détermination
comportement méthode c-¢ pressiometre des tassements
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3.1 Justifications

3.1.1 Etats limites de mobilisation du sol (Texte B.3.1)

» Sollicitations de calcul a considérer
ELU : combinaisons fondamentales et combinaisons actites
ELS : combinaisons rares

 Pour chaque combinaison d'actions, on doit vérifier que :

O S%(q’u =, ){y)*

g :contrainte conventionnelle de référence

g, :contrainte de rupture du sol sous charge vergoedntrée

g, :contrainte effective verticale dans le sol auesiu de la base de la
fondation, apres remblaiement (niveau apres trayzem faisant
abstraction de la fondation

Y, :coefficient de sécuritéeLu - 2

ELS - 3
: coefficient minorateur tenant compte de l'inclsen de la charge et de

la géométrie du sol de fondation (sol en penterétede talus)

3.1.2 Etat limite ultime de renversement (Texte B.3.2)
« Sollicitations de calcul a considérer

ELU : combinaisons fondamentales et combinaisons actites

« Condition a respecter : | pas de changement par rapport a la méthode c-¢ ‘

Surface de sol comprimée 10% de la surface
sous la fondation =  totale de la fondation

3.1.3 Etat limite de service de décompression du sol (Texte B.3.3)
« Sollicitations de calcul a considérer

ELS : combinaisons rares et combinaisons fréquentes

« Conditions a respecter :| pas de changement par rapport a la méthode c-¢ ‘

rares Surface de sol comprimée 75% de la surface
sous la fondation = totale de la fondation
. Surface de sol comprimée - o
fréguentes —- entierement comprimée

sous la fondation

3.1.4 Etat limite ultime de glissement (Texte B.3.4)
« Sollicitations de calcul a considérer

ELU : combinaisons fondamentales et combinaisons actates

* Pour chaque combinaison d'actions, on doit vérifier que :

H < V, tan ¢’ + c'A’ pas de changement par
d = rapport a la méthode c-¢
yg1 ygz
HyetVy : composantes horizontale et verticale de I'efégpliqué & la fondation
A : surface comprimée de la fondation
¢’ : angle de frottement interne du sol I} o .
c - cohésion (recommandé de limiter a 75 KPgjacterstiques & long terme

Yq, et Yy, : coefficient de sécurité (1,2 et 1,5)

Remarque pour les sols cohérents - vérification du glissement a court terme

2.7.5 Etat limite ultime de stabilité d'ensemble (Texte B.3.6)

» Sollicitations de calcul a considérer
ELU : combinaisons viv-a-vis des états-limites | Pas de c\hange’ment par
de stabilité d'ensemble rapport a la méthode c-¢
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3.2 Détermination des différents parametres

3.2.1 Contrainte conventionnelle de référence (., (Texte B.2.2.2)

! ! ' etq' .. :contraintes maximale et minimale
_— Sqmax + qmin O max €1 min ” '
Ot =— (éventuellement nulle) du diagramme
4 des contraintes normales appliquées

par la semelle au sol de fondation
Lorsque le modele de Meyerhof est utilisé,

g'¢ = contrainte uniforme qui équilibre les actions appliquées

3.2.2 Contrainte de rupture du sol sous charge verticale centrée qL
(Annexe B.1.2)

d, —d, =K, B p* : pression limite nette équivalente (§3.2.6)

k, :facteur de portance (83.2.4)

3.2.3 Coefficient minorateur i5[3 (Annexe F.1.2)
* Cas d'un sol horizontal (3 =0)

- Sols cohérents (argiles, limons, craies, marnes, marno-calcaires, roches)

2
s = @, (5) = (1—9—60j coefficient de Meyerhof

‘ Voir I'abaque page suivante ‘

- Sols frottants (sables, graves)

i = P,(3) = (1—9%}2 EEl— e_%j + {max {(1—4—55} on Ee'%

* Cas d'un talus incliné d'un angle (3 (fondation en créte de talus)

—» se reporter au fascicule pour le calcul ige

* iz pour un sol horizontal (3 =0)
iy

i
1.0 P

0.8 S

X B(6)
0.6 ~
\&.\ 7\

0.4

De/B=0,5" §\
0.21 )De/B=0.257F ~

! >
0 5 10°  15°  20° 25° 30° 35° 40° [5’

i
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3.2.4 Facteur de portance kp (Annexe B.1.3)

« valeurs utilisées : calages empiriques

« fonction de : - nature de la formation concernée
- profondeur d'encastrement relative/B

- rapport de la largeur B a la longueur L de la faiibn

TYPE DE SOLS EXPRESSION DE kp,
D
Argiles et limons A, craies A 0.8 [ 1+0,25(06+ 0:4% )Ee ]
D
® Argiles et limons B 08 [ 1+0,35(06+ 0,4% )Fe ]
o c
B .D
o S Argiles C 08 [1+050(06+047 )5 ]
© ?J B | De
Q& Sables A [1+0,35(o, E)E]
> O
29 Sables et graves B [1+0,50(016+04% )Ee ]
S
X0 D
o > Sables et graves C [1+O,80(0,6+0,4% )5 ]
c ! B De
Craies B et C 13 [1+027(06+04F )F ]
Marnes, marno-calcaires, B %
roches aitérées [ 1+ 027 ( 08+04 L ) B ]

» classement des différents sols :

(Annexe E.1.3)

—» établi a partir des fourchettes indicatives de tagsion limite suivant la

proposition suivante

CLASSE DE SOL p; (MPa)
A | Argiles et limons mous <07

Argiles, limons B | Argiles et limons fermes 1,2-20
C | Argiles trés fermes a dures >25
A | Laches <0,5

Sables, graves B | Moyennement compacts 1,0-20
C | Compacts >25
A | Molles <0,7

Craies B | Altérées 10-25
C | Compactes >30

3.2.5 Hauteur d'encastrement équivalente De

 parameétre conventionnel de calcul

(Annexe E.2.4)

=» pour tenir compte du fait que les caractéristigoeécaniques des sols de
couverture sont généralement plus faibles que éllesol porteurD, <D

1 D
D, =— ij(z) [dz
P

o O

pe* :pression limite nette équivalente du sol
sous la base de la fondation

d : généralement égal a 0, sauf s'il existe en .
surface des couches de trés mauvaises—|
caractéristiques dont on ne veut pas tenity

i

compte dans le calcul de I'encastrement i

D : hauteur contenue dans le sol 1 [
p*@) :obtenu en joignant par des segments de :

droite sur une échelle linéaire les

différentsp* mesurés .
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3.2.6 Pression limite nette équivalente pg (Annexe E.2..2.1)

* Terrain homogéne

—» terrain sous fondation constitué, jusqu'a une pnofeur d'au moins 1,5 B,
d'un méme sol ou de sols de méme type et de castqtées comparables

- on établit un profil linéaire
schématique, représentatif de
la tranche de sol [D; D+1,5B]

plz)=alz+b

Pl
Fhd
|
III|
IllliI
uH‘f
I 1
IIHi

N

‘,I_l |
|I

I

I

|
IIll
>

- la pression limite nette
équivalente est prise égale a

1
I

Il

11

o

"
|| N
, N

|
N

I

P =P, (z)

|
|

I

2
avec Z :D+§ B

L1l
N
b1l

1)

L1

[ I I O T O I A I
|
IIIIIH
[
l

|

* Terrain non homogéne

—» terrain sous fondation constitué, jusqu'a une pndfeur d'au moins 1,5 B, de
sols de natures différentes et de résistances nggemdifférentes (mais du
méme ordre de grandeur)

- aprés élimination des valeurs singulieres
(ex : présence de blocs ou concrétions)

- on calcule la moyenne géométrique sur la tranche de sol [D; D+1,5B]

P =3P, ), L. 0D,

4- Détermination des tassements

4.1 Calcul du tassement par les résultats de l'essai

oedomeétrique
4.1.1 Calcul des contraintes
4.1.2 Détermination de l'amplitude s,
4.1.3 Détermination de l'amplitude s,

