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Résumeé

Dans la pratique d’'ingénierie, les forces de poussées résultantes peuvent étre reprises
par le poids, par I'encastrement partiel ou total de l'ouvrage et par les systemes
d’ancrages concus. En effet, la principale considération dans leur dimensionnements quel
gue soit leur type, est la correcte estimation de la pression des terres ou des matériaux
gu’ils retiennent. Pratiquement, un nombre important de méthodes et des expressions
analytiques développées pour les calculs des pressions des terres latérales actives et
passives, est souvent rapporté dans la litérature spécialisés, néanmoins aucun choix unifié
n‘'est montré. Dans ce contexte, ce travail se limite et s’intéresse a l'analyse des
comportements de deux types d'ouvrages de souténement qui n'appartiennent pas a la
méme famille des souténements mais ils présentent deux modes de fonctionnement
diférents. Le choix est orienté vers I'analyse du comportement d’'une paroi moulée mince
auto stable de la classe des écrans de souténement flexibles encastrés quand le
deuxiéme ouvrage représente les murs gravitaires qui est un mur en béton armé en forme
de T renversé ou encore appelé mur “Cantilever”. Par le progiciel " Plaxis " et en tenant
compte d’'un nombre de facteurs assez importants, I'évaluation de I'apport des modéles de
comportement avancés des sols dans leur justification est analysée et discutée. En
particulier, I'étude paramétrque a abouti a mettre en proposition de deux profils simples
pour estimer davantage la presssion des terres latérale active deriérre le mur cantilever en
absence et en présence d’'un remblai en surcharge.

MOTS-CLEFS: Rankine, Jaky, Interaction, Soutenement, Plaxis,Cantilever



Abstract

In the engineering practice, the resulting thrust forces can be taken up by the weight,
by the partial or total embedding of the structure and by the anchoring systems designed.
Indeed, the main consideration in their dimensionning whatever their type, is the correct
estimate of the pressure of the soil or the materials they retain. Practically, a large number
of methods and analytical expressions developed for calculations of active and passive
lateral earth pressures, are often reported in the specialized literature, however no unified
choice is shown. In this context, this work is limited and focuses on analyzing the behavior
of two types of retaining structures that do not belong to the same family. The choice is
oriented towards the analysis of a freestanding diaphragm wall’'s behavior from the flexible
retaining walls class when the second structure represents the gravity walls, which is an
inverted T-shaped with reinforced concrete so called "Cantilever wall". Through the "
Plaxis software package " and taking into account a number of fairly important factors, the
Estimation of the contribution of advanced soil behavior models in their justification is
analyzed and discussed. Separately and for both cases, the aim of this investigation is to
obtain by numerical analysis, the validation of the most appropriate and representative soll
model of its real behavior in the presence of each structure studied. In particular, as a
result, the parametric study leads to two simple proposal profiles to estimate further the
active lateral earth pressure behind cantilever retaining wall in the absence and in the
presence of overloaded embankment.

KEYWORDS: Rankine, Jaky, Interaction, Retaining, Plaxis, Behavior, Cantilever
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Introduction générale

Les ouvrages de soutenement sont des strcutures déstinées pour retenir des matériaux
qui peuvent étre soit des sols naturels, soit des matériaux d'origine industrielle, soit dans
certains cas particuliers des matériaux allégeés. lls se regroupent dans sept a huit familles
d" ouvrages de soutenement. Leur classement est essentiellement basé sur leur
morphologies, leur modes de fonctionnement, leur matériaux de construction, la rigidité de
leurs éléments structuraux et des sols de fondation et les sols qu'ils retiennent, leur modes
d’exécution et leur domaine d’emploi qui dépend lui-méme de nombreux facteurs assez
importants. Ensemble, tous les ouvrages de soutenement se partagent la méme
caractéristique d’étre influencés par les effets de la pression des terres excercée par les
massifs de remblais soutenus. Dans la pratique d'ingineering, les forces de poussées
résultantes peuvent étre rerprises par le poids, par I'encastrement partiel ou total de
'ouvrage et par les systemes d’ancrages congus. En effet, la principale considération dans
leur dimensionnements quel que soit leur type, est la correcte estimation de la pression
des terres ou des matériaux qu'ils retiennent. Celle-ci dépend a la fois des caractéristiques
du sol soutenu et du sol de fondation que leur modes de mouvement jouent un réle
important dans I'estimation de son intensité et de sa distribution. Pratiquement, un nombre
important de méthodes et des expressions analytiques développées pour les calculs des
pressions des terres latérales actives et passives, est souvent rapporté dans la litérature
spécialisés, néanmoins aucun choix unifié n’est montré. Aussitét, le probleme d’évaluation
de la pression des terres se transforme en un sujet attirant mais laborieux pour les
chercheurs passionnés.

Dans ce contexte, ce travail se limite et s’intéresse a I'analyse des comportements de
deux types d’ouvrages de soutenement qui n‘appartiennent pas a la méme famille des
souténement. Le choix est orienté vers l'analyse du comportement d’'une paroi moulée
mince de la classe des écrans de soutenement flexibles encastrés quand le deuxieéme
ouvrage représente les murs gravitaires qui est un mur en béton armé en forme de T
renversé ou encore appelé mur « Cantilever ». En consédirant I'effet interaction sol-
structure, I'évaluation de I'apport des modeles de comportement avancés dans leur
justification est analysée et discutée. En particulier, la pression des terres active derriere le
2°™ ouvrage est analytiquement tentée et estimée.

La these est divisée en deux parties. La premiére partie est constituée de deux chapitres
portant sur une étude bibliographique. Le premier chapitre recense les différentes

méthodes de dimensionnement et calcul des écrans de souténement et les murs de



souténement gravitaire notamment les murs en béton armé en T renversé appelé encore
les murs “Cantilevers ”. Les méthodes classiques sont sommairement rappelées et avec
plus de détails on discute les principes généraux de la méthode de calcul de coefficient de
réaction et la méthode des éléments finis. Un espace est aussi réservé pour exposer des
généralités sur la conception des murs en béton armé en T renversé sachant que notre
travail vise en grande partie I'évaluation du comportement de ce type d’ouvrage sous les
effets d’'un nombre assez important de facteurs recenseés et analyseés.

Le deuxieme chapitre est consacré a la présentation des résultats issus d'une étude
paramétrique et comparative d'un écran de soutenement flexible. En fait, le chapitre porte
sur la modélisation numérique et I'analyse du comportement d'un écran de souténement
autostable du type paroi moulée en béton armé, fiché dans le sable par la méthode du
coefficient de réaction a l'aide du logiciel K-Réa — Terrasol et par la méthode numérique
aux éléments finis en utilisant le logiciel Plaxis 2D.

