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Résumé

Plusieurs techniques de construction d'ouvrages de soutenement ont été développées afin
de maintenir la stabilité des sols et des talus. Les murs de souténement en béton armé restent
parmi les structures les plus utilisées, en raison de leur facilité d'é¢tude et de construction.
L'objectif de ce travail est d'étudier l'importance de la largeur relative du patin et la
profondeur de la béche vis a vis la stabilité de I'ouvrage de souténement. Selon les résultats du
calcul numérique, il est constaté que 1’influence des surcharges uniformes caractérisées par
une bande limitée, est plus importante au voisinage du mur de souténement. Cependant, cet

effet peut disparaitre apres une certaine distance.

Mots clés : Mur de souténement, Poussée active, Stabilité, Coefficient de sécurité

Abstract

Several construction techniques for retaining structures have been developed in order to
maintain the stability of soils and slopes. Reinforced concrete retaining walls remain among
the most used structures, due to their ease of study and construction. The objective of this
work is to study the importance of the relative width of toe and the depth of key with respect
to the stability of the retaining structure. According to the results of the numerical calculation,
it is found that the influence of the uniform overloads characterized by a limited band is more
important in the vicinity of the retaining wall. However, this effect may disappear after a
certain distance

Keywords: Retaining wall, Active thrust, Stability, Safety Factor
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Introduction Générale

Les ouvrages de souténement sont développés pour maintenir la stabilité des sols et les
talus contre les risques engendrés par des phénomenes tels que le glissement. Plusieurs
méthodes de renforcement des sols ont été développées pour faciliter les tiches de
construction, telles que le clouage, les terres armées...etc. Les murs de souténement
classiques restent aussi une solution adéquate en vue de leur facilité du calcul et la bonne
maitrise de réalisation. L’objectif de ce travail est d’éclaircir le comportement du mur de
souténement en béton armé par la vérification de sa stabilité sous ’effet de certaines

conditions, telles que la surcharge appliquée au voisinage de la structure de souténement.

Le premier chapitre consiste & donner un apercu sur I’état du sol soutenu en fonction
des mouvements de I’ouvrage de souténement en définissant les cas limites actifs et passifs
du sol soutenu proposés dans les théoremes principaux de la géotechnique (Coulomb et
Rankine). Ce chapitre contient aussi de la classification des ouvrages de souténements

selon leur reprise de la poussée.

Afin d’avoir des structures de souténement résistantes, il est important de vérifier leur
stabilit¢ contre les phénoménes de renversement, le glissement et 1’affaissement de
fondation 1ié & la capacité portante de 1’ouvrage de souténement. A cet effet, un choix de
dimensions des éléments composants le mur est nécessaire. Le deuxiéme chapitre tien en
considération a étudier ce type des murs de souténement, en traitant les différentes étapes
de calcul et vérification jusqu’a I’obtention d’un ferraillage adéquat au cas étudié, en
passant en premier lieu par la vérification de la stabilit¢ externe de 1’ouvrage de
souténement et aussi I’importance de I’élément patin dans cette étude. Dans le troisieme
chapitre, une étude paramétrique est réalisée sur I’effet de la profondeur de la béche et
I’emplacement d’une surcharge uniforme limite et localisée a distance donnée, sur la

stabilité de I’ouvrage.

Enfin, le travail réalisé est finalis¢ par une conclusion générale en décrivant les importants

résultats obtenus.
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CHAPTIRE I : Généralités

Introduction :

Les ouvrages de souténement sont des ouvrages courants de génie civil. Un mur de
souténement est destiné sur un volume réduit a la retenue de terrains situés a ’amont d’un
ouvrage. Que ce soit pour un souténement de remblai ; lorsque les terres sont mises en
place derri¢re la paroi ; ou pour un soutenement de déblai, ou lorsque les terres ont été
excavées, ou ils sont construits en nombre pour des usages aussi variés que le préserver des

¢boulements ou des glissements de terrain ...etc.

De nombreux types d’ouvrages de souténement peuvent étre congus pour répondre aux
différentes situations. Les murs de souténement les plus classiques et les plus anciens sont

les murs poids en béton ou en magonnerie.

Pour réaliser le bon dimensionnement d’un mur de souténement ; la considération
principale est reliée a la bonne estimation de la poussée des terres contenues par la paroi du
mur avec une nécessite de connaissance profonde des pressions de terre passive et active

agissant sur 1’écran de souténement.

Nous avons fourni un mini-apercu des différents concepts de base liés a ’ouvrages de
souténement qui seront discutés en général dans ce chapitre ; puis en donnant les
principales théories par lesquelles on calcule les pressions du sol sur I’écran correspondant
aux cas d’état actif et passif. Les méthodes utilisées, a 1’évaluation de pressions latérales

sur les écrans, sont directement liées au mode de reprises de la poussée.

I.1 Théories

I.1.1 Théorie de coulomb (1776) :

Coulomb (1776) a proposé le premier théoréme pour 1’estimation des pressions de sol
sur les murs de souténement. La théorie de Coulomb considére le sol derriére le mur
comme un corps rigide plutdét qu'un élément du sol. La masse triangulaire de sol entre le
plan de rupture et I’arriére du mur est appelée « coin de glissement ». Ainsi, lorsque le mur
de souténement est soudainement est enlevé, le sol a I'intérieur du coin de glissement se
déplace vers le bas. Par conséquent, une analyse de 1’équilibre des forces agissant sur le
coin de glissement, au début de la rupture, permet de déterminer la poussée latérale des

terres. La théorie de Coulomb a été appliquée par de nombreux auteurs, Poncelet (1840),
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Culmann (1866), Rebhann (1871) et Engesser (1880) sont les personnalités notables qui

ont contribué au développement ultérieur de la théorie de Coulomb.

La théorie Coulomb (1776) permet la détermination de la force de poussée
s’exercant sur un écran d’orientation verticale ou inclinée, comme indiqué sur la figure
(I.1). Cette théorie qui ne prend pas en compte la cohésion, admet que le sol est homogene
et isotrope, le mur est rigide, la surface de rupture est supposée étre un plan, et I’angle de
frottement o entre le mur et le sol est connu (J est I’angle entre la résultante des forces de

poussée et la perpendiculaire au mur).
1 >
F=oxyH <K, (L1)

I.1.2 Théorie de Rankine (1857) :

Rankine (1857) a développé sa théorie de la pression latérale des terres lorsque le
remblai est constitué d’un sol sec et sans cohésion. Ensuite, cette théorie a été étendue par
Résal (1910) et Bell (1915) pour étre applicable aux sols cohérents. Rankine (1857) a
étudié a la rupture 1’état des contraintes dans un massif semi-infini d’un sol homogene,

¢lastique et isotrope sous I’influence de son poids propre.

La Théorie de Rankine (1857) pose que 1’équilibre des contraintes dans un sol est
exprimé par I’enveloppe de rupture (courbe intrinseque) issue de 1’équation de Coulomb :

T=c+0'tgp ;avec o =yxh etquele mur ne modifie pas la répartition des contraintes

verticale pour un sol a surface horizontale. Par ailleurs, pour un sol a surface inclinée d’un

angle # sur I’horizontale, la contrainte verticale devient : & ,= y xhxcos f3.

Pour garder 1’équilibre de 1’élément de sol, le cercle doit étre toujours a I’intérieur de

I’enveloppe de rupture.

- Le massif de sol est semi infini, homogeéne, sec et sans cohésion(c = 0) ;

- La surface du sol est un plan horizontal ou incliné ;

- La face du mur en contact avec le remblai est verticale et lisse (6 =0) ;

- L’équilibre du massif derriére le mur est identique a celui d’un massif indéfini de mémes

caractéristiques.
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Figure L.1: Poussée sur un mur selon Coulomb (1776)

D’une fagon générale, 1’état de contraintes effectives, u=0 : sol sans I’eau, agissant dans le

sol (o',,0",) est représenté par le cercle de Mohr, comme indiqué sur la figure (I.2). Les

cercles représentent trois états différents de contraintes d’un élément de sol.

Cercle 1 : exprime 1’état d’équilibre au repos. La contrainte de cisaillement agissant sur
I’élément est inférieure a la résistance au cisaillement du sol : pas de risque de
rupture.