4.2 Calcul du tassement par les résultats de I'essai au
pressiomeétre

1. Description et 2. Capacité portante 3. Capacité portante 4. Détermination
comportement méthode c-¢ pressiomeétre des tassements
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4.1 Calcul du tassement par les résultats de
I'essai oedométrique

» Amplitude totale du tassement final = somme de trois composantes

St :@"' S1+S; L

- souvent prépondérant (sauf pour sols trés compressibles)
- se manifeste progressivement au cours de la construction

S, :tassement initial ou instantané (élasticité di) so

s, :tassement de consolidation primaire (dissipatienla pression interstitielle)
s, :tassement de consolidation secondaire (fluageafy

4.1.1 Calcul des contraintes

* tassement calcul sous les seules charges permanentes
» méthodes les plus utilisées : Boussinesq et abaques

—» voir chapitre sur les tassements (MdS 1)

4.1.2 Détermination de 'amplitude s, - tassement instantané

» Méthode élastique de Boussinesq
2
-V
S, =( G’L? B [(Df

: contrainte moyenne répartie sur la semelle
: largeur ou diameétre de la semelle

: module d'Young déterminé par un essai de comipress! triaxial sans
drainage

v : coefficient de Poisson (0,5 car la déformatiorfaiea volume constant)

mwa

C; : coefficient de forme ; Giroud (1972) proposeVateurs suivantes

L/B Circ.: 1 2 3 4 5 6 7 8 9 10 15 20
Fondation rigide | 0,79 0,88 1,20 1 1,43 /1,59 1,72 1,83 11,92 12,00 2,07 2,13 2,37 2,54
Fondation| centre | 1,00 | 1,12 1,53/ 1,7811,96 1 2,10 | 2,22 2,32 12,40 2,48 2,54 12,80 2,99
souple | pord | 0,64 | 0,56 0,76 0,89 0,981,056 1,11 1,16 1,20 1,24 1,27 1,40 1,49

Valeurs du coefficient C;

4.1.3 Détermination de 'amplitude s; - tassement de consolidation primaire

! + !
Ah, =h, B2 [log M
1+e, ]

o . contrainte verticale effective initiale des tesrau niveau
médian de la couche h

o', :contrainte de préconsolidation (essai oedomet)qu
c. :indice de compression de la couchédssai oedométrique)
Ac' : surcharge provoquant le tassement (84.1.1)

Meéthode des couches
* sol découpé en n couches de hauteur h,
» calcul du tassement de chacune des couches n
- 1 essai oedométrique par couche S, = Z Ahi
-c.et O"p par couche i=1
- o' etdo’ par couche
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Correction de Skempton et Bjerrum

e pour corriger les - erreurs# 25%
imprécisions du calcul par | - sous évaluation des tassements pour les argiles NC
la méthode oedométrique | - sur évaluation des tassements pour les argiles SC

« Skempton et Bjerrum : A o
LL H = épaisseur de la couche de sol
1,0
v 0,8 — =
coefficient qui ’ /;7/
tient compte des S o - s g
deformations ] NA/B =05
horizontales 0.4 [ \ H;B; 1
0,2 \H/B =4 A
\j 1 .
us 0 0,2 0,4 06 0.8 1,0
! |F°rf2m9”t| surconsolidée | normalement consolidée | Molle frés
slurconsolldeg sensible

Relation de Skempton (essai triaxial)

Au =B [AG +A (AG - AG )] variation de la pression interstitielle
e 1 e lorsque le sol est soumis a des

sols saturés, B=1 variations instantanées de contraintes

4.2 Calcul du tassement par les résultats de
I'essai au pressiomeétre

» Amplitude totale du tassement final = somme de deux composantes
Sf = SC + Sd Sollicitation a considérer : ELS quasi permanentes

S. :tassement de consolidation (base de la fondatiprofondeur B/2)
= max sous la base de la semelle

sy : tassement déviatorique - fluage (jusqu'a une prdéur de 'ordre de 8B)
=% max a une profondeur égale a la demi-largeur de la fondation

. N E,, : module pressiométrique
Terrain homogéne ‘ (Annexe F.2.3.1) | M - °P neng o
. contrainte effective moyenne appliquée
au sol par la fondation

— " _ A a',, : contrainte verticale effective avant
Se = 9E,, (q vo ) 2 B " travaux, au niveau de la future fondation
B, : largeur de référence (0,60)m
2 B o | B :largeur de la fondation
Sy = 7(q’ - 0;0 ) B, [ﬁ)\d mj o : coefficient rhéologique (nature du sol)
gEM B, A etAy : coefficients de forme, dépendant du

rapport L/B

Coefficients rhéologique a (Annexe C 5.3.1.1)

Tourbe| Argile Limon Sable Sable et Roche
Type gravier

« Epl o |E/pl « |[Epl a |Epl « | Type o
Surconsolidé — |>16 1 [>14 2/3 |>12 12 |>10 1/3 |Trés peu
trés serré fracturé 2/3

Normal 1/2

Normalement 1 9-16 2/3 {8-14 1/2 |7-12 1/3 |6-10 1/4 |Trés
consolidé fracturé 1/3
normalement serré
Sous-consolidé, altéré | — 79 12|58 1/2 |57 1/3 — | Trés altéré 2/3

Coefficients de forme A et A, (Annexe F 2.3.1)

L/B Cercle | Carré 2 3 5 20
A 1 1.1 1,2 13 1,4 15
Ay 1 1,12 1,53 1,78 2,14 2,65
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Terrain hétérogéne | (Annexe F.2.3.2)

* Variation de E,, avec la profondeur

* Calcul de s, et s, avec des modules pressiométriques équivalents E, et E,

* Calcul de E_ et E, : sol divisé, a partir de la base de la semelle, en
couches fictives d'épaisseur B/2 et numérotées de 1 a 16

Eyw=E.=E, 1°®couche +—B+{—
40 1 1 1 0 i
d = + - 4+
E, E, O085E, E; B
1 1 28
+ +
25Eg, 25E4, 3B

E;; : moyenne harmonique des module® 3
mesurés dans les tranchesiaj 58 .-

exemple pour les couches 3,4, et 5 68 0

30_1 .1 1 7B
= +—+ -
E.s E; E, E; 8B i -
Remarques

* Si les valeurs de E4 a E,4 ne sont pas connues, mais considérées
supérieures aux valeurs susjacentes, E, se calcule comme suit :

36_1, 1 1 1
E, E, O085E, E,, 25E,

» De la méme fagon, si les modules Eg & Eg ne sont pas connues, E,
est donné par :

Cas particulier d'une couche molle intercalaire

Considérons une couche peu consistante d’épaisseur H,,. située a la profondeur z,,. sous la
semelle. Elle est caractérisée par son module pressiométrique E,. et un coefficient rhéolo-
gique o,

Le calcul comporte les étapes suivantes :

— calcul du tassement de la fondation 5 = s, + s, a ’aide des formules précédentesn faisant
abstraction de cette couche molle, ¢’est-a-dire en adoptant comme module pressnometnque
sur I’épaisseur de cette couche le module moyen des couches voisines soit E,

- calcul de 1’accroissement de contrainte effective AG” a la profondeur z,. sous la semelle
Ac’ pouvant étre déterminé en appliquant le coefficient d’influence correspondant a

q -Gy
~ calcul du complément de tassement As dd a la présence de la couche molle et donné par
la formule :
apr av
M=AoT g g, |
2 B Y

s -0, ), B s, =—(q' -0, )B, A, B—

C 9E (q ) 9EM ( VO) o} BO
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Mécanique des sols Il

» Chapitre V
Rupture des massifs semi-infinis
» Chapitre VI
Murs de soutenement
» Chapitre VI
Essais in situ — résistance au cisaillement
» Chapitre VIII
Fondations superficielles
« Chapitre IX Coa
Fondations profondes u
Chapitre IX