Pour la premiére méthode, I'analyse expose l'influence des principaux facteurs tels que la
rigidité de la paroi, le phasage des travaux d’excavation, le module de Young, la cohésion
et I'angle de frottement interne du sol. Pour la méthode des éléments finis, deux modeles
de sol constitutifs sont utilisés tels que le modele de Mohr-Coulomb MC et le modéle de
sol avec écrouissage HSM. Dans le cas du dernier modéle HSM, la variation des facteurs

requis pour le modele a été spécialement étudié et elle concerne le module sécant a 50%

ref

de la résistance en compression Ec, , le module de déchargement et de rechargement,
facteur de puissance “m” et le rapport de surconsolidation (Over consolidation ratio) OCR.
L’analyse des résultats se focalise sur la déformée de la paroi, les moments fléchissants,
les déplacements horizontaux. Ainsi, ces résultats obtenus seront confrontés a d’autres
résultats expérimentaux- Gaudin (2002). Par conséquent, une trés bonne cohérence entre
les résultats numériques et expérimentaux a été constatée. En complément, nous avons
jugé utile d’enrichir le chapitre par une étude bibliographique relatant les principes de la
modélisation physique en centrifugeuse. En conséquence, quelques travaux
expérimentaux et numériques se rapportant a cette méme méthode ont été rapportés et
discutés. Pour des fins de contribution et afin dévaluer I'évolution de l'usage de la
centrifugeuse dans les domaines géotechnique, on s’est contenté de mettre a jour
I'histogramme préparée par Corté et Garnier (1986). Le travail portait sur le recensement
d'un nombre assez important des articles publiés et traitant des expériences en
centrifugeuse par catégories des ouvrages géotechniques.

En particulier, le troisieme chapitre rapporte les résultats d’'une étude bibliographique se

rapportant aux différents travaux expérimentaux et les différentes approches et méthodes



proposées pour I'estimation des pressions des terres derriéres les murs de soutenements.
En fait, on distingue de cette étude que toutes les recherches menées visent essentielles

I'évaluation des trois principaux facteurs communément appelés coefficients de pressions

de terres au repos, actif et passif et respectivement notés k, k, et kp. Distinctement, le

coefficient au repos de Jaky s'impose comme un facteur d'une importance primordiale et
incontournable pour toute estimation de pressions des terres. L'analyse de l'étude fait
ressortir qu’actuellement, il n’existe aucune méthode commune mais on recense plusieurs

approches et de différentes expressions mathématiques qui ont été proposées.

Le gquatrieme chapitre se développe en deux parties. En premiere étape, nous avons jugé
nécessaire de réserver une partie pour exposer les résultats d’évaluation de I'apport des
modéles avancés dans la justification des ouvrages de souténement. En effet une
synthese des résultats aboutis est aussi a reporter. En tirant profit de ce qui précéde, en
2°™® étape, nous avons procédé & une étude paramétrique visant I'évaluation et 'analyse
du comportement d’'un ensemble de modéles de mur de soutenement en forme de “L”,
“T” renversé et en “L” inversé sous les effets d’'une liste élargie de facteurs qui influent

ses comportements. Par analyse de régressions linéaires et polynomiale, nous avons pu
estimer la valeur de coefficient de pression des terres latérales actives k, et qui s'insére
entre les deux valeurs issu des deux méthodes classiques de Rankine et de Jaky. Les
résultats aboutis sont en bonne cohérence avec les travaux antérieurs et satisfont la régle
communément connue kg > k,; > Kgpank - En suite, des profils simplifiés de pressions
des terres actives derriére le mur de type « Cantilever » ont été proposés et insérés dans
le document. Les profils proposés tiennent compte de I'absence et de la présence du

remblai en surcharge derriere le mur.



CHAPITRE | Méthodes de dimensionnement et calcul
des ouvrages de soutenement

1.1 Introduction

Les ouvrages de soutenement sont classés en trois grandes familles en realtion avec leur
morphologie, matériaux de construction, leur rigidité et linteraction sol-structure, leur
modes de fonctionnement et aux systémes de réalisation (Déblais, remblais et
excavation), leur domaine d’emploi spécifique (Urbain, montagneux, aquatigue)...etc. On
distingue alors les murs poids ou gravitaires, les écrans de souténements et les murs
composites- Eurocode 7.1 (2004). Dans la 1°® étape, ce chapitre est consacré a la
représentation des différentes méthodes de dimensionnement et de calcul des écrans de
soutenement qui regroupent les rideaux de palplanches et les parois moulées. En
deuxieme étape, un espace est aussi réservé pour exposer quelques généralites sur la
conception des murs gravitaires notamment les murs en béton armé en T renversé ou
autrement dit murs « Cantilevers ».

Généralités sur la conception des écrans de soutenement

Les écrans de soutéenement sont des ouvrages relativement minces en acier, en béton
armeé et en bois qui peuvent étre autostables, ancrés, butonnés ou supportés par butée. lls
se caractérisent par leur comportement assez complexe du fait qu'il résulte de I'effet de
l'interaction sol-écran et ouvrage et d’'une multitude de paramétres relatifs aux propriétés
de l'écran lui-méme, des éléments structuraux, du sol soutenu et de l'analyse des
différentes phases de réalisation.

Dans la littérature géotechnique, on recense qu'il existe pratiquement autant de méthodes
de calcul et de justification pour cette famille d’'ouvrages de souténement. En effet, il
n'existe pas une seule méthode spécifique a un type ou a I'ensemble de la famille
d’'ouvrages mais plusieurs méthodes en peuvent étre appliquées et qui donnent des
résultats voisins des unes des autres. Le choix de la méthode est donc libre et il dépend
du modéle de calcul considéré. Ainsi, ces méthodes relévent de textes, de regles de calcul
et de recommandations comme elles concernent aussi des méthodes de calcul pratique
en s’appuyant sur les théories inspirées de I'expérience, de I'observation et de calcul
codifié.

On distingue cing familles de méthodes de calcul énumériées comme suivant- Delattre
(2001):

Les méthodes empiriques et semi-empiriques, tenant en compte le comportement observé

des ouvrages.



Les méthodes classiques dites a la rupture, faisant appel & des calculs analytiques de la

poussée et de la butée des terres.