O,

Cercle 2 et Cercle 3 : Si la contrainte horizontale “3 diminue ou la contrainte verticale

@i augmente, le cercle 1 ira en augmentant jusqu’a ce qu’il touche

I’enveloppe de rupture. A ce moment les contraintes seront plus fortes que la
résistance au cisaillement du sol, ce qui entrainera une rupture le long d’un
plan de cisaillement. Pour qu’un relachement de la contrainte horizontale
contre un ouvrage de souténement entraine la rupture du sol, le mur doit

nécessairement étre flexible : c’est ce sur quoi s’appuie la théorie de Rankine.
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A

Etat final des contraintes a
la limite de rupture (butée)

ov=Yh |’
Oh ‘l yJA];’

&

Etat final des contraintes a
la limite de rupture (poussée)

Etat initial des

contraintes
M
0 G\' I.I:;-,\l-r/a_?ﬂo )
63 0x=Koov G103 G810
Oa Oy =yh Op
<€ >
Rupture par diminution de G, Rupture par augmentation de G'l

Figure 1.2 : Représentation des états de poussée et de butée dans le plan de Mohr

1.2 Notions sur la pression du sol :
1.2.1 Pression du sol au repos :

Un sol situé derriére un mur de souténement, exerce une force de compression qui est
la pression latérale des terres, il en existe deux types différents. En cas de déformation du
masse de sol et mobilise des contraintes de cisaillement dues a la poussée du sol vers le

mur

Les contraintes de cisaillement aident a soutenir la masse de la terre et a réduire la
pression que la terre exerce sur le mur, donc dans ce cas les pressions du sol sont définies
comme actives. Une résistance du sol est développée en réponse au mouvement de la
structure de souténement, ce cas si le mur se déplace vers le sol et cela s’appelle une
pression négative, comme illustré sur la figure (I.3).entre ces deux valeurs de pression. La

pression latérale de la terre au repos est exprimée par la relation suivante :

c,=K xo, (1.2)
o h,G'v . Désignant les contraintes effectives dans les directions verticales et horizontales a

la profondeur (Z2)
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Le coefficient K, est indépendant de I’état de saturation du massif. Il est constant pour une
méme couche pour de sol et une méme masse volumique. K, Peut étre déterminé

expérimentalement par un essai triaxial pendant lequel on empéche toute déformation
latérale. Dans la littérature géoscientifique on peut trouver des relations analytiques

donnant K, en fonction des propriétés du sol tel que I’angle de frottement interne, 1’indice

de plasticité et le degré sur-consolidation, etc.

Pour les sols sans cohésion, par la relation empirique de Jacky (1944) :
K,=1-sing (I.3)

Pour les sols cohésion, Brooker et Ireland (1965) ont proposé, I’estimation de K, par la

relation empirique suivante : K, = 0,95—sin ¢ (1.4)
Pour les argiles molles et les vases, Ko = 1. (L5)
Pour les argiles normalement consolidées, Ko~ 0,5. (1.6)

1.2.1.1 Notion de poussée et de butée

Un écran vertical lisse est soumis par a la poussée au repos d’un massif de sable. En
supprimant le demi massif de gauche, et en déplacant I’écran parallélement a lui-méme
vers la droite, il se produit un équilibre dit de butée (ou passif). En le déplagant vers la

gauche, il se produit un équilibre de poussée (ou actif). La figure (I.3) représente la force

horizontale F(p) a appliquer & cet écran pour le déplacer d’une longueur 9 .

Force (P) A

Equilibre
/ Rupture
v

Apparition des
lignes de rupture

———————— /'y Pp,Limite
Rupture Po
o — % Pa .
-9 Pa,Limite +3
A 4 y 4 h 4 A 4

loin du remblai (Expansion) <— O ——> vers du remblai (Compression)

Direction du movement

Figure 1.3 : Relation entre les pressions latérales des terres et le mouvement du mur
(SETRA, 1993)
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1.2.2 Pression du sol a I’état actif :

1.2.2.1 Pression de terre active de Coulomb :

En 1776, Coulomb a proposé¢ une théorie pour le calcul de la pression latérale des

terres sur un mur de souténement avec un remblai de sol granulaire. Cette théorie tient

compte du frottement des parois. Par I’application de la théorie de la pression active des

terres de Coulomb. On considére un mur de souténement dont la face arriere est inclinée

d’un angle « avec I’horizontale, comme le montre la figure (I.3a), le remblai est supposé

incliné avec un angle £ par rapport a 1’horizontale.
Les forces agissant sur le coin de glissement sont :

-W', Poids du sol contenu dans le coin de glissement,
- R, la réaction du sol a travers le plan de rupture,

- P, , la poussée active contre le mur. Dans ce cas, la réaction du mur sur le coin de

glissement,

La détermination de la poussée active peut prendre le cheminement suivant :

Surface du coin de glissement,

AABC = % AC.BD (L7)
Poids du coin de glissement,
1
W=y. (E.AC .BD) (1.8)
I +
Dimensions : AC = AB.M ; BD=sin(a + /) ; AB=— H (L9)
sm(@—ﬂ) sm(a)
Par substitution et simplification,
W:l.yHZ. | 1 .sin(6?+'a).sin(a+ﬂ) (1.10)
2 sin 2a sm(@—ﬂ)

En appliquant la loi des sinus et d’apres la figure 1.4b
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R W =P =W sin(0-¢) gy
sm(@—(p) sm(180°—1//—0+(p) sm(180°—1//—9+(p)

e Enremplagant la valeur du poids W :

P =l.)/H2 1 sin(@+a).sin(a+p) sin (60— ¢)

. . . .12
“2 sin 2« sin (60— ) sin(180°—l//—0+(p)( )

Il est a noter que la valeur de P, dépend a I’inconnu 6. Par conséquent, la valeur maximale

De P, est obtenue par la résolution de I’équation (I.13) :

OP
a—() 1.13
20 (1.13)

Finalement, la valeur de la poussée active est égale a :

. 2
P :l.sz sin’ (o + )

’ .sinza.sin(a5),{1+\/Sin(¢+5)~sm(¢ﬂ) T

sin(a —&).sin(a + B)

(1.14)

Alors, I’expression générale de la poussée active est devenue :

Y=o -0

Figure 1.4 : Pressions active des terres du sol sans cohésion — Théorie De Coulomb : (a)

Coin de glissement, (b) Equilibre des forces



CHAPTIRE I : Généralités

Il est a noter que la valeur de P, dépend a I’inconnu . Par conséquent, la valeur maximale
De P, est obtenue par la résolution de I’équation (I.13) :

oP,
<=0 L13
20 (L13)

Finalement, la valeur de la poussée active est égale a :

)
+
P =%.7/H2. sin” (a+¢) _1L14)
i +0).si -
sin’ a.sin(a —&).| 1+ s‘m((p ) s?n(w p)
sin(a —§&).sin(a + B)
Alors, I’expression générale de la poussée active est devenue :
1
P :5.7H K, (I.15)
Ou, K, représente le coefficient de la pression active des terres :
sin” (a +
K, = (a+9) . (L16)
i +0).si -
sin’ a.sin(a —&).| 1+ s.1n(¢> ) s?n(go p)
sin(a —&).sin(a + )
Pour un mur vertical lisse qui retient un remblai de surface horizontale, c’est-a-dire :
a=90°; 6=0°; p=0°
I-sing 2 oo @ 1
K, = —— =tan"| 45°—— |=— (1.17)
I+sing 2) N,

D’autre part, Ebeling et Morrison (1992) ont localisé la surface de rupture par la

détermination de I’angle &, exprimé par la formule modifiée (I.18)

Cl_tan((”_ﬂ)} (L18)

6  =@+tan”
(ac'tlve) ¢ |: C2

10
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Ou: a,=90°-«a

C, :\/tan(go—,B)[tan(go—,B)+co‘[((p—w1 )][1+tan(5+a,)co‘[((p—w1 )] (I.19)

C, :1+[tan(5+a1).[tan((p—ﬂ)+c0t((p—a1)ﬂ (1.20)

I.2.2.2 Pression de terre active de Rankine :

Pendant que le massif de remblai s’¢loigne du massif de sol un état actif est produit,
par la prise en compte des hypothéeses citées au-dessus (I.1.2). Il ne peut se développer que

I’angle du plan de ruptured , comme indiqué sur la figure (1.5), si le cercle de Mohr

a

touche la droite de Coulomb. C’est-a-dire que 1’état d’équilibre de rupture est atteint.

o, :représente la contrainte horizontale minimale exprimée comme suit :

BD=DG': Rayon du cercle de Mohr (Etat actif)
1 1
Bng(av—q) ; OD25(0V+03) ; OA=c.cotp (L21)

Par le triangle ADAB,
1

~(0,-03)
sing = BD = BD =7 2 (1.22)
AD  OD+04 E(O'V+O'3)+C.CO'[(D
Par simplification :
sin l(0' +0,)+c cosg :l(a -0o,) (1.23)
4 2V 7 Tsing | 28 '
(73(1+sin (0)—0'V (1—sing0)+20.cosg0=0 (1.24)
D’ou,
—si
o,=0 ( smgp)_za cosg (1.25)

" (1+sing) (1+sing)

11
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Donc :

o ,=0,tan’ (45 —%) - 2c.tan(45 —%) (1.26)

Posons :

—si
K, = tan® (45 - QJ - M _ L (127)
2 (1 +sin (0) N,
Cette valeur est la méme que celle définie par Coulomb :
o, =y.z (1.28)

Enfin, la valeur de la pression active des terres, pour une profondeur z, peut alors se

formuler comme suit :

Cpmin = V-2.K, —2cA|K, (1.29)

Figure 1.5 : Etats d’équilibre plastique de Rankine (poussée — butée), pour un sol cohérent.