Fondations profondes

Obijectif de ce chapitre
* Calculer la charge d'un pieu

1- Généralités et classification des pieux
2- Notions théoriques

3- Calcul de la charge nominale a partir des essais
de laboratoire (méthode c- ¢)

4- Calcul de la charge de calcul a partir de I'essai
pressiométrique

5- Calcul de la charge de calcul & partir de I'essai
au pénétrometre statique

6- Frottements négatifs

1. Généralités 2 Nt3t|t)_ns 3. Méthode 4. Pressiométre | | 5. Pénétrometre
théoriques c-¢

6. Frottements
négatifs

1- Généralités et classification des pieux

1.1 Définitions
1.1.1 Fondation profonde
1.1.2 Couche d'ancrage
1.1.3 Comportement d'un pieu

1.2 Classification des pieux
1.2.1 Pieux refoulant le sol a la mise en place
1.2.2 Pieux ne refoulant pas le sol a la mise en place

1.1.1 Fondation profonde

Une fondation est considérée comme profonde lorsque I'élancement :

*D/B>6 D : longueur de la fondation enterrée dans le sol

*D>3m B : largeur de la fondation

*DJ/B>5 D.: hauteur d'encastrement
équivalentecf fondations superficielles)

Les fondations semi-
prodondes assument la
transition avec les
fondations superficielles.

1. Généralités 2. thlqns 3. Méthode 4. Pressiometre | | 5. Pénétrometre
théoriques c-¢

6. Frottements
négatifs
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1.1 Définitions

1.1.2 Couche d'ancrage s WW% 7 ra e
Couche de caractéristiques mécaniques

favorables dans laquelle est arrétée la
base de la fondation D

Ancrageh : hauteur de pénétration du PR ILH l 1 l 1 L
pieu dans la couche d'ancrage

Fondation dans un : ‘Z h

* monocouche lorsque le pieu est fiché

dans un milieu homerne a - Monocouche b - Multicouche

» multicouche lorsque le pieu traverse au
l moins 2 couches de
caractéristiques différentes

multicouche vrai

épaisseur et poids volumique des couches supésieuleecouche
d'ancrage sont tels que la contrainte verticaleetiveo’, est
supérieure ou égale a 100 kPa

Charge limite d'un pieu Q, ‘ Q.
_ i Rt
Qu _qu +qu l‘ ﬁ__' T —
| . charge limite de frottement | ot T leas
o ) frottement entre fit du pieu et s& Qe TEIEIE e
charge limite de pointe : 4 f
poingonnement du sol sous la base du pieu 4 t

1.1.3 Comportement d'un pieu

» mobilisation par effet de pointe

le pieu traverse un sol mou pour
s'ancrer dans une couche tres résistante

» mobilisation par effet de pointe et
par frottement latéral
le pieu traverse un sol mou pour

s'ancrer dans un sol plus résistant, sans
pour autant atteindre le rocher

» mobilisation du frottement latéral
bon terrain trop profond=> pieu flottant

1.2 Classification des pieux

Traditionnellement, on classe les pieux:

— soit suivant la nature du matériau constitutif : bois, métal,
béton ;
— soit suivant le mode d’introduction dans le sol :
+ pieux battus, faconnés a I'avance et mis en place, le plus sou-
vent, par battage,
+ pieux forés, exécutés en place par bétonnage dans un forage,
a lI'abri ou non d'un tube métallique.

Pour I'évaluation de la force portante, notamment, il est plus
important de considérer le type de sollicitation imposée au sol par
la mise en place du pieu. C’est ainsi que I'on distingue :

— les pieux dont la mise en place provoque un refoulement du
sol ;

— les pieux dont I'exécution se fait aprés extraction du sol du
forage et qui, de ce fait, ne provoquent pas de refoulement du sol ;

— certains pieux particuliers dont le comportement est intermé-
diaire.
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1.2.1 Pieux refoulant le sol a la mise en place
Les principaux types de pieux actuels entrant dans ce groupe
sont les suivants.

Pieu battu préfabriqué

Ces pieux, préfabriqués en béton armé ou précontraint, sont fichés
dans le sol par battage ou vibrofoncage.

Pieu H Tube

Pieu en métal battu

Ces pieux, entierement métalliques, constitués d’acier E 24-2 ou
similaire avec addition éventuelle de cuivre (0,2 4 0,5 %), sont fichés Palpioux
dans le sol par battage. Leurs sections sont : R

— en forme de H;

— en forme d’anneau (tube) ;

— de formes quelconques, obtenues par soudage de palplanches
par exemple (palpieux).

Ils ne sont classés dans ce groupe que si leur base est obturée.
Sinon, ils font partie des pieux particuliers.

Palpieux

Pieu en béton foncé

Ces pieux sont constitués d’éléments cylindriques en béton armé,
préfabriqués ou coffrés a I'avancement, de 0,50 4 2,50 m de
longueur et de 30 a 60 cm de diametre. Les éléments sont foncés
dans le sol a I'aide d’un vérin qui prend appui sous un massif de
réaction.

Pieu en métal foncé

Ces pieux, entierement métalliques, sont constitués d'acier E 24-2
ou similaire avec addition éventuelle de cuivre (0,2 4 0,5 %). lls sont
foncés dans le sol a I'aide d'un vérin qui prend appui sous un massif
de réaction.

Palpieux

Pieu battu pilonné

Un tube, muni a sa base d'un bouchon de béton ferme, est
enfoncé par battage sur le bouchon. En phase finale, le béton ferme
est introduit dans le tube par petites quantités, successivement
pilonnées a I'aide du mouton de battage au fur et & mesure de
I'extraction du tube. Suivant les cas, les pieux peuvent étre armés.

Pieu battu enrobé

Ce pieu a ame métallique (acier E 24-2 ou similaire) est constitué :

— de tubes d’acier de 150 a 500 mm de diameétre extérieur ;

— de profilés H ;

— de caissons formés de profils ou de palplanches a 2, 3 ou
4 éléments.

La pointe du pieu comporte un sabot débordant qui assure un
enrobage du métal du fat du pieu de 4 cm au minimum. Au fur et
a mesure du battage, un mortier est envoyé par un ou plusieurs
tubes débouchant au voisinage du sabot afin de constituer I'enro-
bage en remplissant le vide annulaire laissé par le débord de
celui-ci.

Pieu tubulaire précontraint

Ce pieu est constitué d’éléments tubulaires en béton légerement
armé, assemblés par précontrainte, antérieurement au battage. Les
éléments ont généralement 1,5 4 3 m de longueur et 0,70 a 0,90 m
de diametre intérieur. Leur épaisseur est voisine de 0,15 m. Des
passages longitudinaux de 2 a 4cm de diametre sont ménagés
pour permettre I'enfilage des cables de précontrainte. La mise en
oceuvre est normalement faite par battage avec base ouverte. Le
lancage et le havage (benne, émulseur) peuvent étre utilisés pour
la traversée des terrains supérieurs. lls sont interdits sur la hauteur
de la fiche.

Pieu battu moulé (figure 2)

Un tube, muni a sa base d’'une pointe métallique ou en béton
armé, ou d'une plaque métallique raidie ou d'un bouchon de béton,
est enfoncé par battage sur un casque placé en téte du tube ou par
battage sur le bouchon de béton. Le tube est ensuite rempli tota-
lement de béton d’ouvrabilité moyenne, avant son extraction. Le cas
échéant, ces pieux peuvent étre armés.

I 1
148

Nappe
phréatique
\
jEeaentis/ b
e
e
Battage Bétonnage Extraction du tubage Pieu termingé

Figure 2 - Pieu battu moulé (d'apres doc. Etudes et Travaux de Fondation)
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1.2.2 Pieux ne refoulant pas le sol a la mise en place

Pieu foré a la boue et barrette

Mis en ceuvre a partir d'un forage exécuté dans le sol par des
moyens mécaniques tels que tariere, benne, etc., sous protection
d’une boue de forage. Le forage est rempli de béton de grande
ouvrabilité sous la boue, en utilisant une colonne de bétonnage
(figure 3).