La méthode du coefficient de réaction, prenant en compte I'effet d’interaction

sol-structure, La méthode des éléments finis, prenant en compte de lI'ensemble de

'ouvrage et son environnement.

1.3 Les états limites appréciés aux écrans de souténement

A titre de rappel, les états limites exigés par I'Eurocode7 pour tous les ouvrages de

souténement concernent les cas de rupture suivants :

Instabilité d'ensemble de I'ouvrage,

Rupture des éléments structuraux de I'ouvrage (€cran, tirant, bouton,.....).

Rupture combinée dans le terrain et dans les éléments de structure,

Rupture par soulevement hydraulique et érosion régressive,

Influence des mouvements de l'ouvrage de soutenement sur les ouvrages voisins et sur
son environnement,

Apparition des fissures sur I'ouvrage

Transport inacceptable de particules de sol a travers ou par-dessous le mur ou I'écran,
Changement de flux hydraulique ou celui de la nappe phréatique.

Il y'aura lieu de rajouter également aux écrans de soutenement, les états limites
supplémentaires schématisés par la figure (1.1) suivante :

Rupture par rotation ou translation de I'écran ou de certaines de ses parties,

Rupture par défaut d'équilibre vertical.
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Figure 1.1 — Exemples de modes limites pour la rupture rotationnelle des écrans
de souténement- Eurocode 7.1 (2004)

Lorsque I'écran de soutenement satisfait la fonction de fondation, les cas de rupture
suivants et schématisés respectivement par les figures (1.2) et (1.3) ci-dessous, devront

étre vérifiés pour assurer la stabilité verticale de I'écran:
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Figure 1.2 — Exemple de mode limite pour Figure 1.3 - Exemples de modes limites pour la rupture
la rupture verticale des écrans de soutenement par arrachement des ancrages- Eurocode 7.1 (2004)
— Eurocode 7.1 (2004)

1.3.1 Présentation des vérifications ELU selon la norme NF P 94-282

La norme NF P 94-282 est une annexe francaise, apparue en mois de mars 2009. Elle
représente le texte d’application de I'Eurocode 7 (NF EN 1997) au calcul des écrans de
souténement verticaux, que ces écrans soient autostables dits « en console » ou réalisés
avec des appuis dits « ancrés ».

Ce texte fixe le cadre des vérifications aux états limites ultimes (ELU) et aux états limites
de service (ELS), a mener vis-a-vis des principaux risques de ruine des écrans de

souténement :



= Veérification du défaut de butée des terrains

= Vérification de la résistance de la structure de I'écran et de ses appuis;
= Vérification de I'équilibre vertical de I'écran

= Veérification de la stabilité hydraulique

= Vérification de la stabilité du massif d’ancrage

= Vérification de la stabilité d’ensemble

1.3.1.1- Approches et méthodes de calcul

L’approche générale du calcul est « I'approche 02 » de 'EN 1997-1 telle que précisée
dans la norme NF P 94-282 présentée ci- dessus . Le calcul des écrans peut étre réalisé

selon 02 méthodes de calcul a savoir :

a) - Méthode a I'équilibre Limite (MEL)
ce terme désigne les méthodes classiques de poussée-butée qui sont destinées a la
justification des ouvrages autostables. Les calculs MEL servent a justifier la fiche des

écrans autostables- figure(1.4).

b) - Méthode d'Interaction-Sol-Structure (MISS)

ce terme recouvre les méthodes au coefficient de réaction et les méthodes numeériques.
Ces meéthodes sont destinées a la justification des ouvrages comportant au moins un
niveau de tirants. Pour ces méthodes dite MISS, c'est I'approche 2 qui est mise en
ceuvre.

Pratiguement, le calcul est réalisé sans aucune pondération hormis sur les charges
variables qui peuvent étre pondérées par un coefficient de (1.1). Les effets des actions
(le moment fléchissant et I'effort tranchant dans I'écran) sont pondérés par (1.35) et
comparés aux valeurs de résistances des matériaux constituant I'écran et déterminées
avec I'Eurocode approprié (par exemple, I'Eurocode 3 partie 5 pour les palplanches ou
'Eurocode 2 pour une paroi moulée). Les coefficients de poussée et de butée sont
calculés selon la théorie de Caquot-Kérisel-Absi. Des exigences relatives a la réalisation
des parois moulées notamment pour le béton (valeur de la résistance a la compression

considéréee) sont définies.
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Figure 1.4- Principe conventionnel du modele d'équilibre limite (MEL)-
K-réa.v4 (2016)

1.4 Méthodes classiques de calcul des souténements

Il s’agit des méthodes de dimensionnement et de calcul des ouvrages géotechniques plus
anciennes qui se basent sur des théories classiques de la poussée et de la butée. Aussi
appelées méthodes traditionnelles a la rupture car elles sont toutes fondées sur un méme
postulat de base lié a la condition réalisée de rupture plastigue au sein du massif ou le
long des surfaces spécifiques. Du fait gu’elles sont appliquées pour les ouvrages rigides et
elles considerent le sol comme un matériau plastique, elles sont aussi appelées
« méthodes a comportement rigide —plastique » dans certains ouvrages de litératures
géotechniques- Plumelle et al, (2002).

1.4.1 Principes de bases des méthodes classiques

En s’appuyant sur cette notion de poussée et de butée, les méthodes classiques, basées
sur des schémas de comportement simplifiés, s’'intéressent a la vérification des deux états
d’équilibre limite résultants et par conséquent elles nécessitent la détermination des
distributions des contraintes exercées sur I'écran par application de différents coefficients.

On parle ici en particulier du coefficient de pression latérale des terres k, , du coefficient
de pression des terres actives k, et du coefficient de pressions des terres passives ou de
butée k,,. Dans le chapitre 3 qui suit, on expose quelques travaux expérimentaux,
observationnels et numériques portant sur I'estimation des pressions des terres latérales
deriere les murs de souténement rigides basés sur I'évaluation de ces trois facteurs
principaux. En plus du poids volumique, le comportement du sol est défini par deux
principaux parameétres caractéristiques de chaque couche du sol qui sont I'angle de



frottement et la cohésion du massif, cependant linteraction sol-écran est considérée
généralement rugueuse. Toutefois, ces deux états limites peuvent étre vérifiées et
justifiées en fonction de I'équilibre des contraintes développées dans le massif du sol
autour de I'écran ou par I'équilibre des résultantes des forces exercées par le sol sur la
paroi.