12
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1.2.3 Pression du sol a I’état passif :
1.2.3.1 Pression de terre passive de Coulomb :

Coulomb (1776) a également présenté une analyse pour déterminer la pression passive

des terres (c’est-a-dire lorsque le mur pénétre dans la masse du sol) pour les murs

possédant un frottement (O = angle de frottement du mur) et retenant un matériau de
remblai granulaire similaire a celui discuté¢ dans la section (1.2.2.1). Pour comprendre la
détermination de la force passive de Coulomb, P, , on considére le mur représenté sur la
figure (I.6.a). Comme dans le cas de la pression active, Coulomb a supposé que la surface
de rupture potentielle dans le sol est un plan, le coin est poussé vers le haut de sorte que les
réactions R et P, agissent de sens opposés par rapport aux farces du coin de glissement en

comparaison avec 1’état actif

De triangle des forces (figure 1.6 b), selon la loi des sinus :

P .
S R ud R LI o) (130)
sin(6+¢) sin(180°—y —0-¢) 7 sin (180°—y — 0 — )

En suivant les mémes étapes de 1’état actif, la résistance passive des terres est égale a :
P =L,k 1.31
= E)/ A, ( . )
Ou, K, représente le coefficient de la résistance passive des terres :

K = sin” (e —¢) (1.32)

! L, . B sin(p+6).sin(@+ ) ’
sin” @.sin (@ 5)'{1 \/Sin(a+5).sin(a+ﬂ)}

Pour un mur vertical lisse qui retient un remblai de surface horizontale, ¢’est-a-dire :

a=90°; 6=0°; p=0°

K, = LSNP an? (45%2) =N, (1.33)
I-sing 2

13
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(b)

Pp =00

(180°-y-6-0) W

0+¢)

H/3

Figure 1.6 : Pression passive des terres du sol sans cohésion- Théorie de Coulomb : (a) coin de

glissement, (b) Equilibre des forces.

L’angle du plan de rupture €. Représentant 1’état passif peut-étre exprimé par formule

modifiée de (Ebeling et Morrison(1992)) :

C,+t
9( =(p+tan1|: 7 an((o+ﬂ)} (1.34)
pasAlve) C4

Ou, «, est défini par I’équation (1.16) :

C, = \/tan((p+ﬂ)[tan((p+ﬂ)+ cot (¢ + al)][1+ tan (& —a, )cot (¢ + al)] (1.35)
C, :1+[tan(5—al).[tan(gp+,3)+cot(¢)+ al)ﬂ (1.36)

1.2.3.2 Pression de terre passive de Rankine :

L’état passif est produit lorsque le mur est poussé¢ dans le massif de remblai, donc les
contraintes a une profondeur (z), a la limite la plus €élevée représenté par le cercle de Mohr.
Notez que ce cercle de Mohr touche I’enveloppe de rupture de Mohr-Coulomb ce qui
implique que le sol derri¢re le mur échouera en étant poussée vers le haut. La contrainte

horizontale &, en ce point est appelée pression passive de Rankine,

14
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Ou, o, = o, et sa valeur est détermin¢e par les étapes suivantes

Par le triangle AEAC,

(-0,
sing = CE = CE =7 2 (1.37)
AE  OE+04 5(0'1+av)+c.cotgo
Par simplification.
sin l((7 +0)+c cosp —l(a —0') (1.38)
o 20 7 Using | 28t '
o, =(1+sing)—o, (1-sing)+2c.cosp =0 (1.39)
D’ou
Lt si
o = LHSING) ) cosp (1.40)
(1-sing) (1-sing)
On a donc ;
o, =0, tan’ (45 +§j+2c. tan(45 +§j (141)
Posons
s
K, = tan® (45—£J _(l=sing) 1. (1.42)
2) (l+singp) N,

Le méme résultat est obtenu que celui de Coulomb.

Enfin, la valeur de la pression passive des terres pour une profondeur z, est donnée par la
relation suivante :

Oy = V2K, +2¢[K, (1.43)

1.3 Types d’ouvrages de souténement :

L’un des problemes les plus anciens en géotechnique est le maintien de la stabilité du
sol, de sorte que les premiers principes de base de la mécanique du sol ont été développés

pour nous permettre de concevoir rationnellement le mur d’entretien et de développer de

15
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nombreuses facons de soutenir le sol et de I'utiliser bien et judicieusement pour classer

I’infrastructure en fonction du poids , de la flexibilité et des conditions d’installation .

Il existe une trés grande variété d’ouvrages de souténementqui sont classés

suivant les critéres cités ci-dessous:

= Morphologie (ouvrages massifs, ouvrage de faible épaisseur,.....) ;
= Mode de fonctionnement ;
=  Matériaux constitutifs ;

=  Mode d’exécution...

1. Mode de reprise de la poussée par le poids de I'ouvrage

_________________ I/ —
P
4
Py
A —
Tt —
3 S—
—_—
1
|
P e |
T o}
Mur poids en béton ou magonnerie Mur en Terre Armée Ouvrage cellulaire
/ 4
e —— I
g
|
—— ¥
Mur cantilever en béton armé Paroi moulée Rideau de palplanches
3. Mode de reprise de la poussée par des ancrages
v
-
§
| —
Mur en béton, ancré Paroi moulée ancrée Rideau ancré

Figure(1.7) : Classification des ouvrages de souténement d’apres le mode de reprise de la poussée

(Schlosser, 1991)

16
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Le nombre des solutions techniques lié au probléme de souténement des
terres est proportionnellement augmenté avec le développement de nouveaux

matériaux de construction.

D’apres Schlosser (1991), les différents types d’ouvrages de souténement sont souvent
organisés en trois catégories. Cette classification se fait selon le mode de reprise de la

poussée, comme illustré sur la figure (1.7).
D’autre part, L’IFSTTAR a proposé¢ un classement des ouvrages suivant leur mode de
fonctionnement suivant :

= Les ouvrages a structures apparentes (Tableau 1.1);

= Les ouvrages a structures enterrées (Tableau 1.2);

Tableau I.1 : Les ouvrages de souténement liste 1 : structure apparente

If;piu type Mode de fonctionnement
1 Murs poids en magonnerie de pierres séches
2 Murs poids en magonnerie jointoyée
3 Murs poids en béton Mur poids
4 Murs poids en gabions
5 Murs poids en éléments préfabriqués en béton
empilés
6 Murs en béton armé encastrés sur semelle Mur encastré sur semelle
Tableau 1.2 : Les ouvrages de souténement liste 2 : structure enterrée
I:I;pcleu type Mode de fonctionnement
1 Rideaux de palplanches métalliques
2 Parois moulées ou préfabriquées paroi
3 Parois composites
4 Murs en remblai renforcé par des éléments métallique
5 Murs en remblai renforcé par des éléments Remblai renforce
géosynthétiques
6 Parois clouées Paroi clouée
7 Voiles ou poutres ancrés Voiles ancrés
8 Ouvrages divers Ouvrages divers

17
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CHAPITRE 2 Conception et ferraillage des murs de souténement

Introduction :

Pour concevoir correctement des murs de souténement, 1’ingénieur doit étre familiarisé
les parametres de base : le poids unitaire, I'angle de frottement et la cohésion du sol retenu
derriere le mur et le sol sous la dalle de base (fondation)...etc. Connaitre les propriétés du
sol derriere le mur permet a déterminer la répartition de la pression latérale qui doit étre

congu pour la conception et I’estimation du ferraillage de 1’ouvrage de souténement.