Les formes de section des différents types de barrettes exécutées

—~

Engenéral: 05 m<e<i5m

dans ces conditions sont données a la figure 4.

Boue ou
eau claire
A7

Forage Eventuellement Mise en place
trépanage ou outils des armatures
spéciaux

Figure 3 - Pieu foré a la boue (d'apres doc. Solétanche)
Pieu foré tubé

Mis en ceuvre a partir d'un forage exécuté dans le sol par des
moyens mécaniques tels que tariére, benne, etc., sous protection
d’un tubage dont la base est toujours située au-dessous du fond de
forage. Le tubage peut étre enfoncé jusqu’a la profondeur finale
par vibration, ou foncé avec louvoiement au fur et a mesure de
I"avancement du forage. Le forage est rempli partiellement ou
totalement d’un béton de grande ouvrabilité, puis le tubage est
extrait sans que le pied du tubage puisse se trouver a moins de
1 m sous le niveau du béton, sauf au niveau de la cote d’arase
(figure 5).

v

¢

e
Bétonnage

18m<L<28m

Qe
Recépage

, e b ;
‘ ‘ phréatique
/."\ =
£\ - %\
/ \\ H
‘ \ B
] H

Fongage du tube Perforation par Bétonnage Extraction du tube Pieu terminé

rotation & la tariere au tube plongeur

Figure 5 - Pieu foré tubé (d'apres doc. Etudes et Travaux de Fondation)

Pieu foré simple (et barrette exécutée dans les mémes conditions)

Mis en ceuvre a partir d'un forage exécuté dans le sol par des
moyens mécaniques tels que tariere, benne, etc. Ce procédé, qui
n’utilise pas le soutenement de parois, ne s’applique que dans les
sols suffisamment cohérents et situés au-dessus des nappes
phréatiques.

Puits

Fondations creusées a la main. Les moyens de forage employés
exigent la présence d’hommes au fond du forage. Les parois du
forage sont soutenues par un blindage.

Pieu tariére creuse

Mls en ceuvre avec une tariere a axe creux, d'une longueur totale
au moins égale a la profondeur des pieux a exécuter, vissée dans
le sol sans extraction notable de terrain. La tariére est extraite du
sol sans tourner pendant que, simultanément, du béton est injecté
dans |'axe creux de la tariére, prenant la place du sol extrait.

Micropieux

La technique et I'utilisation de micropieux prennent de plus en
plus d'importance dans la géotechnique contemporaine, pour les
problemes les plus variés. On distingue, dorénavant, quatre types
de micropieux :

— type I: c’est un pieu foré tubé, de diameétre inférieur a
250 mm. Le forage est équipé ou non d’armatures et rempli d’un
mortier de ciment au moyen d'un tube plongeur. Le tubage est
récupéré en I'obturant en téte et en le mettant sous pression
au-dessus du mortier.

Ces micropieux ne sont pas utilisés pour les ouvrages de génie
civil ;
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Micropieux (suite)

— type Il : c’est un pieu foré, de diameétre inférieur a 250 mm. Le
forage est équipé d’'une armature et rempli d'un coulis ou de mor-
tier de scellement par gravité ou sous une trés faible pression au
moyen d’un tube plongeur.

Lorsque la nature du sol le permet, le forage peut étre remplacé
par le lancage, le battage ou le foncage ;

— type Il : c’est un pieu foré, de diametre inférieur & 250 mm.
Le forage est équipé d’armatures et d'un systeme d’injection qui
est un tube a manchettes mis en place dans un coulis de gaine. Si
I'armature est un tube métallique, ce tube peut étre équipé de
manchettes et tenir lieu de systeme d’injection.

L'injection est faite en téte a une pression supérieure ou égale a
1 MPa. Elle est globale et unitaire.

Lorsque la nature du sol le permet, le forage peut étre remplacé
par le lancage, le battage ou le foncage ;

— type IV : c’est un pieu foré de diametre inférieur a 250 mm. Le
forage est équipé d’armatures et d'un systeme d’injection qui est
un tube a manchettes mis en place dans un coulis de gaine. Si
I"armature est un tube métallique, ce tube peut étre équipé de man-
chettes et tenir lieu de systeme d’injection. On procede a l'injection
a I'obturateur simple ou double d’un coulis ou mortier de scelle-
ment a une pression d’injection supérieure ou égale a 1 MPa.

L'injection est répétitive et sélective.

Lorsque la nature du sol le permet, le forage peut étre remplacé
par le lancage, le battage ou le foncage.

Figure 2. Exemple de mise en place d’un pieu bétonné (photo
LCPC).

2- Notions théoriques
Pieu soumis a une charge verticale

2.2
2.2

2.2.3 Mobilisation progressive de la résistance du sol

Q,=Q

|

charge limite

2.1 Formule générale - charge limite d'un pieu isolé

.1 Résistance limite de pointe
.2 Mobilisation du frottement latéral

2.2 Comportement d'un pieu soumis a une charge verticale

1. Généralités

Charge limite d'un pieu Q, l‘
|
pu + qu Dl
\ charge limite de frottement \
frottement entre fat du pieu et soll
de pointe )
poingonnement du sol sous la base du pieu
2 N(?tio_ns 3. Méthode 4. Pressiométre | | 5. Pénétrométre
théoriques c-¢

6. Frottements
négatifs
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2.1 Formule générale - charge limite d'un pieu isolé

p, : coefficient réducteur de l'effort de pointe

qu =P (A quu p, : coefficient réducteur du frottement latéral

A :aire de la section droite du pieu

P : périmétre de la section droite du pieu

Q. =p, [P [qui L&, Qo - résistance limite de pointe

gy : frottement latéral unitaire limite dans la
couche i

e, :épaisseurde lacouchei
pour la couche d'ancrage, on remplace e, par h

Type de pieu Argiles Sables ] . . . _

Pp Ps Pp Ps  Pieux a section pleine et
Section pleine 1,00 1,00 1,00 1,00 pieux tubulaires fermés
Tubulaire fermé _ _

S pp - ps =1
Tubulaire ouvert 0,50 1,00 0,50 1,00
Palpieux
Pieu H 0,50 1,00 0,75 1,00
Palplanches 0,50 1,00 0,30 0,50
« Aire A et périmétre P Pieux H

A : aire de la section enveloppe
Pieux tubulaires ouverts et plapieux P : périmétre du profilé
A aure_ d(? la secyo_n exterieure  Rideaux de palplanches
P @ perimetre exterieur A : aire délimitée par les ailes des profilés
P : périmétre des profilés
s =N ,r"-\\
N ’ \ g ¥
) \ \ /
\ ] s
o’
Pieu tubulaire ouvert Palpieu

® ® ®

Rideau continu

@:-—-r\\& ®: -

2.2 Comportement d'un pieu soumis
a une charge verticale

2.2.1 Résistance limite de pointe

« Courbe charge — enfoncement d'un pieu Qee Qo
- allure identique a celle d'une fondation >
superficielle |

- tassements de plus en plus importants |

- résistance limite Qatteinte |
conventionnellement pour un |
enfoncement de B/10
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2.2.2 Mobilisation du frottement latéral

« Courbe frottement latéral — enfoncement d'un pieu
- la mobilisation du frottement latéral
unitaire T obéit & un comportement
différent puisque le déplacement n'est plus 9. >
dd a un tassement du sol mais a une !
distorsion par cisaillement |

- le frottement latéral se mobilise
rapidement

- quasi-stabilisation a un frottement unitaire
limite g

- palier obtenu pour des déplacements
faibles entre 5 et 15 mm

2.2.3 Mobilisation progressive de la résistance du sol

L’examen des essais de chargement montre que le processus de mobilisation de la résistance
découle des lois respectives contraintes/déformations en frottement latéral et en pointe
(voir les 2 figures des 2 transparents précédents)

Compte-tenu de la déformabilité propre du pieu, le frottement latéral se mobilise d’abord
dans la partie supérieure, proportionnellement au déplacement relatif du pieu et du
sol, absorbant ainsi la charge appliquée. Ensuite, le frottement latéral unitaire atteint
sa valeur maximale g, et reste pratiquement constant quel que soit le déplacement supplé-
mentaire.