Ces méthodes de calcul pratiquement indispensables pour le prédimensionnement des
ouvrages de soutenement, sont simples et rapides et fournissent des résultats assez
satisfaisants néanmoins elles sont inaptes pour quantifier les déplacements de I'écran
comme elles ignorent l'influence de déplacement et de rotation de I'écran sur les réactions
du sol ainsi que l'influence de la déformation du sol et les appuis sur les efforts et les

moments induits dans I'écran- Vossoughi et al, (2001).

1.4.2 Revue sur les méthodes classiques ou de la théorie de poussée et butée

Plusieurs méthodes ont été développées en se basant sur la théorie des états limites de
poussée et de butée et elles sont pratiquement utilisées dans les calculs des ouvrages de
soutenements. La méthode de coulomb est la méthode fondatrice de toutes les autres
méthodes développées ultérieurement a l'instar des méthodes de Rankine, Boussinesg-
Caquot et Kérisel, Sokolovski, Cullmann, les états correspondants, Brunch-Hansen, la

ligne élastique et la poutre équivalente...

1.4.2.1 Méthode de Coulomb

La théorie de Coulomb s'intéresse a un massif de sol homogene et isotrope , pulvérulent

limité par un talus semi infini plan- Figure (1.6).

1.4.2.1.1 Hypotheses

Coulomb a considéré les hypothéses simplificatrices suivantes :

1) La surface de glissement dans le sol est un plan.

2) Le matériau contenu a l'intérieur du prisme de glissement se comporte comme un
corps solide indéformable.

3) le coefficient de frottement, supposé connu du sol sur I'écran (soit tg &)

4) Le sol est sec en absence de la nappe phréatique .

5) La cohésion n’est pas prise en compte.



Plan de rupture

44
l“. /

Dvoamique des forces

Figure 1.5 - Equilibre du coin de Coulomb - Figure 1.6- Pression de terres sur un mur selon
Plumelle (2002) Coulomb

1.4.2.1.2 Méthode de coulomb —Poncelet

En se basant sur les mémes hypothéses simplificatrices considérées par la méthode de
Coulomb, Poncelet a généralisé cette méthode a un écran incliné d’'un angle Ae et a un

sol surmonté d’un talus d’angle [ illustrée par la figure (1.6).
La force résultante de pression est donnée par I'expression suivante :

1
F, = 5vH?k, (1.1)

avec K, coefficient de pression des terres active donné par la formule de Poncelet

suivante:

-2

sin*(—¢) |, \/Sin((p +8).Sin(p + &)

Ke = Sz sinci— o) Sin(A + 6).Sin(A — ) (1.2)
Lorsque f=0, A = % et & = 0 pour un parament de mur lisse, on obtient:
_1-Sinp (M @
¢ 1+ Sing an (4_2) (1.3)

1.4.2.1.3 Avantages et limitations de la méthode de Coulomb

La méthode de coulomb est assez simple dans son application par ses hypothéses
simplificatrices, elle suppose des plans de rupture applicable dans le cas de poussée et
par contre elle ne I'est pas dans le cas de la butée pour laquelle les surfaces de rupture ne
peuvent étre assimilées a des plans. D'autre part, cette théorie suppose que l'angle de
frottement du sol sur I'écran est connu, chose qui fait doute sur la validité des résultats

obtenus en s’appuaynt seulement sur une valeur estimée. En revanche, elle permet

d'examiner I'équilibre méme lorsque la géométrie du terrain derriere le mur est complexe
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ou que la répartition des charges derriére le mur est hétérogéne, mais les résultats doivent
étre utilisés avec précaution en utilisant la méthode graphique voire la méthode de

Cullman.

1.4.2.2 Théorie de Rankine active

Rankine considére I'état de I'équilibre plastique limite (tout juste avant la rupture). Cette
théorie satisfait la solution de la borne inférieure de I'analyse limite. L'état de contrainte est
alors représenté par le cercle de Mohr a la rupture suivant la figure (1.8). Les plans de

4

2 +%)°+) par rapport au plan principal majeure et ils sont

rupture sont inclinés de 6 = (

montrés par la figure (1.7). Lorsqu’'une masse de sol est caractérisée par une contrainte
principale qui agit dans la méme direction en tout point, il se forme un réseau de plans

d’écoulement dit lignes de glissement, également inclinés par rapport aux plans

principaux.
. Le Sol se
Ax déplace vers om g ] T Rupture par diminution de pression
S S = des terres active
la gauche f a2 z 1 -SE-’. i f
o ;'jn;:;} ~ E $ 105“?
‘ W s =
i =
L0 2
i =
' =
H g
T IR
C I /@ r

Contrainte normale

," Rotationdu piur

FAA autour de ce point

Figure 1.7- Pression des terres active Figure 1.8- Représentation de la pression des terres
selon Rankine active par le cercle de Mohr

2C" S Koran.

' '
]

i t
___________________ -
2 e
¥ E amanic

Yzl.-KaRa'uk - zcr\fKakank

Figure 1.9- Diagramme de distribution Figure 1.10- Pression des terres active selon Rankine
de pression des terres active pour un sol -Cas général
cohésif
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1.4.2.2.1 Hypothéses

En plus des hypothéses suivantes concernant le sol semi-infini, homogene et isotrope, la
condition de déformation plane, la courbe intrinséeque de Mohr—Coulomb et le massif a
surface libre plane, Rankine avait rajouté I'hypothése que la présence de mur ou d'un

écran ne modifie pas la répartition des contraintes dans le massif- Figure (1.10).

Lorsque le mur se déplace loin du sol soutenu avec une distance Ax comme il est indiqué
dans la figure (1.7), la pression des terres sur le mur a n'importe quelle profondeur sera
réduite. Pour un mur a un parament lisse (sans frottement), la pression des terres
horizontale o;, & la profondeur z sera égale a koo, = KoYz

Alors lorsque Ax =0, 0, = koyz et quand Ax > 0, oy, < KoYz

Les deux cercles de Mohr (Petit et grand) correspondant aux deux cas de déplacements
du mur sont respectivement montrés dans la figure (1.8). Le grand cercle de Mohr marque
la pression des terres latérale ¢, qui est la contrainte principale mineure appelée
«Pression des terres latérale active de Rankine ». Par conséquent, les contraintes
principales du cercle de Mohr qui touche la droite de rupture d Mohr Coulomb sont

évaluées comme suivant:

., _CD_ CD _
Sing’ = 2 = A0i0C Avec CD: Rayon du cercle de rupture (1.4)
GI - ()"
cp=—2= (1.5)
2
Et AO = C' cot @’ (1.6)
0, + O,
Oor 0C= % (1.7)
Op — 04
L 2
Donc Sing = ; ;
¢ , T o 4o, (1.8)
C coto t—
. . Og+04_ . _Oy—0,
On obtient C cot¢p + Sing = > (1.9)
, , 1 —Sing , cosQ

D —g, 20—
one 9 =% 71 Sihe 1+ Sing (1.10)
Avec gy =z (1.11)

1-Sinp’ =/ ¢

B TiSng " (4_ 2) (1.12)
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cos@’ E_ﬂl
1+Sin(p’_tan<4 2) (1.13)

Apres substitutions dans I'équation (1.7), on obtient:

o, = yztan? G_%) — 2C'tan (g—%) (1.15)
Pour un sol pulvérulent (c’'=0), on obtient :

o), = yztan?® <g - %) (1.16)

o, = ogptan? <g - %) (1.17)

tan? (g—%,) :Z_él (1.18)

Le rapport du 0;, sur 0'0 est appelé coefficient de pression des terres active de Rankine, il

est usuellement donné par I'expression suivante :

T ¢
KaRank = tan® (Z - 7) (1.19)

Pour un sol cohésif (c’= 1), la pression des terres active est donnée par :

621 = YzZKgrank — 2C' K gRank (1.20)

Lorsque z=0, la pression des terres active o, sera égale & (—2C\/Karank )- Ceci indique
une contrainte de cisaillement qui dimunie relativement avec la profondeur Z et s’annule a

la profondeur critique Z.- Figure (1.9).

En mettant 0, = YZcKarank — 2C +Karank = 0, la profondeur critique z. aura pour

valeur finale suivante:

2¢’
Ze = —F/—— (1.21)

YV kaRank

1.4.2.2.2 Théorie de Rankine pour le cas général

En premier temps, Rankine a développé sa théorie de pression des terres actives et
passive pour le cas d’'un mur a parament lisse et vertical qui soutient uniguement un sol a

surface supérieure horizontale. Néanmoins, il I' a étendu pour le cas général qui tient
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compte de l'inclinaison éventuelle du mur avec possibilité de soutenir des sols a sufaces

superieures inclinées- Figure (1.11).

Selon Rankine, la pression des terres active excercée sur le mur est calculée par

I'expression suivante:

, yzcosB\/l + Sin2’ — 2Sin@’cosa,

¢ CosB + \/Sinch’ — Sin?f (122
Avec:
4 Sinf3
a, = sin (Sincp’) —B—120 (1.23)
Et
Sing'Sing’«
§ = tan™? (1 - gn@'épos;a) —B-26 (1.24)

En conséquence, la force active résultante F, est calculée par la formule suivante:

1
E, = EkaH2 (1.25)

Avec:

Cos(B — 9)\/\/1 + Sin?@’ — 2Sin@’cosa,

k. = (1.26)
¢ Cos20(Cosp + +/Sin¢’ — Sin2p)

k, est appelé coefficient de pression des terres actives pour les cas généraux.

Le point d’application est appliguée a un tiers de la hauteur dumur depuis la base.
Toutefois, le plan de rupture par son coté BC fait un angle d’inclinaison A avec la ligne
horizontale passant par la base du mur. Cet angle 1 peut étre calculé

par I'expression suivante:

1= e B 1,1 (M) (1.27)
4 2 2 2 Sing
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1.4.2.2.3 Théorie de Rankine passive

I Le Sol se , %
Ay déplace vers r_® g
l=— ladroite &2 A 3
noF W L E > .all ‘-6
N g
’ =
E
E
=
(=]
[ %]
cl .
A P oy
Contrainte
& "cote' normale
Rotation du mur
autour de ce por’nt Rupture par augmentation de pression des terres passive
Figure 1.11- Pression des terres passive Figure 1.12- Représentation de la pression des terres
selon Rankine passive par le cercle de Mohr

Lorsque le mur se déplace dans le sol soutenu avec une distance Ax comme il est indiqué
dans la figure (12), la pression des terres sur le mur a n'importe quelle profondeur sera
augmentée. Pour un mur a un parament lisse (sans frottement), la pression des terres

horizontale Uia a la profondeur z sera égale a ko0, = koyz — Figure (13).

Suivant le petit cercle du Mohr et lorsque Ax = 0 (au repos), la préssion latérale o'h sera
égale a kyyz. Cependant pour Ax > 0, elle sera supérieure a kyyz.

Les deux cercles de Mohr (Petit et grand) correspondant aux deux cas de déplacements
du mur sont respectivement montrés dans la figure (13). Le grand cercle de Mohr marque
la pression des terres latérale a;, qui est la contrainte principale majeure appelée
«Pression des terres latérale passive de Rankine ».

Par conséquent, les contraintes principales du cercle de Mohr qui touche la droite de
rupture d Mohr Coulomb sont évaluées comme suivant:

En suivant le méme raisonnement que dans le cas de I'éta actif, on déduit que:

. , T ¢ . (T @

Op = Optan® (Z + %) + 2Ctan (Z + %) (1.28)
, T @ : T @

Op = yztan® <Z + %) + 2C'tan <Z + %) (1.29)

Pour un sol pulvérulent (c'=0), on obtient

, , ™ ¢
Op = O'O'Cal’l2 <Z + §> (1.30)
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Le rapport du c'p sur g, est appelé coefficient de pression des terres passive de Rankine, il
est usuellement donné par I'expression suivante :

o, ™ ¢
O'_'I; = tan? (Z + §> = kpRank (1.31)

1.4.2.3 Méthode de Boussinesg-Caquot-Kerisel

Cette méthode prend en compte le frottement sol-mur. Elle conduit a la modification de
l'orientation des lignes de glissement. Elle est donc plus rigoureuse que la méthode de
Rankine. L'obliquité & de I'action limite sur la paroi est une donnée mécanique qui dépend
de l'angle de frottement sol-écran et du déplacement relatif terrain-écran. Cet angle de
frottement est souvent appelé "rugosité" et il est souvent considéré, conventionnellement,

comme égal a 2/3 (en valeur absolue) de l'angle de frottement dans le sol.