Le dimensionnement d’un ouvrage de souténement consiste a déterminer
géométriquement ses éléments pour qu’il soit stable sous I’action des forces appliquées,
notamment de la poussée des terres qu’il retient. La plupart des méthodes de
dimensionnement reposent sur des calculs a la rupture de mur avec la prise en compte du

coefficient de sécurité.

L’étude effectuée, dans ce chapitre, est basée sur la recherche de la valeur idéale de (1)
qui représente la largeur relative du patin. Cette investigation est pour le but d’identifier le
role du patin sur la stabilité en cherchant les cas d’équilibre des résultats satisfaisants pour le

glissement, le renversement et la capacité portante.

1.1 Vérification de la stabilité de ’ouvrage de souténement :

La stabilité externe est définie comme suit :

= Stabilité au glissement :

Pour que la stabilité contre glissement soit assurée, il faut que le rapport de la somme
des forces verticales (forces stabilisantes) par rapport a la somme des forces horizontales
(forces motrices) est supérieur a la limite 1,5. Le formulaire suivant définit le coefficient de

sécurité contre le glissement :

F LR >15

G_ZFd

Z F; : Lasomme des forces stabilisantes

(11,1)

Z F, : La somme de forces motrices

19



CHAPITRE 2 Conception et ferraillage des murs de souténement

= Stabilité au renversement :

Un renversement du mur se produit autour d’un axe passant par le point extréme a la
base. Par conséquent, le danger de renversement réside dans la grande partie de celui-ci a

I’excentrement de la réaction. On peut étudier la stabilité au renversement en deux

manieres :

- En s’assurant que la réaction R passe dans le (1/3) centrale de la base, donc on doit
e B
verifier e<—
6

- En comparant les moments des forces par rapport a I’axe passant par le point extréme. A

cet effet, on peut déterminer le rapport par le coefficient de sécurité :

_2Mq
F = ZMo >2 (1,2)

ZMR : La somme des moments des forces resistant de se renverser autour du point O

Z M, : Lasomme des moments des forces essayant de se renverser autour du point O

= Stabilité a la capacité portante :

En fonction de la pression verticale transmise au sol par I’intermédiaire de fondation
du mur de souténement, qui doit étre comparée avec la capacité portante ultime du sol, On
peut exprimer le coefficient de sécurité de la capacité portante par la formule suivante
(Das 2011).

Fo=—h 53 (I, 3)

0, : La capacité portante de la réaction du sol

O . - Lapression maximale appliquée a I’extrémité de la section du patin

1.2 Caractéristique du modéle choisi :
= Géométrie

Les murs de souténement sont dimensionnés selon des recommandations deja
attribuées dans les normes de 1’art. Les dimensions sont généralement définies en fonction
de la hauteur désirée du sol soutenu. Ces valeurs préliminaires aident a construire le

modele de calcul. Afin d’adopter ces dimensions, il est important de les vérifier par un
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D=0 3
i A
b H
d}‘FD.]H E
<> - >
F
c=01 I=0.1H 4
05H= 58 =0.7H ’

Figure 11.1: Dimensions d’un mur en béton armé recommandées par Das (2011)

Premier test en examinant la stabilité du modele contre les phénomeénes liés a la stabilité
externe. Si les résultats sont indésirables, il est indispensable de chercher la géométrie

idéale par laquelle I’ouvrage de souténement devient stable.

Supposons une hauteur du sol soutenu égale H=4m. Par conséquent, les dimensions

recommandées pour chaque éelément constituant le mur de souténement sont définies
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comme indique dans le tableau Il.1. Sachant que la profondeur du remblai est supposée

au-dessus du patin, d=0,5m.

Tableau I1.1 : Pré- dimensionnement du mur de souténement en béton armé

Hauteur . R
totale Semelle (patin & talon), en métre
H A B C E d
0,4 2,4 0,4 1,6 0,5
Paroi du mur de souténement, en métre
4,0
D F L b C
0,32 0,08 0,4 3,6 0,02

= Effet de la largeur du patin :

Sous I’influence de I’effet des phénomenes du renversement, du glissement, et de la
capacité portante qui représentent les trois conditions par lesquels on doit Vérifier la
stabilité du mur de soutenement en fonction du facteur (). Ce facteur représente la largeur
relative du patin varié de zéro, en considérant que le mur est de forme (L), jusqu’a 0,5 qui

représente le cas du mur de soutenement de forme en Té inversé.

La figure (11.2a) montre la variation du coefficient de sécurité FS en fonction de la
largeur relative du patin ()). Les résultats sont obtenus pour les trois phénomenes
correspondants a la stabilité externe. Pour un mur de forme (L : sans patin), les valeurs de
FS sont minimales par rapport a la référence comme indiqué sur la figure (11.2a).
Cependant, avec I’ajout du patin, les coefficients FS commencent a augmenter jusqu’a un
état ideal pour lequel I’ouvrage de souténement reste stable, ou la largeur relative
A =A/H=0,25.

La figure (I1.2b) est congue pour la variation du moment de renversement en fonction de
la largeur du patin. Il est a noter qu’avec 1’absence du patin, les murs de forme (L)
subissent un moment de renversement maximal. En conséquence, un cas d’instabilité est
développé et les dimensions de 1’ouvrage deviennent surestimées. Par 1’addition du patin,
en changeant la forme du mur a un mur en (Té) inversé, les résultats sont devenus positifs

avec I’augmentation de la largeur relative ().
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FS

coelficient

moment renversement

externe, (b) moment renversement (Mg) en fonction de la largeur relative du patin

Conception et ferraillage des murs de souténement

——F5G) —0—FSR) —o—F5(C)
—ik— Redila) ——RiR) —a— Rl
i 0 ..I: ..E: 0 .I:: ..I,| _.;_: 5
#=AH
300
270 (b)
240
210
180
150
120 ?
%0
60
30 —o—M(renv)
0 - . R S R S|
0 005 01 015 02 025 03 035 04 045 05

=AH
Figure 11.2 : (a) Variation du coefficient de sécurité correspondant a la vérification de la stabilité

Tableau I1.2 : Pré- dimensionnement du mur avec la largeur idéal du patin

Ht%l,:;?:r Semelle (patin & talon), en métre
H A B C E d
1 2,4 0,4 1 0,5
Paroi du mur de souténement, en meétre
0 D F L b C
0,32 0,08 0,4 3,6 0,02
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1.3 Calcul numérique :
Remarque : Afin d’avoir le cas le plus défavorable dans les calculs et les vérifications, On

A donc préféré d’ignorer 1’effet engendré par la butée du sol situé Au-dessus
Du Patin.

11.3.1 Evaluation des forces :

Selon les dimensions choisies précédemment, en tenant compte la dimension idéale du
patin. Cette étape est congue a la détermination de toutes les forces agissant sur le modele
de mur de soutenement adopté ; en estimant la poussée des terres et la butée, les forces
verticales (poids du mur, du remblai) et les réactions du sol, comme le montre la
figure (11.3).