Les faibles charges sont donc entierement absorbées par la mobilisation du frottement laté-
ral dans les couches supérieures. Les contraintes transmises a la pointe sont nulles. Lorsque
la charge Q augmente, le frottement latéral maximal g, étant déja mobilisé dans les couches
supérieures, 1’accroissement de charge est absorbé par la mobilisation de g, en profondeur
et par une mobilisation progressive de I’effort de pointe.

Enfin, pour les charges élevées, le frottement latéral est saturé sur tout le fit et la rupture se
produit lorsque I'effort de pointe est a son tour totalement mobilisé.

Il en résulte que, lorsque les pieux ne sont pas fichés dans un substratum rocheux ou du
moins treés résistant, c’est le frottement latéral qui est mobilisé en premier et ceci pour un
tres faible déplacement, la résistance de pointe constituant une réserve de sécurité vis-a-vis
de la rupture.

Principales méthodes pratiques de détermination de la charge
ultime d'un pieu sollicité selon son axe

» Essais de cisaillement en laboratoire

- La prévision de la capacité portante a partir das de laboratoire conduit
souvent a des résultats médiocres

- Limiter cette méthode a des études d'avant-projet

- Le texte réglementaire relatif aux ouvrages dei@éivil n'a pas retenu cette
méthode (Fascicule 62 titre V - Régles techniquesodeeption et de calcul
des fondations des ouvrages de génie civil)

* Essais au pressiometre

- Méthode la plus utilisée en France (essais réalss sur tous les terrains)
- Méthode validée par de nombreux essais de changeteepieus réels

* Essais au pénétromeétre statique

- Essais bien adaptés

- Mais son utilisation est limitée aux pieux ficliiss des sols suffisamment
meubles pour que les essais puissent étre poussauvdela de la pointe du
pieu.
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3- Calcul de la charge nominale a partir des
essais de laboratoire (méthode c- ¢)

3.1 Résistance de pointe et ancrage critique D,
3.1.1 Premiere méthode pour évaluer la contrainte limite en pointe
3.1.2 Limite de la méthode
3.1.3 Ancrage critique D,
3.1.4 Résistance de pointe pour D 2D,
3.1.5 Résistance de pointe pour D <D,

3.2 Frottement latéral
3.2.1 Théorie
3.2.2 Evaluation pratique du frottement latéral

1. Généralités 2 thlqns & LZuzal 4. Pressiometre | | 5. Pénétrometre 6. Frgﬁements
théoriques c-¢ négatifs

3.1 Résistance limite de pointe et ancrage critique D,

3.1.1 Premiere méthode pour évaluer la contrainte limite en pointe

basée sur une formule similaire & celle utiliséempévaluer la contrainte de
rupture d'une fondation superficielle

qpu = yDDDquax +C |:Ncmax

- termeN, néeglige (faible largeur de la fondation)

- termesN . etN, 15 - Valeurs plus elevées que pour les fondationsréicfeles

‘ importance de la hauteur d'encastrement
forme des surfaces de cisaillement qui ont tendance a se retourner sur le fat
B

e — 2

\
\

N
+4 S+ +

ek

dans les fondations superficielles, les lignes de glissement
sont supposés s'arréter au niveau de l'assise de la
fondation, les sols supérieurs n'agissant que par leur poids

- termesN etN

g max cmax *

N - 103,04tan ¢ N — Nq max 1
g max Ccmax tan ¢

o () NQmax Nemax o () NQmax Ncmax o ) NQmax NCmax
0 1,00 7,00 16 7,44 22,47 32 79 125
1 1,13 7,45 17 8,50 24,53 33 94 143
2 1,20 7,93 18 9,72 26,84 34 112 165
3 1,44 8,46 19 11,14 29,44 35 134 190
4 1,63 9,03 20 12,78 32,36 36 161 221
5 1,84 9,60 21 14,69 35,66 37 195 257
6 2,09 10,34 22 16,91 39,39 38 237 302
7 2,36 11,10 23 19,52 43,63 39 289 356
8 2,67 11,91 24 22,57 48,44 40 355 421
9 3,03 12,82 25 26,16 53,95 41 439 504
10 3,43 13,80 26 30,39 60,26 42 546 605
11 3,90 14,91 27 35,40 67,51 43 603 732
12 4,43 16,13 28 41,34 75,86 44 862 891
13 5,03 17,40 29 48,43 85,56 45 1096 1095

14 573 18,96 30 56,90 96,82

15 6,53 20,62 31 67,08 109,90
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3.1.2 Limite de la méthode
Cependant des les années soixante, des essais de pieux instrumentés ont mis en évidence
que, dans un milicu homogene, le terme de profondeur ne croissait que sur les premiers
metres a partir de la surface du sol et atteignait assez rapidement une valeur constante,
—& contrairement a ce que donnait la formule ¢, =YD N, 5 +C N

La différence entre le comportement théorique tel que défini par la théorie de la plasticité et
le comportement réel est attribuée au fait que cette théorie ne prend pas en compte la défor-
mabilité du milieu. Le sol soumis a des contraintes élevées se comprime sous la pointe et il
se forme des effets de voite autour de celle-ci, effets qui ont tendance a soulager le sol avoi-
sinant du poids des terres (fig. ® ) A partir d’une certaine profondeur appelée ancrage cri-
tigue D, la résistance limite devient constante en milieu homogene.

0 %; Qu
N sy, . .
e my  Résistance de pointe dans un
» - sable homogéne en fonction de
P la longueur du pieu
0 ) v g p f

. Volte ‘ Voiite
Influenge_de la compre_ssmlllte f t
sur la résistance de pointe \ “41' f‘%
DV ‘ H‘ tassement

3.1.3 Ancrage critique D,

Longueur du pieu

Dans la plupart des cas, on peut adopter :

+ dans un monocouche D = 6B =>3m

\s définition de la fondation profonde

« dans un multicouche vrai D, =3B

» dans un multicouche intermédiaire
!

(0)

DC = Dcmono - (Dcmono - DCmuIti )%

Demoo  : @ancrage critique dans le monocouche
Do - ancrage critiqgue dans le multicouche vrai

3.1.4 Résistance de pointe pour D 2D,
-acourtterme (enkPa) Uy, = 7ALC,
-along terme (enkPa)  (,, =50N, + Ale N,

pour les barettes (pieu foré de section

. .- _ B
A - coefficient de forme =1+ O’Sf allongée) et parois de forme allongée

A=13 pour les pieux de section circulaire ou carrée

3.1.5 Résistance de pointe pour D <D, ’—\
facteur de

D
Gy =50N, +AEON, +—(N, -N, )| cohésion minimal
pu qmax cmln D Cma\x cmln

C
0 () 0 5 10 15 20 25 30 35 40 45
Nemin | 514 | 65 | 85 11 15 21 30 46 75 135

Quel que soit D, on ne tient en général pas compte du poids de la fondation profonde. On
remarquera, de plus, que la méthode de calcul ne tient pas compte du procédé d'exécution du
pieu, ce qui peut entrainer des différences entre le résultat du calcul et la résistance de pointe
réelle (notamment dans le cas des pieux forés).
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3.2 Frottement latéral

3.2.1 Théorie

Le frottement latéral unitaire limite g, est la contrainte de cisaillement qui peut &tre mobili-
sée au contact du fiit et du sol lorsqu’il y a un déplacement de 1’un par rapport i I’autre. Si
le contact est parfaitement rugueux, la valeur de g, est donnée par :

g, =C+ 0y tan Q

Les premiéres méthodes théoriques de dimensionnement vis-a-vis du frottement latéral
étaient basées sur le raisonnement ci-apres.