Surface libre

H
M (r.9)
i
E "E "_E écran
2C Kppanx YZKprRanik
Figure 1.13- Diagramme de distribution de pression Figure 1.14- Coin de Boussinesq

des terres passive pour un sol cohésif

Les coefficients de poussée et de butée respectivement (k,, k,) ont été calculés en
fonction de l'angle d'inclinaison du mur A1), de l'angle du talus derriere le mur 3, du
frottement sol/mur ou rugosité §) et de I'angle de frottement interne du sol ¢). Les tables

donnent directement le coefficient de pousseée k, ou de butée k,, a la profondeur z.

1.4.2.4 Méthode graphique de Cullmann

Cette méthode développée par Karl Culmann(1875) est utilisée pour la détermination des
poussées et des butées dans certains cas particuliers qui ne peuvent étre résolus par les
méthode habituelles, par exemple lorsque le terre-plein a une forme quelconque ou que la
surcharge qu'il doit supporter n'est pas uniforme. C'est une généralisation de la théorie de
Coulomb, puisqu’elle est basée sur des lignes de rupture rectilignes. Son but est la

détermination du plan de glissement ainsi que I'intensité de la poussée active ou passive.
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Le massif peut étre stratifi€ ou homogéne mais I'angle de frottement interne doit étre le

méme pour tout le massif.

W

Flan de t'.lgny B
' B g

£ Courbe de Culmarn
.

Figure 1.15- Construction de Culmann pour le calcul
de la poussée active

Figure 1.16- Etats correspondants

1.4.2.5 Méthode de Sokolovski

En bref rappel, il s’agit d’'une méthode pour déterminer les coefficients de poussée et de
butée en tenant compte de I'angle de frottement entre I'écran et le sol 8.La connaissance
des lignes ou des surfaces de rupture est importante car cela permet de déterminer en
tout point de I'écran la contrainte qui S’y exerce et par conséquent calculer la force de

poussée ou de butée. Cette méthode est moins utilisée.

1.4.2.6 Méthode des équilibres limites

1.4.2.6.1 Théoreme des états correspondants

La méthode des équilibres limite, proposée par Boussinesq (1876), est la plus
satisfaisante des méthodes soulignées auparavant. En effet, les coefficients de poussée et
de butée limite sont déterminés a partir des tables existant dans la littérature- Caquot et
al, (1972). Elle s’intéresse uniquement pour la cohésion du massif et le l'angle de
frottement. La méthode est adaptée aussi bien aux sols pulvérulents qu'aux sols
cohérents a travers le théoreme des états correspondants de Caquot. Cette méthode
permet de remplacer un milieu cohérent par un milieu pulvérulent de méme forme et de
méme angle de frottement interne en acceptant certaines conditions particulieres. Ceci

apporte une grande simplification lors de I'étude des milieux complexes.

Le principe de la méthode est basé sur le schéma montré dans la figure (1.17) qui
représente I'état de contrainte dans un milieu cohérent(1). L'étude de ce milieu peut se

faire par I'étude d'un milieu équivalent pulvérulent (2) de méme angle de frottement interne
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obtenu par une translation égale a H = ¢ cotg ¢, le long de I'axe des contraintes g, d'ou le

théoreme des états correspondants:

1.4.2.6.2 Avantages et inconvénients de la méthode des équilibres limites

» La rugosité de I'écran est prise en compte,

= L'interaction sol-écran est prise en compte,

= Les conditions aux limites & une distance de I'écran sont prises en considération,

= Le déplacement relatif entre I'écran et le sol est considéré, et par consequent
l'inclinaison de la contrainte sur I'écran est introduite

» Le milieu est pesant, pulvérulent et non surchargé

» La surface de sol est supposée libre, inclinée et planeLa répartition des contraintes sur
I'écran est supposeée triangulaire,

= Le probléme se transforme en un systéme d'équations différentielles non intégrables

» Les résultats sont donnés sous forme de tables de poussée et de butée

» L'influence de l'inclinaison du talus sur la valeur de la poussée et sur celle de la butée
est introduite

1.4.3 Utilisation des méthodes par type modéle de souténement

Aprés avoir passé en revue des difféerentes méthodes utilisées pour le calcul de poussée
et de butée, on présente suivant le tableau ci-dessous, I'utilisation des méthodes les plus

utilisées courramment selon les modeéles de souténements a étudier.

Tableau 1.1- Utilisation des méthodes par type de modeéle de souténement- Schlosser (1994)

Modéle de
souténement
Méthodes de, - Coulqmb - Coulomb - Coulomb
calcul de poussée | - Rankine - Equilibres limites - Résolution graphique
et de butée - Equilibres limites q graphiq

1.4.4 Méthodes particuliéres de calcul et de dimensionnement des écrans de
soutenement

Dans le cadre de la fonction d'écran de souténement qu’il s’agit d’'un rideau de
palplanches ou paroi moulée, L’étude comprend les phases suivantes :

= Détermination d'une valeur de la fiche compatible avec la sécurité de I'ouvrage
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et I'économie du projet outre que la hauteur des terres retenues (Hauteur de

I'excavation).

= Détermination de la force d'ancrage et dimensionnement des tirants d'ancrage,

= Détermination du moment fléchissant maximal et dimensionnement de I'écran.

Les méthodes de calcul sont de trois types :

> Méthode aux états limites basées sur I'état d’équilibre limite (& la rupture) de
poussée ou de butée.

> Méthode aux coefficients de réactions basées sur les lois réhologiques ou
comportements élasto-plastiques.

> Méthode des éléments finis basées sur les modéles de comportement tres

sophistiqués.

1.4.4.1 Méthode aux états limites

L'évaluation des efforts exercés par le sol sur le rideau est généralement faite a partir des
théories classiques de poussée et de butée et ne fait alors intervenir que les parametres
de cisaillement du sol, linteraction avec la structure (la flexibilité du rideau et la
compressibilité du sol) n'étant pas prises en compte.

Deux méthodes classiques sont couramment utilisées :

= La premiére, ou le rideau est ancré en téte et simplement buté en pied ;

» La seconde,dans laquelle le rideau n’est pas ancré en téte, mais résiste

= uniquement par un bon encastrement dans le sol de fondation.

1.4.4.1.1 Conditions d’appui d’un rideau dans le sol

Un rideau de palplanches assure la stabilité des parois d'une fouille ou d'un remblai. Sur
sa face coté terre (face amont) s'applique la poussée des terres équilibrée par la réaction
du sol au-dessous du fond de fouille et par la traction dans le tirant si le rideau est ancré
en téte.

La distribution des contraintes de poussée sur le rideau dépend de la nature du sol, de sa

stratification, des conditions hydrauliques, etc....