Sachant que ;

Le béton armé est caracterisé par un poids volumique j,_ = 25KN /m’

Le remblai est caractérisé par les données suivantes : y,, =18 KN/m® , C=0 , ¢ =30°

wilwe| w Wl I i

! Wl i

I ' |

Figure 11.3 : Forces effectives agissant sur un mur de souténement en béton armé
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Tableau 11.3 : Calcul des sollicitations
les forces Natation | Formule Valeur | Unité | Dist verticale Valeur Unité | Moment par | Valeur | Unité
par rapporta O rapport a O
@ 1 -
- le coefficient K, tg2 (45— E) 5
de poussée H 4 M 64 KN.ml
Ya =5 - m ¢
- Poussée due au terrain = 1 h2 K 3 3
—X X X
8 2 Faol % Tha B kNl
les forces Dit horiz.par
rapport & O
-Poids du rectangle de W, Dxbxy. x0,9 25,92 | KN/ml 3 D 1,24 m M 32.14 | KN.ml
paroi de mur Tea X, =A+F TS !
. . W, 2F
-Poids du triangle de (Fxb) 3,24 KN/ml | X, = A+— 1.053 m 3.41 KN.ml
i X2 % 0,9 2 3 ! M
paroi de mur 2
B
-Poids de la semelle W3 BxCxy,, x0,9 21,6 KN/ml Xs :E 12 m M 2592 KN.ml
3
';apl?)lr?s du remblai dans le W, Exbxy, x135 | 8748 |KNmI| x — ALl +E
2 19 m M, 166,212 | KN.ml
- Poids du remblai (Cxd) 0,12 C
triangle dans le patin Ws XY 1,35 KNI % - A=
J P 2 ° 3 1.01 m M, 0.1227 | KNml
- Poids du remblai W;s Axdxy, x1,35 12,15 KN/m| X — A KN.ml
rectangle dans le patin 675 0.5 m M 6,075 '
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Remarque: le poids du béton est considéré comme un facteur stabilisant pour le mur. A
cet effet, le coefficient de majoration est pris égal a 0,9. Cependant, 1’effet du
sol sur le mur est considéré un facteur négatif, par conséquent, le coefficient

de majoration est pris égal a 1,35.

I1.3.2 Vérification de la stabilité externe :

11.3.2.1 Vérification du renversement :

Le coefficient de sécurité est exprimé pour le renversement, en utilisant la formule

suivante (11,2) :

F _2Me >1.5

R = .
2.Mo
z Mg : Lasomme des moments des forces résistant de se renverser autour du point O

Z My : Lasomme des moments des forces essayant de se renverser autour du point O

> Mg =M +M, +M;+M, +M; +M,
ZMR =233.88KN.m

(11.4)

2.Mo =M, (11.5)

3 Mg =64 KN.m

F,=23388 365515

64

Il n’y a donc pas de risque de renversement

11.3.2.2 Vérification du Glissement :
Le coefficient de sécurité pour le glissement, en utilisant la formule suivante :

_(CxB)+> R, xtan(p>

Fs = ZFH

15 (11.6)
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Ou: > K, : Lasomme des forces verticales résistant
Z F, : Lasomme de forces horizontales

Z R, =W, +W, + W, +W, +W; +W,

(11.7)
S'F, =150,51KN
2P =R (11.8)
SF, =48 KN

_ (0%2,4)+(150,51x tan 30°)

F
¢ 48

=1.81>15
Il n’y a donc pas de risque de Glissement

11.3.2.3 Vérification de capacité portante :

La nature de la variation de la pression verticale transmise par la dalle de base dans le
sol est illustrée sur la figure (I11.4). Noter que O, €t O, , sont les pressions maximales
et minimales apparaissant aux extrémités des sections du patin et du talon, respectivement

les grandeurs de o, et 0, peuvent étre déterminées dans la maniére suivante :

Figure 11.4 : Réaction du sol sous la fondation du mur de souténement, Das (2011)
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La somme des forces verticales agissant sur la dalle de base est :
2R
La force horizontale est définie par P,

La résultante R est definie par :
R=\D IR P +IIP,IP

Le moment net de ces forces autour du point O, comme le montre la figure (I1.4) est :

I\/Inet ZZMR

(11.9)

(11.10)

M = 233.88
M = 233.88 KN.m

Laissons la ligne d’action de la résultante R a couper la dalle de base en K. Ensuite on a la

distance :
OK = X = Mne (11.12)
2R
+ _ 233.88
150,51
X =1.554 m

Par conséquent, I’excentricité de la résultante R peut étre exprimée comme Suit

e=2_X% (11.12)

2

e=ﬁ—1,554
2

e=||-0,354 m||=0.35

—=0,4 m>e =>La conception ne doit pas étre redimensionnée et les calculs refaits

28



CHAPITRE 2 Conception et ferraillage des murs de souténement

La répartition de la contrainte sous la dalle de base peut étre déterminée a I’aide de simples

principes de la mécanique des matériaux. Premiérement, on a :

o= Z;V + M”elt sl (11.13)

M, -Moment =(ZFR )e

| : d’inertie par unité de longueur de la section de base = E(l)( Bs)

Pour les contraintes maximales et minimales, la valeur de y, a partir de I’Eq. (11.13), égale

aB/2,onadonc:

N |

yr e (XFR) SR (. 6e
T Iy s %) (1)
12

- 150,51 1+6x0,35
mX 24 2.4
o =118.21KN/m

De la méme maniére

o _2F (1-—j (11.15)

min B

150,51(, 6x0.35
Omin = 1-

2,4 2.4
O pmin = 7-21 KN/m

Nous pouvons exprimer des relations pour la capacité portante des fondations avec la

relation suivante :

1
q, =CN F Fi +aNgF od q,+§ySO|B NyFdey, (11.16)
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N, =tan®(45—¢/2)e™@"” =18, 40
N. =2(N, —Dcosep = 30,14
N, = 2(N, +Dtang = 22,40

B=B-2e=2,24m

Fyq =1+2tanp(1-sing)’ x(dgc) 1,11
1-F,

Fog = Fyg — =112
N tang

0=y xL=16,2 KN /m?

Apres la compensation et le calcul, nous trouvons : ¢, = 439.68KN/m?2

Le coefficient de sécurité est exprimé pour la capacité portante avec le relation 1’équation

suivante (11,3): Fo = B3

Gmax

_ 439.68
€ 11821

=3,72KN /m?>3

La condition est satisfaite donc pas de risque relié a la capacité portante.

11.3.3 Ferraillage :

e Caractéristique des matériaux

Béton : D’aprés B.A.E.L la résistance admissible de compression fixée a priori est en

fonction du dosage de ciment.
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> Résistance de compression f..g =25 Mpa

> Résistance caractéristique a la tractionest ~ f; =0,6+0,06f_,; =2,1Mpa

o ) ) 0.85x f_,q

> Contraint limite du béton a la compression et : f, = b
Avec : yb = 1.5 situation durable

yb = 1.15 situation accdentelle

» la contraint limite a la comprission (ELS)
6, =0,6x f_,, =15Mpa
» La contrainte limite ultime ( ELU)
0.85x f
fbu == TCZS :142 Mpa

Acier : Les aciers utilisés sont de type (1) de nuance Fe E400 Haut adhérence, dont la

contrainte de rupture est de 400 Mpa.
Contrainte des aciers :

» Etat limite ultime (ELU) :
D’apres le BAEL article (A2.2.2)

o =8 % _ 347,83 Mpa

Os
» Etat limite service (ELS) :
. . N, . .24 .
Fissuration trés préjudiciable : & = mln(? Fe ; 110 [nx ftj)

> Contrainte de cisaillement :

Fissuration trés préjudiciable 7 = min(% f.,q 1 4Mpa)

b
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Combinaisons d’action :
Selon le réglement BAEL

- ELU (1.35G +1.5 Q)
- ELS (G+Q)

Avec (G) charge permanente et (Q) charge d’exploitation.

11.3.3.1 Ferraillage du Paroi :

= Calcul aPELU :

Le calcul est fait pour la section d’encastrement située au niveau supérieur de la semelle,
soit a 3.6m au-dessous du niveau du terrain

Pour cette section le moment de flexion a pour valeur :
b> b
M, =1,35x Kaxysolexg (||.17)

M, =62,355 KN.m

Nous avons :
M

— u
Hou L x d12 x £,

62.355x1073

- ~0.035
Hou = 15(0.35)2x14.2

a=1,251- =24 ) =1,25(1-1—2x0,035) = 0,046
Z =d(1-0,4a) =d(1—0,4x0,046) =0.344 m

A _ M, _ 62355x107

= = =5,21cm?
S ZIxog 0,344x347,83

Donc on choisit 4HA14 As =6.16cm?
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Tableau 11.4 : Résultats initiale pour Ferraillage de la paroi a ELU

2
M, ( KN.m) ™ a Z (m) A cm?) | A em)
adopté
paroi 62.355 0,035 0,046 0,344 5,21 42?24
= Vérification de ’effort tranchant :
b2
V, :1,35X(Kaxysolx?j (||.18)

V, =52.435KN

V,  52.435x1073

_ _ — 0,149 Mpa
fu [xd,  1x035 P

7,<T= min(E f.g 3 4Mpa)=2.5Mpa................ condition vérifiée
b

= \/érification des contraintes a ELS :

Contraintes dans le béton :
Le calcul est fait pour une largeur de 1,00m, la contrainte du béton comprimé estimée

comme suit :

2
Z-16Ad-x)=0 = x=7.2cm

3
| = LX3X +15A(d, - x)2 =83852,016 cm*

b b
MS:(KaX?/SmX?Xg\] (”19)

M = 46,651 KN.m

Mg, 46,651 B
Opc = i XX_83852,016X7’2_4Mpa
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6, =0,6x f_,. =15Mpa

O-bc < 5-bc
= Contraintes dans le ’acier :
d,—x _
o =15x Ope x(l—x) =15x4x 357 Z’ 2 =231,67Mpa

O = min(z—:;’1 Fe ; 110 [nx ftj ) =201,63Mpa

Os < Ogeverninnannd condition non Vérifiée

Tableau I1.5 : Résultats initiale pour Ferraillage de la paroi a ELS

~ B.d.cl  0,924x0,35x 20163

Donc on choisit SHA14 As =7.69cm?