Pour un point situé a la profondeur z , le coefficient de pression des terres s’écrit
¢, =K - ©,, avec, par définition, K, < K< K,,.

Comme 6, =7 zil s’ensuitque g, =c+ K - Y- z - tan .
Dans ces conditions, le frottement latéral limite total dans un sol homogene est :
Qu=Plc-D+05K-y-D?- tan 9|

avec P : périmetre de la section droite du pieu,
D : longueur du pieu, égale a I’ancrage dans un sol homoggne.

Pour les pieux battus, il était admis que le pieu refoulait le sol, c’est a dire que K = K, la

»
butée étant supposée entierement mobilisée.

D’apres les formules précédentes, le frottement latéral unitaire limite devrait étre constant
dans un milieu purement cohérent homogeéne, et proportionnel a la profondeur dans un
milieu pulvérulent homogene.

Les nombreux essais de chargement réalisés depuis ont montré que, si le frottement latéral
unitaire limite est bien constant dans les milieux purement cohérents, il est également prati-
quement indépendant de la profondeur dans les milieux pulvérulents (sauf & proximité
immédiate de la surface), mettant ainsi la théorie précédente en défaut.

Une explication de cette divergence est 2 rechercher dans les phénomeénes de contractance
et de dilatance empéchée. Dans les sols pulvérulents laches, la contractance
provoque une diminution de 6, en profondeur, cette contrainte tendant rapidement vers une
valeur constante. Inversement, le milieu étant confiné, les sables compacts ne peuvent se
dilater sous I’effet du cisaillement, ce qui conduit & une augmentation sensible de o, fonc-
tion de I’état de compacité du matériau. La contrainte G, tend vers une valeur pratiquement
indépendante de la profondeur.

Lorsque seuls des résultats d’essai de laboratoire sont disponibles pour calculer la résistance
limite d’une fondation profonde, les régles ci-aprés sont recommandées pour estimer le frot-
tement latéral unitaire limite ¢,

3.2.2 Evaluation pratique du frottement latéral

- frottement latéral mobilisable a la rupture

P : périmetre du pieu
_ e, :épaisseur de la couche i
qu =Ps L qusi Ei (e = h pour la couche d'ancrage)
g : frottement latéral unitaire de la couche i
n :nombre de couches traversées par le pieu

Le calcul de Q, demande la détermination de g pour chacune des couches

‘ Sol purement cohérent (étude a court terme) ‘

* g, évalué a partir de la cohésion non drainée c,

q. = B (¢ [3 est un coefficient complexe qui dépend :
s u 1- de la nature du fit di pieu
2- du remaniement du sol qui est lui-méme fonction :

avecB<1 - du mode de mise en place du pieu
) - de la raideur de l'argile
borné supérieurement  _ g temps
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B Type de pieu Nature du fat B

Puits et pieux de gros diamétre béton 0,6
g . béton 0,7
Pieux forés métal 0.5
. béton 0,7
Pieux battus métal 05
Pieux injectés ;aible pres§ion 1,0
‘orte pression 1,5
Limites supérieures de g, (kPa)
Pieu foré Pieu battu Pieu injecté
Nature du sol Fat Tubé Fat Fat Faible Haute
béton béton métal pression pression
Argile molle et vase 15 15 15 15 35 =
Argile moyennement consistante (gg) (gg) (gg) 35 80 2120
. RN . (80) (80) (80)
Argile raide a trés raide 35 35 35 35 80 >200
Limon 35 35 35 35 80

() pieuxforés: -exécution soignée du pieu
- remaniement minimum du sol au contact du fOt dera
mise en place du pieu
pieux battus : - resserrement du sol sur le pieu aprés battage

Sol pulvérulent (étude a long terme) ‘

* g, obtenu expérimentalement ou valeurs maximales suivantes (kPa)

Pieu foré Pieu battu Pieu injecté
Nature du sol Fat Tubé Fat Fat Faible Haute
béton béton | métal pression pression
Sable lache o' < 32° 35 35 35 35 80 =

Sable moyennement dense (120) (80) (120)

32° < ' < 38° g0 | 3 | s | ® 120 2200
Sable dense 2 trés dense (150) (120) (150)

o' > 38° 120 80 120 120 150 2200

() pieuxforés: - exécution soignée du pieu
- remaniement minimum du sol au contact du fOt deréa
mise en place du pieu

pieux battus : - resserrement du sol sur le pieu aprés battage

Sols intermédiaires (c' 0 et ¢' # 0) ‘

« sol assimilé soit & un milieu cohérent, soit & un milieu pulvérulent

déconseillé d'additionner le frottementdd ala .
‘- S oA . — résultats trop optimistes
cohésion et celui di au frottement interne

Charge nominale Q, ‘

« obtenue en affectant un coefficient de sécurité au terme de pointe et au
terme de frottement latéral (D.T.U 13.2)

ELS | ELU

Résistance de pointe | 0,33 | 0,5

Frottement latéral 0,5 0,75
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4- Calcul de la charge de calcul a partir de
I'essai pressiomeétrique

Fascicule 62 titre V

Régles techniques de conception et de calcul des
fondations des ouvrages de génie civil

4.1 Justifications
4.1.1 Etats limites de mobilisation locale du sol (texte C.4.1.1)
4.1.2 Charges limites d'un élément de fondation (annexe C.2.2)
4.1.3 Charges de fluage d'un élément de fondation (annexe C.2.3)
4.1.4 Effort limite mobilisable sous la pointe (annexe C.2.4)
4.1.5 Effort limite mobilisable par frottement latéral (annexe C.2.5)

4.2 Détermination des différents parametres

4.3 Dispositions géométriques

1. Généralités 2 thlqns 3. Méthode 4. Pressiometre 5. Pénétrometre 6. Frgﬁements
théoriques c-¢ négatifs

4.1 Justifications

* Fascicule 62 titre V

4.1.1 Etats limites de mobilisation locale du sol (texte C.4.1.1)

* uniguement les contraintes mobilisées dans le sol sous I'effet d'un
déplacement axial des éléments de fondation

Charge axiale de
n < <
Qmin < calculen tétd)y, — Qmax

E.LU. Qmin Qmax
" Qtu Ql.l
Combinaisons fondamentales =740 140
o . . Qtu Qu
Combinaisons accidentelles - 730 120
E.LS. Qmin Qmax x Q Qe
. Qtc | Q¢ 110 1,40
Combinaisons rares - 140 710 _ _ )
o ) Q pour les micro-pieux (pieux
Combinaisons quasi permanentes 0 * -1700- forés de diametre < 250 mm)

4.1.2 Charges limites d'un élément de fondation (annexe C.2.2)
* Charges limites en compression Q, et en traction Q,,

Qu = qu + qu Qpy : effort limite mobilisable sous la pointe
Q, =0 Qpy : effort limite mobilisable par frottement latéral
tu su

4.1.3 Charges de fluage d'un élément de fondation (annexe C.2.3)

» Charges de fluage en compression Q. et en traction Q,.

- élément de fondation mis en oeusaens refoulement du sol

Q. =05Q,, +0,7Q,,
QtC = O’7QSU

Elément de fondation dont la réalisation nécessite I'exécution d'un forage ou d'une
excavation dont la section droite correspond a la section nominale de I'élément et, en
particulier, les pieux forés, les barettes, les puits et les pieux faconnés a I'avance en Hou |.
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- élément de fondation mis en oeuswec refoulement du sol

Qc = O’7qu +O'7qu :O!7Qu
Qe =0.7Q,

La mise en oeuvre avec refoulement de sol a la mise en place a pour effet de densifier le
sol s'il est pulvérulent et d'augmenter la contrainte de contact.