1.4.4.1.2 Rideau rigide

Si le rideau n'est pas ancré en téte, il subit une rotation autour d'un centre de rotation

situé au-dessous du fond de fouille. Le moment développé par la force F est équilibré par
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les efforts de butée et de contrebutée mobilisés de part et d'autre du centre de rotation
comme il est montré par la figure (1.13a).

Si le rideau est ancré en téte, la contrebutée ne peut se développer en arriere du rideau.
Seuls des efforts de butée s'exercent sur toute la hauteur en fiche. La rupture se produit
par rotation autour du point d'ancrage lorsque la butée maximale est mobilisée —Figure
(1.13b).

—
} Ancrage
|
| |
F R
| |
|
I l
| |
I
Butée I li
‘]
C = Centre de rotation e |I
N—V |
| Contrébutée '
| |
|
a) - Libre en téte b) - Ancré en téte

Figure 1.17 - Equilibre d'un rideau rigide- Josseaume (1974)

1.4.4.1.3 Rideau non ancré en téte et encastré en pied

Un rideau non ancré, battu dans un sol pulvérulent, subit une rotation autour d’un point O

situé dans sa partie en fiche. La figure (1.19) montre les déplacements du rideau et les

efforts normaux correspondants.

Le calcul est fait par la méthode de Rankine,a partir des hypothéses simplificatrices :

» Le sol des deux c6tés du rideau, au-dessus du point de rotation O, est en état
d’équilibre limite ;

= Les efforts de contre-butée sont équivalents a une force horizontale F. appliquée au
niveau du centre de rotation O.

= On prend généralement une hauteur de contre-butée égale a 20 % de la hauteur de

butée z,. Les inconnues du probléme sont la hauteur de butée z et la force de contre-
butée F.. Celles-ci peuvent alors étre calculées par les équations de la statique
traduisant I'équilibre du rideau. La valeur de z, est déterminée en écrivant I'équilibre

des moments autour du point O, ce qui donne une équation du troisieme degré en z,.
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Figure 1.18- Calcul a I'état limite d'un rideau encastré, Figure 1.19- Hypothéses admises pour le calcul d’'un
non ancré (sol pulvérulent) - Josseaume (1974) rideau non ancré Schlosser (1994)
La fiche du rideau a pour expression:
H
D=———+2z+ 0,2z, (1.32)

2 _
ki —1
La force de contre-butée Fc s’obtient par I'équation suivante:

F.=F,— F, (1.33)

Pour tenir compte d'un coefficient de sécurité par rapport a I'’équilibre limite ainsi calculé,

on considére que la moitié de la butée est mobilisée, ce qui, dans les calculs, conduit a
remplacer k, par kj,/2. Il est alors possible de déterminer la valeur maximale du
moment fléchissant dans le rideau a partir du diagramme des pressions, et de choisir un
type de palplanche d’'inertie convenable. Le choix de la palplanche sera déterminé par la

valeur du moment maximal que doit reprendre cette palplanche tel que :

Mmax < M résistant palplanche (1.34)
Avec
2
Et
1 M
T _ Mmax (1.36)
4 Oadm

1.4.4.1.4 Rideau ancré, simplement buté en pied

Un rideau ancré en téte est dit simplement buté en pied lorsque sa fiche est suffisamment
faible pour permettre une rotation du rideau autour de son point d’ancrage et un
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déplacement du pied mobilisant la butée maximale. Chaque face ne supporte que des
contraintes de butée ou des contraintes de poussée, il n'y a pas de contre butée. Le
moment maximal se produit le plus souvent vers le bas de la partie libre de la palplanche-
Delattre.(2001).Le diagramme des efforts exerceés sur le rideau,dans le cas d'un sable, est
représenté sur la figure (1.22). Les inconnues a déterminer sont la fiche D et I'effort
d'ancrage T. L’équilibre statiqgue du rideau fournit les deux équations nécessaires au

dimensionnement. L'équation > F4=0 permet de calculer les forces de poussée et butée

respectivement F, et Fp quant I'équation Y M,;a=0 sert a calculer la fiche D.

L [ a'T :‘-N .
| T A —— T
ih-‘Nd_-__‘* MEE
|0 © Déplacement e lécren Bl
V4l -
0/ @) Décompression latbrale et tassemert du 5ol souteny H i, " -
/ " N
/ @ Comoression latérele &t soulevemert [*—Y
] du erain devant (ecran - '\ o
{ e E— Fa
@ Aopui arcrage, buon) L - L
D = - L -
| e p
T A

A : point d'ancrage, T : effort d’ancrage
Figure 1.21- Rideau ancré en téte, simplement buté en
pied- Schlosser (1994)

Figure 1.20- Mécanisme de rupture d'un écran
simplement buté- Delattre (2001)

1.4.4.2 Méthode de la ligne élastique

Dans le calcul d’'un rideau encastré et ancré en téte, on admet pour le calcul que la
pression des terres se distribue le long du rideau de la méme fagcon que dans le cas d'un
rideau non ancré (voir figure 1.23).Le probleme comporte alors trois inconnues, la force

d'ancrage T, la contrebutée F, et la fiche D.

Ces inconnues ne pouvant étre obtenues uniquement a partir des équations de la statique
une condition supplémentaire doit étre imposée. Cette condition fait intervenir la déformée
du rideau ou ligne élastique; on admet que le rideau est complétement encastré lorsque la
tangente a la ligne élastique au point d'application O de la contrebutée est verticale, c'est-

a-dire que la rotation du rideau est nulle au point O.

En pratique, le calcul est fait par approximatives successives. On se donne une valeur D
de la fiche, on détermine les valeurs de T et de F. correspondantes au moyen des
éguations d'équilibre. On en déduit le diagramme des moments fléchissants et, par une
double intégration, la déformée du rideau (les deux constantes d'intégration sont

déterminées en écrivant que le point d'ancrage et le point O ne subissent aucun
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déplacement). On calcule ensuite la rotation en O, qui n'est généralement pas nulle au
premier essai. On recommence le calcul avec d'autres valeurs de D jusqu'a ce que la

condition de rotation nulle soit vérifiée.

Cette méthode qui conduit a des calculs longs et fastidieux, est assez peu employée.

Fa

_ o 0.220 [s}

Figure 1.22- Efforts pris en compte dans le calcul d'un rideau encastré, ancré en téte
- Josseaume (1974)

1.4.4.2.1 Méthode de la poutre équivalente

Il s’agit d’'une méthode basée sur la détermination approximative du point de flexion nulle
afin de lever l'indétermination rencontrée dans les calculs par la méthode de la ligne
élastique. En effet, I'étude des résultats obtenus par celle-ci a permis de dégager deux

méthodes de calcul simplifiées des rideaux ancres.