M o) _ o
x(m) | 1 (cm®) : “ lo.<6,.| | &<o
(KN.m) (Mpa) (Mpa)
paroi | 7,2 | 83852,016 | 46,651 4 vérifiée | 231,67 | non vérifiée
» 1l faut modifier la section d’armatures.
- Détermination des armatures :
o¢ =min{os; 5|
oy =201,63Mpa
M, 46.651x1073
= = =0.009 11.20
A7 Td 267 ~ 1x(0,35)?x 201.63 (11-20)
k =5 =20L63 g5 49 (11.21)
ot 4
15 15
7154k 15+50.40 (1122)
p=1-%-10229_4 954 (11.23)
3 3
-3
a=—Ms 16,05LA9 " _7 15 om? (11.24)
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Tableau 11.6 : Résultats finaux pour Ferraillage de la paroi a ELU

A A (cm?)
Mg ( KNm) H k, a, B, S
(cm?) adopté
5HA14
paroi 46.651 0,009 50,40 0,229 0,924 7,15 269

= \/érification des contraintes a ELS :

Contraintes dans le béton :

2

%—15A(d1—x1) -0 = x=7,9cm

3
= LXX L 15A(d, - x)? = 101148,8268 cm”

Il
M =46,651 KN.m

M, _ 46651
bey =71 " T 101148,8268

x7,9=3,643Mpa<g,. =15Mpa

Contraintes dans le ’acier :

35-7,9

d, —
oy, =15x 0y, x(l—xlxl) ~15x3,643x ~187,453Mpa

s =201,63Mpa

Og S Ogernennnnnnn, condition verifiee

Tableau 11.7 : Résultats finaux pour Ferraillage de la paroi a ELS

O, — o —
x (m) |1(cm4) M, (KN.m) be, O, <0y, S oy < oy
(Mpa) (Mpa) | ™

paroi | 7,9 |101148,8268 | 46,651 3,643 | \erifiéce | 187.453 | \vérifiée
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11.3.3.2 Ferraillage de la semelle :

= Calcul des contraints agissant sur la semelle

Les données sont:

R =(rx3)
R, =(7hetonC* E | =10KN
P, =(Vhston XCx A) =10KN
Fle :( Vo1 XDX E)= 64.8KN
FVT2 :( Yol xd x A):9KN
Calcul a ELU
_135xF, _ 135xF,_
O-semelle(tallon et patin)~ [ xE  LxA =0.0135Mpa
1.35xK,
O-(terrel +surcharge) ~ LxE 0.0875Mpa
1.35xF,
G(terrez +surcharge) ~  Lx A 0.01215Mpa

(% emetle avant (@terre, + surcharge) " Tsemelle(patin)) = *-02

2

{Gsemelle arriére ~ (G(terre1 +surcharge) * CTsemelle(tallon)) =0.10IMpa

Omax =0.1182Mpa.

D’aprés les résultats du calcul de la stabilité on a
P {amm ~0.0072Mpa.

e Patin (L;=1.4)

Ts = Omin +%(O‘max —O i ) =0.071Mpa

o] )=0.093Mpa

=(0—O
max1 ( max semelle avant

(11.25)

(11.26)
(1.27)

(11.28)
(11.29)

(11.30)

(11.32)

(11.32)
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x A=69.5KN

0.1 =04 — 0O
minl ( sl “semelle avant
_ (O-maxl +Gmin1)
2
X _(Zxo-maxl)+o-
Gl — N
(Gmaxl O-minl)

My, =R, x X, =38.66KN.m

e Tallon

Ts, = O, +ﬁ

O,

(o =0 . —
min2 (semelle arriere

+o_.
R _(Omae Gm'”z)xE:61.5KN

(L,=1.4)

B

=(o . —O
max2 = ( semelle arriegre — min

2 2

Osav

O\

Parot

) =0.046Mpa

0.55m

Osar

Oux

0s1 03

Ourx

Oanax1

XGI

(Omax = Fpin ) =0.07IMPA=> 71KN

) =0.093MPA = 93KN

o) =0.08MPA=>30KN

Paroi

Oamv2

(11.33)

(11.34)

(11.35)

(11.36)

(11.37)

(11.38)

(11.39)

(11.40)

Oanax2

Orix1

Ri

Figure 11.5 : Diagramme des contraintes au-dessus et au-dessous de la semelle a ’ELU
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_ (zxamax2)+amin2 A

Xe, = x = =0.58m (11.41)
G2
(O-max2 +Gmin2) 3
My, =(R, xXg,) =36KN.m (11.42)
Tableau I1. 8 : Résultats finaux pour Ferraillage de la semelle a ELU
A adopté
M, ( KN.m) yz a Z(m A; (cm?
u bu ( ) S ( ) (sz)
Semelle 6T12 =
. 36 0.02 0.025 0.346 3
arriere 6.79
Semelle 6T12 =
38.66 0.02 0.025 0.346 3.21
avant 6.79
Calcul aELS :
F R
- VSl — VSZ —
o} = = =0.01Mpa
semelle LxE LxA P (11.43)
I:\/Tl
G(terre1+surch arge) ~ LxE 0.0648Mpa (11.44)
FVTZ
“(terre, +surcharge) " [xA 0.009Mpa (11.45)
{Jsemelle avant (G(terrez +surcharge) * Gsemelle( patin)) =0.019Mpa
{Gsemelle arriére ~ (G(terre +surcharge) * Gsemelle(tallon)) =0.075Mpa

1

D’apres les résultats du calcul de stabilité on a {

e Patin

o, =0, +h(amax—amm)=o.o71|v|PA

Sl min B

Omax = 0.1182Mpa.
O in = 0.0072Mpa.
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Ot = (Tmex ~ Oemelte avant) = 0-099MPA

Omin1 = (O-sl -

(og ) =0.052MPA
semelle avant

_ (O-maxl + Gminl)
i 2

x A=755KN

61 = (24 Omp)* i <2 _0.55m
(O-maxl +O_minl)

Msl = Rlx XGl =41.525KN.m
e Tallon
Os. =Omin +%(O-max —0 ) =0.07IMPA

Tmax2 = (Gsemelle arriére ~Opin) =0.068MPA

Smin2 = (Tsemelle arrigre ~Fs2) = 0-004MPA

(2><0'

max2)+o—

min2 B _ 0 65m

X
(Gmaxz +Gmin2) 3

G2~

+0,.
R2 — (O-maxz ; O-mlnz) < E = 36KN

Mg, =(R,x X5,) =23.4KN.m

Parol N\
Paroi
Osix R
Osav Chuaxz
Ghmy2
XGI
X
O 0amy 1
y Oauax1
Ouisx Gsl 02
R

Figure 11.6 : Diagramme des contraintes au-dessus et au-dessous de la semelle a ’ELS
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e Veérification des contraint a ELS :

Contrainte dans le béton :

Mg =41.525 KN.m

X2 B X =175
£ _15A( x):>{xz 0
|, =91086.5625
|, =91086.5625

_Lxx®
-3

| +15A(d, ~x)° :»{

Mg, = 23.4KN.m

G, =0,6x f 5 =15Mpa

{chl S O-bc

= condition Vvérifiée

Ope2 < Ope

Contrainte dans ’acier :

o, =15><0bc X

<0oS

=188.1M
(dl_x):> O'Sl pa

X (o3
S

=105.6Mpa

2

5, = min(% Fe ; 110 fyx f,) =201,63Mpa

_ = condition vérifiée
cS

Tableau 11.9 : Résultats finaux pour le ferraillage de la semelle &8 ELS

x(m) | (cm*) Ms Cie 0, <0, oS 0, <5,
Ssemelle | - o | 910865605 | 234 192 | verifiee | 105.6 vérifiée
arriere
Ss\r/‘:ﬂt'e 75 1910865625 | 41525 | 3.42 vérifiée 188.1 vérifiée
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T ES=20cm
Lt
5@14/'m
ES=17cm
- \
O] O - O - ¥ R " ,u’\. ll

Figure I11.7 : Schéma du ferraillage du mur de souténement en béton armé
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CHAPITRE 3 Simulation numérique

Introduction :

Cette partie consiste a étudier 1’effet de 1’ancrage de la béche sur le comportement du
mur de souténement, en examinant les trois phénomenes représentant 1’instabilité externe
de I’ouvrage de souténement. Par 1’exploitation de caractéristiques du modele numérique
¢tudi¢ dans le deuxieme chapitre, les étapes suivantes sont congues a vérifier aussi
I’influence de surcharges appliquée a la surface du sol soutenu sur la stabilité de la

structure de souténement.