Eléments de fondation mis en place par battage, fongage ou vissage, et en particulier les
pieux battus préfabriqués en béton armé ou en métal (exceptés les profilés H), ainsi que
certains pieux totalement ou partiellement exécutés en place dont le béton, le mortier ou le
coulis qui entre dans leur constitution est mis en oeuvre dans une empreinte réalisée dans
le sol par battage ou fongage.

4.1.4 Effort limite mobilisable sous la pointe (annexe C.2.4)

« Effort limite mobilisable di au terme de pointe

qu =A E]u A :section de la pointe
g, :contrainte de rupture relative au terme de pointe

4.1.5 Effort limite mobilisable par frottement latéral (annexe C.2.5)

< Obtenu en multipliant la surface latérale du pieu par le frottement latéral
unitaire limite

« Concerne une hauteur qui ne correspond pas nécessairement a toute la
hauteur de I'élément contenue dans le sol (annexe C.2.2)

h

_ P : périmétre de I'élément de fondation
Qs =P qqs (@ Ldz ‘ q, :frottement latéral unitaire limite a la cote z
0

4.2 Détermination des différents parametres

4.2.1 Contrainte de rupture sous la pointe (, (annexe C.3.2)
— 0 . T L
q, = kp m)le P :pression limite nette équivalente

k, :facteur de portance

4.2.2 Pression limite nette équivalente p|e* (annexe E.2.2.2)

D+3a
o _ u] == >
Pe = b +3a D'[bp| (z) [dlz ,:E:E P,
| D p‘
b :min{a,h}, avec h = hauteur de I B \ le
I'élément de fondation contenue da L - :@: :
la couche porteuse -

a :B/2pourB>1m (B : largeur de
I'élément de fondation)

0,50m pour B < 1m

p@ : obtenue en joignant par des segments -

de droite sur une échelle linéaire les .

différentsp,” mesurés z \
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4.2.3 Facteur de portance kp (annexe C.3.2)

» Fonction de la nature du sol et du mode de mise en oeuvre de la fondation

VALEUR DU FACTEUR DE PORTANCE kp

ELEMENTS MIS EN CEUVRE | ELEMENTS MIS EN CEUVRE
NATURE DES TERRAINS SANS REFOULEMENT DU AVEC REFOULEMENT DU
SOL SOL
A 1.1 1,4
Argiles - limons B 1,2 1,56
C 1,3 1,6
A 1,0 42
Sables - graves B 11 37
C 1,2 3.2
A 1.1 16
Craies B 1,4 2,2
C 1.8 26
Marnes, marno-calcaires 1.8 26
Roches altérées 1,1a1.8 18432

» Classement des différents sols établi a partir des fourchettes indicatives de
la pression limite (annexe E.1.3)

CLASSE DE SOL pi (MPa)
A | Argiles et limons mous <0,7
Argiles, limons B | Argiles et limons fermes 12-20
C | Argiles trés fermes a dures >2,5
A | Laches <0,5
Sables, graves B | Moyennement compacts 1,0-2,0
C | Compacts >25
A | Molles <07
Craies B | Altérées 1,0-25
C | Compactes > 3,0
Marnes A | Tendres 1,5-4,0
|___marno-calcaires B | Compacts >4,5
Roches A | Altérées ' 25-4,0
L B | Fragmentées >45

4.2.4 Frottement latéral unitaire limite 4 (annexe C.3.3)

« Varie avec la profondeur z
« Fonction du type d'élément de fondation et de la nature des terrains

Sols Argiles. Limons Sables. Graviers Craies Marnes Roches

Type de pieu A B C A B C A B C A B

Foré simple Ql Ql Q2 - Ql Q1 Q4 Q3 Q4 Q6
Q2(1) Q3 (1) Q5 (1) Q5(h

Foré 4 la boue Q1 Q1 Q1 Q@ Q3 Ql Q3 Q4 B Q6

Q2(1H Q@) Q22 Q5(1) Q5()

Foré tubé (tube récupéré) Q1 Ql Ql Q2 Q3 Q1 Q2 Q3 Q3 Q4 -

Foré tubé (tube perdu) Q2(3) Q1(2) Q2(2) Q4(3)

Casing Ql QI Q2 @) Q2 Q3 -

Puits (5) Q1 Q2 Q3 - Q1 Q2 Q3 Q4 Qs Q6

Meétal battu fermé Q1 Q2 Q2 Q3 “4) 3 Q4 Q4

Battu préfabriqué béton Ql Q2 Q3 4) Q4 Q4

Battu moulé Ql Q2 Q2 Q3 Q1 Q2 Q3 Q3 Q4 -

Battu enrobé Ql Q2 Q3 Q4 (4) Q3 Q4 -

Injecté basse pression Ql Q2 Q3 Q2 3 Q4 Qs -

Injecté haute pression (6)  — Q4 Q5 Q5 Q6 - Q5 Qo6 Q6 Q7 (M

(1) Réalésage et rainurage en fin de forage.

(2) Pieux de grande longueur (supérieure a 30 m).

(3) Forage a sec, tube non louvoyé.

(4) Dans le cas des craies, le frottement latéral limite peut étre trés faible pour certains types de pieux. 1l convient d’effectuer une étude
spécifique dans chaque cas.

(5) Sans tubage ni virole foncés perdus (parois rugueuses).

(6) Injection sélective et répétitive a faible débit.

(7) Injection sélective et répétitive a faible débit et traitement préalable des massifs fissurés ou fracturés avec obturation des cavités.
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4.3 Dispositions géometriques

Pieux exécutés en place et barrettes (texte C.5.4.)

- Dimensions : Pour les ponts-route, la plus petite dimension transversale des éléments
de fondation est supérieure ou égale a 0,60 m. Elle est supérieure ou égale a 0,80 m pour les
pieux circulaires disposés en une seule file.

- Inclinaison : Seuls peuvent étre inclinés les pieux dont I'exécution est entiérement
conduite a I'abri d'un tube de travail, récupéré ou non.

- Elargissement & la base : L'élargissement de la base des pieux est interdit, a I'excep-
tion des pieux battus pilonnés ou lorsque les pieux sont réalisés a sec dans un terrain de con-
sistance telle qu'aucun éboulement des parois ne soit & craindre.

- Distance entre axes : La distance de nu & nu entre deux éléments de fondation voisins
est supérieure ou égale & 0,75 fois la somme de leur diamétre lorsqu'il s'agit de pieux circulai-
res et & 0,75 fois la somme de leur largeur lorsqu'il s'agit de barrettes. Cette prescription a pour
objectif d'éviter les désordres que la mise en ceuvre d'un pieu peut causer aux pieux voisins,
surtout dans le cas fréquent ol leur béton constitutif est trés jeune voire en dega du phénomeéne
de prise.

Puits (texte C.5.5.)

- Dimensions : Les puits de section circulaire ont un diameétre supérieur ou égal a 1,20 m
et les puits de section quelconque ont une largeur minimale de 0,80 m et une section minimale
de 1,1 m2,

- Les puits sont verticaux, ils sont excavés et bétonnés & sec.

5- Calcul de la charge de calcul a partir de
I'essai au pénétrometre statique

Fascicule 62 titre V

Régles techniques de conception et de calcul des
fondations des ouvrages de génie civil

5.1 Justifications
5.1.1 Etats limites de mobilisation locale du sol (texte C.4.1.1)
5.1.2 Charges limites d'un élément de fondation (annexe C.2.2)
5.1.3 Charges de fluage d'un élément de fondation (annexe C.2.3)
5.1.4 Effort limite mobilisable sous la pointe (annexe C.2.4)
5.1.5 Effort limite mobilisable par frottement latéral (annexe C.2.5)

5.2 Détermination des différents parametres

Les justifications 5.1.1 a 5.1.5 sont identiques a celles du pressiometre

. 2. Notions 3. Méthode L Al 5 6. Frottements
. Géné 8 S . 5. Pénétrometre P
1. Généralités théoriques b 4. Pressiomeétre négatifs
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5.2 Détermination des différents parametres

5.2.1 Contrainte de rupture sous la pointe ¢, (annexe C.4.2)

q, = kC [0 e g, - résistance de pointe équivalente
k. :facteur de portance
5.2.2 Reésistance de pointe équivalente (., (annexe E.2.3) e
— dec
D+3a
qce :b+3a J.qcc(z) E(HZ D 9cm
_ q 13dcm
D-b = dcm
h S_Q_l:
b :min{a,h}, avec h = hauteur de _&J r
I'élément de fondation contenue + T
dans la couche porteuse C_\
a :B/2pourB>1m i"‘ﬁ’
0,50m pour B < 1m EE>
0.2 - résistance de pointe corrigée (D

0.2 - résistance de pointe corrigée, obtenue...

+ en calculant la valeur moyenne g, de la résistance de pointe lissée sur la
hauteur b+3a en suivant la méme formule
* puis en écrétant, s'il y a lieu, le diagramme gz & la valeur 1,3 g,

5.2.3 Facteur de portance K, (annexe C.4.2)

» Fonction de la nature du sol et du mode de mise en oeuvre de la fondation

VALEUR DU FACTEUR DE PORTANCE k¢

ELEMENTS MIS EN CEUVRE
NATURE DES TERRAINS | ke il R UENT DU SOL | AVEG REFOULEMENT DU SO

A

Argiles - limons B 0,40 0,55
B
A

Sables - graves B 0,156 0,50
C

Craies A 0,20 0,30

B 0,30 0,45

 Classement des différents sols établi a partir des fourchettes indicatives de
la résistance de pointe g, (annexe E.1.3)

CLASSE DE SOL qc (MPa)
A | Argiles et limons mous <30
Argiles, limons B | Argiles et limons fermes 3,0-6,0
C | Argiles trés fermes a dures > 6,0
A | Laches <5
Sables, graves B | Moyennement compacts 8,0-15,0
C | Compacts > 20,0
A | Molles <5
Craies B | Altérées > 5,0
C | Compactes -
Marnes A | Tendres -
marno-calcaires B | Compacts -
Roches A | Altérées ' -
B | Fragmentées =
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5.2.4 Frottement latéral unitaire limite 4 (annexe C.4.3)
« Varie avec la profondeur z

q. () d.@ : résistance de pointe lissée
—_ H C N
g, =min » Osmax ala profondgur z
B etq. . : Valeurs fonction du type
d'élément de fondation et
de la nature des terrains
concernés
CHOIX DU COEFFICIENT B ET DE qmax
Argiles, limons Sables, graves Craies
A B C A B C A B
Fe - - 75| - - {200 | 200|200 | 125 | 80
ore Gemax (kPa) | 15 | 40 80 | 40 80 | - | - |120| 40 | 120
Foré tubé B - 100 100| - 100|250 | 25 | 300 | 125 | 100
(tube récupéré) | qsmax(kPa) | 15 | 40 60 | 40 80 | - | 40 | 120 | 40 | 80
Métal battu B - 120 150 300 | 300 | 300
fermé Qsmax (kPa) | 15 40 80 - - 120
Battu préfabri- B - 75 - 150 | 150 | 150
qué béton Qsmax (kPa) | 15 80 80 = = 120

6- Frottements négatifs (effet parasite)

6.1 Description du phénomene
6.2 Méthode de calcul

2. Notions 3. Méthode 4. Pressiométre | | 5. Penétrometre 6. Frottements

1. Généralités théoriques c0 négatifs

6.1 Description du phénomene

 Pieu traversant une couche molle pour aller O)
s'ancrer dans un substratum résistant 1 J
. , —— el ~ e
- si la couche molle est surchargée (par qu : @_ oY

- 'Remblai

remblai par exemple), elle va tasser sou 7 MEIAED § 2050 2o
~Ko'; ¥ ;%o

le poids de la surcharge

- le sol s'enfonce par rapport au pieu
(et non l'inverse)

 S'il y a déplacement, il y a frottement
au contact sol/pieu N

I
- il se développe donc un frottement Iaténai:
dirigé vers le bas '

- ce frottement provogie un effort de R PR P EASAGN SN R

compression dans le pieu ........................

* Les déplacements verticaux du sol (tassements) sont maximaux a la partie
supérieure et diminuent avec la profondeur
- déplacement AA' di au tassement de H ; déplaceG@md( au tassement de H-z
- a partir de H', tassement du ssenfoncement du piey point neutre N
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Exemple

12 24 36 MOIS
» Désordres survenus dans des 0 T T I

hangars reposant sur des pieux 25
de 0,80 m, fondés a travers 4 m
de sable fin et 14 m d'argile
molle, lesquels surmontent une
marne compacte

100

 Figure ci-contre : tassements de
3 des pieux de la fondation

N
=]
S
y

- pieu 25 : ancrage de 2B
dans la marne

- pieux 26 et 27 : ancrage
dans I'argile\

entrainés vers le bas par les efforts o du oi

résultant du frottement négatif N° du pieu 25 26 27
Longueur (m) 19,80 17,95 17,50
Tassement 3 ans (mm) 22 280 300

N\

300 \‘__
\

27

tassement (mm)

tassements d'une trentaine de cm

Tassement de pieux soumis au frottement
négatif d'une couche d'argile molle (Florentin
et L'Hériteau)

tassements différentiels

6.2 Méthode de calcul

« Principes de base

- le frottement négatif est un phénomeéne lent, peidig¢ a la consolidation des

couches compressibles_, a prendre en compte : caractéristiques mécaniques
effectives c' et ¢’

- au-dela du point neutre N, le frottement négdékiste plus

- si le pieu traverse un remblai surchargeant le #frottement négatif s'exerce
sur toute I'épaisseur du remblai et sur la coucbmpressible jusqu'en N

« Calcul du frottement négatif unitaire f,,

- S0it0',(z) la contrainte effective verticale a une profondgquelconque z et a
proximité immédiate du fat du pieu

] _ }
— 0,(2) =K [0, (2) K : coefficient de pression des terres au contadpii

- sid est I'angle de frottement sol/piéépend du type de pieu et de la nature du sol)

— f 2 =KL, (2)dan

« Calcul de la valeur maximale du frottement négatif

- le frottement négatif total fSur le pieu est obtenu par intégration ¢elépuis la
partie supérieure du pieu jusqu'a la profondeurpdint neutre

F, = P[O,5Vo M K, (tan §, + (Vo [H, [H; + 0,5y, [H-I’f)[ll(1 (dan 61]
remblai sur la partieH, remblai et couche d'argile sur la parti¢',

périmétre de la section droite du pieu

Remarque
Si le sol est sous la nappe, il faut
utiliser les conditions déjaugées

A Ko Yo ;

Cette méthode conduit souvent a une
surestimation du frottement négatif
On doit considérer l'effet d'accrochage
une partie du poids des terres transmise dans

le pieu par le frottement négatif mobilisé au-
dessus du point considéré
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* Importance du frottement négatif total F,

- F, peut étre tres élevé et absorber une part prépanrtér voire la totalité de la
capacité portante du pieu

- afin de réduire E, des dispositions spéciales peuvent étre prises :

« traitement de la surface des pieux battus avec des enduits a base de bitume
« double chemisage sur une certaine hauteur

* Valeurs de K - tan &

Nature du sol e [Type de pled -
Foré tubé | Foré Battu
Tourbe, argile et limon mous 0,10 0,15 0,20
Argile et ﬁmon fermes a dur'sri o O,1>S” 0,20 T 0,30
Sablesawgraves trés laches 0,3-5 0,35 ' 0,35
‘Sables et é};/éé laches a peu compacts ] 0,45 0‘,'45 707,45”
| Sables et graves moyénnement compacts a compaK 05a1 05atl 0;5 at

Cas particuliers
- pieux battus ou chemisés enduits de bitume (ssls f K -tan §=0,02
- cake annulaire de bentonite K -tan 6=0,05
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