III.1 Objectif de I’étude paramétrique :

Dans cette étude, on traite 1’importance de la béche sur la stabilit¢ du mur de
soutenement en béton armé contre le glissement. Egalement ce chapitre tient en
considération 1’effet de la surcharge uniforme caractérisée par une bande de largeur limitée
et appliquée a la surface libre du sol soutenu, cette charge est supposée localisée a distance

par rapport a la face arriére du mur de souténement.

Remarque : Afin d’avoir le cas le plus défavorable dans les calculs et les vérifications, On
A donc préféré d’ignorer I’effet engendré par la butée du sol situé Au-dessus
Du Patin.
Modéle numérique choisi :
Dans cette étude, on a adapté les mémes propriétés du modele numérique utilisé dans
le deuxiéme chapitre. La hauteur du sol soutenu est choisie égale, H=7m, ou les
dimensions sont adaptées par lesquelles en supposant un état d’instabilité du mur de

souténement contre le glissement comme indique dans le tableau (III.1).

D’aprés les résultats, on remarque que ce modele est stable contre le phénoméne de
renversement en comparaison avec celui correspondant au phénomeéne de glissement. A cet
effet, une solution doit €tre mise en place par I’ajout d’une béche a la base de fondation
pour minimiser 1’effet de glissement. En conséquence, on a besoin de définir la profondeur

idéale par laquelle le mur de souténement est devenu stable.

43



CHAPITRE 3 Simulation numérique

Tableau III.1 : caractéristiques du modele numérique choisi

Hauteur . \
totale Semelle (patin & talon), en metre
H A B c E d
1,5 3,7 0,7 1,5 0,5
Paroi du mur de souténement, en metre
7,0
D F L b C
0,56 0,14 0,7 6,3 0,02
Info : Aucune nappe d’eau a considérer
Remblai ¥ (KN/m®) C (kPa) Q(°)
18,0 0,0 30,0
R‘:SF“SI;“ FSR) | 239 | Vérifie FS(G) 145 | Non vérifié

D’apres les résultats, on remarque que ce modele est stable contre le phénoméene de
renversement en comparaison avec celui correspondant au phénomeéne de glissement. A cet
effet, une solution doit étre mise en place par I’ajout d’une béche a la base de fondation
pour minimiser I’effet de glissement. En conséquence, on a besoin de définir la profondeur

idéale par laquelle le mur de souténement est devenu stable.

II1.2 Profondeur idéale de la béche :

Les dimensions choisies pour la béche sont tenues comme suit : une largeur by et une
profondeur variable hy comme le montre la figure (III.1), variée de zéro qui représente un

mur de souténement sans béche jusqu’ a 50cm.

La figure (IIL.2) représente la variation du coefficient de sécurité FS correspondant au
phénomene de glissement on fonction de la profondeur relative de la béche, en tenant
compte la variation de cette profondeur de 0 jusqu’a 50cm. On remarque que la variation
de FS est de forme linéaire dont la valeur initiale de ce coefficient égale 1,45, représentant
le cas du mur de souténement sans béche. Avec la présence de cette élément (la béche), on

remarque qu’il y’a une progression de la valeur FS jusqu’a une profondeur relative 0,014,
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mais le facteur de sécurité reste insuffisant. Au-dela de cette valeur, on remarque que le
coefficient FS est devenu en état positif par rapport a la référence. Cette progression est

continue jusqu’a la valeur FS=1,64 qui représente la profondeur de béche de 50cm.

D
<>

fi

o]

bk

v

Figure I11.1: dimensions d’un mur en béton armé avec la béche

1,70

1,65

v 160
[
—
5
g 1,55
b=}
<&
o}
1,50
—O—FS(G)
1,45 )
——Réf(G)
1,40 ‘ ‘
0,00 0,01 0,02 0,03 0,04 0,05 0,06 0,07 0,08
hk/H

Figure I11.2 : variation du coefficient FS avec la profondeur relative de la béche (Phénoméne de
glissement)
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Distance D

ALY

Ny

/
+

~N

L surcharge

H

hk

Figure II1.3 : Ouvrage de souténement soumis a une surcharge Q

Exploitons les mémes caractéristiques du modele étudi¢ précédemment, la section
suivante présente 1’é¢tude de 1’effet de la surcharge appliquée sur la surface libre de sol

soutenu, pour déterminer I’influence la surcharge sur la stabilité globale du mur.
IT11.3 Effet de la surcharge sur la stabilité du mur de souténement :

Cette ¢tude paramétrique tient en compte I’influence de I’intensité de la surcharge (Q),

plus ’effet de sa largeur (L) de bande sur le coefficient FS (G), FS (R).

A / Effet de ’intensité Q = 12.5 et 50 KN/m? :

La figure I11.4 montre la vérification de la stabilité externe d’un mur de souténement
en béton armé par le calcul du coefficient de sécurité FS correspondant aux phénomenes de
glissement et de renversement. Le sol soutenu est subit d’un effet de surcharge uniforme
Q=12,5 KN/m?, limitée par une largeur de bande variable, L=3, 6 et 9m. L’effet de ce
chargement est défini par la disposition relative, B=D/H, de la surcharge vis-a-vis la face

arriere du mur de souténement.
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Q=12,5KN/n¥* ,L=3m

2,50

2,25
2,00

1,75

1,50
1,25

1,00

coefficient FS

0,75

050 | ——Fs(G) -O-FS(R)

0,25 ——REf(G) —mRéf(R) (A)

0,00

0,00 035 0,70 1,05 140 1,75 2,10 245 280 3,15 3,50 3,85 4,20
p=D/H

Q=12,5 KN/m? , L=6m

1,00

coefficient FS
&
N
wm

0,75 -
0,50 - —O—FS(G) —{3-FS(R)

0,25 - ——Ref(G) ——Ref(R) (B)

0,00

0,00 035 0,70 1,05 140 1,75 210 245 280 3,15 3,50 3,85 4,20
B= D/H

12,5 KN/m* , L=9m
250 Q=

2,25
2,00
1,75
1,50 b
1,25

1,00

coefficient FS

0,75 -
0,50 —O—FS(G) ——FS(R)

0,25 —o—Réf(G) ——Ref(R) (C)

0,00

0,00 035 0,70 105 140 1,75 2,10 245 280 3,15 350 3,85 4,20
p=D/H

Figure I11.4 : Variation du coefficient FS sous I’influence de I’intensité Q=12.5 KN/m?,
Pour L=3, 6 et 9m
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CHAPITRE 3 Simulation numérique

D’apres la figure 111.4a, cas de L=3m et =0, le coefficient FS est presque proche aux
valeurs de référence, surtout pour le cas de phénomeéne de glissement. On remarque
qu’avec une intensité faible de Q, le coefficient FS dépasse les valeurs de référence pour
une petite distance relative égale 0,35. Cependant, on constate que cette distance relative
reste stable (=0,7), correspondant au phénoméne de renversement, malgré 1’augmentation
de la bande de la surcharge (L>3m), comme indiqué sur les figures IIl.4b, c. Le
comportement est différent, pour le cas de glissement, ou la distance relative est
relativement augmentée, comme indiqué sur les figures I11.4b, c. Il est noté que la variation
de la valeur du coefficient FS(G) en fonction de [ est presque stable ; ce qui indique que

le mur de souténement a principalement réagit sous I’effet de renversement.

La figure II1.5 montre la variation du coefficient de sécurité FS correspondant aux
phénomenes de glissement et de renversement en fonction du facteur B=D/H. Ce facteur 3
représente la disposition relative de la surcharge uniforme Q=50 KN/m?, appliquée sur la
surface libre du sol soutenu, dont la largeur de bande est définie par L=3, 6 et 9m. Dans la
figure II1.5a, on remarque que pour L=3m et =0, le coefficient FS y ‘a compris entre 1 et
1,25 pour les deux phénomenes. Avec 1’augmentation de la distance entre le mur et la
surcharge, on constate que les valeurs obtenues dans le cas de renversement sont plus
importantes que celles déterminées dans le cas de glissement. Apres certaine distance, le
coefficient FS dépasse les valeurs de référence pour une distance relative, B(R)>1,4 et
B(G)>2,1, ce qui indique que le risque de I’effet de la surcharge est disparu. Les figures
II1.5b, c, présentent les mémes cas que précédemment discutés mais avec une
augmentation de la surface de contact de la surcharge, L=6 et 9m, respectivement. Les
résultats montrent qu’avec I’augmentation de la largeur de bande (L) de la surcharge, Le
mur de souténement de type cantilever a besoin de plus en plus d’une distance, en

¢loignant de la face arriére du mur, afin de négliger I’effet de la surcharge.
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CHAPITRE 3 Simulation numérique
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Figure 1115 : Variation du coefficient FS sous I’influence de I’intensité Q=50 KN/m?,
Pour L=3, 6 ¢t 9m
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CHAPITRE 3 Simulation numérique

La figure II1.5 montre la variation du coefficient de sécurité FS correspondant aux
phénomenes de glissement et de renversement en fonction du facteur B=D/H. Ce facteur 3
représente la disposition relative de la surcharge uniforme Q=50 KN/m?, appliquée sur la
surface libre du sol soutenu, dont la largeur de bande est définie par L=3, 6 et 9m. Dans la
figure II1.5a, on remarque que pour L=3m et =0, le coefficient FS y ‘a compris entre 1 et
1,25 pour les deux phénomenes. Avec 1’augmentation de la distance entre le mur et la
surcharge, on constate que les valeurs obtenues dans le cas de renversement sont plus
importantes que celles déterminées dans le cas de glissement. Apres certaine distance, le
coefficient FS dépasse les valeurs de référence pour une distance relative, B(R)>1,4 et
B(G)>2,1, ce qui indique que le risque de I’effet de la surcharge est disparu. Les figures
II1.5b, c, présentent les mémes cas que précédemment discutés mais avec une
augmentation de la surface de contact de la surcharge, L=6 et 9m, respectivement. Les
résultats montrent qu’avec I’augmentation de la largeur de bande (L) de la surcharge, Le
mur de souténement de type cantilever a besoin de plus en plus d’une distance, en

¢loignant de la face arriére du mur, afin de négliger I’effet de la surcharge.

La figure IIl.6 montre la variation du coefficient de sécurité correspondant au
phénomene de renversement d’un mur de souténement en béton armé. Les valeurs de FS
sont estimées en fonction de I’intensité de la surcharge uniforme Q appliquée sur la surface
libre du sol soutenu. Les valeurs de Q sont variées entre 12,5, 25 et 50 KN/m? La
surcharge est supposée relativement disposer a I’arriere de la face du mur avec une
distance exprimée par le facteur f=D/H. la limitation de la bande de surcharge est
considérée égale a L=3, 6 et 9m. D'apres les figures 3.6a, b et c, on remarque que
I'augmentation de l'intensité de la surcharge au voisinage de la paroi du mur (f=0) a une
influence négative sur le coefficient de sécurité. De plus, en augmentant la bande de la
surcharge (L), le coefficient FS devient plus petit. Lorsque la surcharge commence a
s'¢loigner du mur ($>0), son effet négatif est progressivement disparu d’une manicre
proportionnelle a la largeur (L). Dans le cas L=3m, le coefficient FS est devenu supérieur
de la référence dans I’intervalle [=0,3 ; f=1,4]. Dans le cas L=6m, le coefficient FS est
devenu supérieur de la référence dans I’intervalle [3=0,7 ; f=2,1]. Avec I’augmentation de

la largeur L=9m, FS > 2, lorsque [B=1,05 ; f=2,45].
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CHAPITRE 3 Simulation numérique
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Figure I1L.6 : Variation du coefficient FS(R), sous I’influence de I’intensité de la surcharge Q,
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CHAPITRE 3 Simulation numérique

B / Effet de largeur de bonde de la surcharge :

1,75
>
» 1,50 p
=
s
2 —O—L=9m
=
E —A—L=6m
&) 1,25 O ——1=3
——REf(G)
FS (Glissement, Q=12,5 KN/m?) ( A)
1,00 + T u T T T T T T T T - T
0,00 0,35 0,70 1,05 1,40 1,75 2,10 245 280 3,15 3,50 3,85 4,20
p=D/H
1,75
1,50
—_
g
= 1,25 —0—L=9m
% —A—L=6m
S
&) —¢L1=3m
1,00 3 —&—REf(G)
FS (Glissement, Q=25 KN/m?) (B)
0,75 T T T T T T T T T T T T
0,00 0,35 0,70 1,05 1,40 1,75 2,10 245 2,80 3,15 3,50 3,85 4,20
p=D/H
1,75
1,50 4
=
g
= 1,25 ——L=9m
&5 —A—L=6m
S
@] —>—L=3m
1,00 - ——Ref(G)
4 PP —— C
FS (Glissement, Q=50KN/m?) ( )
0,75 <& r T T T T T T T T T T T
0,00 0,35 0,70 1,05 1,40 1,75 210 245 2,80 3,15 3,50 3,85 4,20

p=D/H

Figure I11.7 : Variation du coefficient FS(G), en fonction de la position relative 3 sous I’influence
de ’intensité de la surcharge Q, pour L= 3, 6 et 9m
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CHAPITRE 3 Simulation numérique

La figure II1.7 montre la variation du coefficient de sécurité contre le glissement FS(G), en
fonction de la position relative () correspondant a la surcharge Q. Ce chargement est
supposé varier entre 12,5, 25 et 50 KN/m?. La largeur de bande de la surcharge Q est
variée entre 3, 6 et 9m. Selon les figures IIl.7a, b et ¢ montrent que 1’effet produit par
I’intensité du chargement, sur le coefficient FS(G), est plus important que celui engendré
sous D’effet de la largeur de bande (L) de la surcharge. Dans le cas de surcharge Q=12,5
KN/m?, on constate un effet négatif faible correspondant & L=3m au voisinage du mur, en
comparaison avec les cas de L=6 et 9m. Au-dela de certaine distance D/H > 2,45, les

valeurs de FS(G) sont presque approximatives pour n’importe quelle largeur de bande (L).

Cependant, on constate un effet divergent, quand 1’intensité de la surcharge est importante

accompagnée par une largeur de bande plus étendue, comme le montre la figure I11.7.c.
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Conclusion Générale

Les travaux effectués, dans ce projet de fin d’études, visent a éclaircir le comportement
des murs de souténement de type cantilever, vis-a-vis, les effets engendrés sous certaines
conditions géométriques correspondant aux ¢léments composant le mur de souténement tels
que le patin et la béche, ainsi sous 1’effet des surcharges appliquées sur la surface libre du sol
soutenu. Le premier chapitre est congu a la recherche bibliographique liée aux hypothéses
fondamentales dans le domaine de géotechnique. Dans le deuxiéme chapitre, on a examiné
I’importance de la largeur relative du patin dans la stabilit¢ de I’ouvrage de souténement
contre les trois phénomeénes. Les résultats montrent que la valeur idéale par laquelle le mur
reste stable est égale : A=0,25. D’autre part, on a traité 1’efficacité¢ de la béche contre le
phénomene de glissement. D’apres les résultats obtenus, on a constaté que la profondeur de la
béche est le facteur dominant que sa largeur sur la stabilité de I’ouvrage contre le glissement.
On a aussi conclu que ’effet de surcharges, de type uniforme avec une bande limitée, est bien
clair au voisinage de la face arriere du mur de souténement en béton, spécialement pour
largeur de bande importante et d’intensité aussi. On a constaté que les effets de ces surcharges

peuvent se disparaitre apres certaines distance par rapport au mur de souténement.
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