1.4.4.2.1.1 Calcul suivant la 1ére approche

La premiere méthode, fondée sur la constatation que le point U de contrainte résultante
nulle est voisin du point de moment fléchissant nul, admet que ces deux points sont
confondus. Les deux parties [SU] et [UO] du rideau peuvent alors étre considérées comme
deux poutres sur appuis simples auxqguelles sont appliqués les efforts représentés- Figure
(1.24). Les équations d'équilibre appliquées a la partie supérieure permettent de

déterminer la force d'ancrage T et la réaction R.

La distribution des contraintes dans la partie en fiche étant connue, zy; se déduit

immédiatement de Fp.
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Figure 1.23- Calcul d'un rideau encastré, ancré en téte par la méthode de la poutre
équivalente- Josseaume (1974)

FC

1.4.4.2.1.2 Calcul suivant la 2°™approche

La seconde méthode utilise une relation établie par Blum (1931) entre la position du point

de moment fléchissant nul noté «x» et l'angle de frottement interne du sol. Cette relation

est représentée suivant la figure (1.25).

Le point de moment fléchissant nul étant connu, le rideau peut étre découpé en deux
éléments que lI'on étudie comme de deux poutres sur appui simple. Le calcul est alors

conduit comme précédemment.

3 N
xh 0.05 \

\ L. N
Point de moment o NG

fléchissant nul 15 20 25 30 as 40
¥ ( degré )

Figure 1.24- Relation entre la cote du point de flexion nulle et I'angle de frottement
interne- Josseaume (1974)

1.4.5 Choix de la méthode de calcul et du coefficient de sécurité

Pour un rideau ancré étudié selon la méthode de la butée simple comme pour un rideau

non ancré supposé encastrer en pied, la fiche calculée corresponde a I'état d'équilibre

limite, Balay (1988) propose un coefficient de sécurité égal a 1.

= Pour un rideau battu dans du sable, il est généralement conseillé d'adopter, en
pratique, une fiche correspondant a un coefficient de sécurité Iégérement inférieur a 2

sur la butée.
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= Pour un rideau fiché dans une argile, un coefficient de sécurité égale a 2 est obtenu en
doublant la fiche calculée.

= Pour le calcul d'un rideau ancré par les méthodes de la ligne élastique ou de la poutre
eéquivalente, les résultats obtenus ne sont pas affectés d'un coefficient de sécurité. Le
principe méme de la méthode, par l'existence d'un point de déplacement nul et le
développement de contrebutée, implique la stabilité de la fiche.

1.4.5.1 Avantages et inconvénients des méthodes de calcul classiques

1.4.5.1.1 Avantages

Application facile et rapide,

Bonne adaptation pour le pré dimensionnement de la fiche,

Prise en compte d'un coefficient de sécurité.

1.45.1.2 Inconvénients

= Comportement extrémement simplifié du sol et de la structure,
= Ecran rigide,

= Aucune indication sur les déplacements du terrain,

= Pas d'indication sur les déplacements de I'écran,

= Pas d'interaction sol-structure,

= Pas de prise en compte de plusieurs lits de tirant,

= Tirants assimilés a des appuis simples,

= Limitation des sollicitations et des types de surcharges.

1.4.6 Méthode de coefficient de réaction

Vossoughi (2001) a résumé dans sa these que la méthode du coefficient de réaction
considére une loi reliant la pression exercée par le sol sur le rideau aux déformations du
rideau. En effet, contrairement aux méthodes classiques, on introduit dans ce modele de
calcul, une loi d'interaction entre le sol et la structure. La schématisation retenue dans la
méthode revient a assimiler l'action du sol situé au contact de I'écran a celle d'un
ensemble de ressorts horizontaux indépendants et d'une certaine raideur. La pression

horizontale exercée par le sol sur I'écran a un niveau donné est directement

proportionnelle au déplacement de I'écran a ce méme niveau. L'écran est représenté par
une poutre élastique d'un certain module d'élasticité. Cette méthode permet également de
prendre en compte l'effet des phases de sollicitations antérieures- Balay et al, (1982),
Balay (1984), Schlosser (1994).
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1.4.6.1 Mise en ceuvre de la méthode de coefficient de réaction

La méthode du module de réaction s’appuye sur le principe de Winkler (1867) ou encore
méthode des ressorts indépendants qui est un modele d'interaction sol-structure pour
lequel la réaction exercée par le sol en un point est directement proportionnelle au
déplacement de ce point comme il est indiqué sur la figure (1.26):

P=ky<—>k:§ (1.37)

k est le module de réaction, traditionnellement pris indépendant de la valeur
duéplacement y et, le plus souvent, constant sur toute I'épaisseur d'une méme couche de
sol.

A<

S

B — ky - Fig. 1. — Me&
dule de réact

déplacemeant
B —]

— .y

a) -Distribution des réactions du sol sur I'écran b) - Principe de la loi Effort — Déplacement

Figure 1.25- Méthode du module de réaction- Corté (1979)

La méthode suppose la résolution de I'équation différentiellerieme ordre aisément

intégrable:

4

d*y
— f— -38
El—r+ky = f(x) (1.38)

Pour raison de la simplicité de ses résultats, cette méthode a conduit & une multiplication
des applications relatives aux poutres et dalles posées sur le sol, pieux sollicités

horizontalement et les souténements.

1.4.6.2 Détermination du Coefficient de réaction

Considérons le rideau ancré représenté suivant la figure (1.27) dont la fiche est

suffisamment faible pour qu'il subisse un déplacement sensible.

Soient en un point M situé a la profondeur z au-dessous du fond de fouille
P, : la contrainte de poussée;

Y, :le déplacement nécessaire a la mobilisation de la poussée;
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Oh, Oy - les contraintes horizontale et verticale en un point du sol

k = onlo, (1.39)
Py = koyz > koyz : la contrainte de butée correspondante
ko : Le coefficient de pression des terres au repos
ko :La valeur de K & l'aval du rideau

y : Le déplacement total

P, : La contrainte de butée correspondante

be gl o
ug

~ Y

(™

a)- Déplacement trés faible provoquant réaction P b)- Grand déplacement jusqu’'au équilibre
égale a la pression des terres au repos atteint et mobilisation de pression de butée

Figure 1.26- Etats de déplacement d’'un rideau (fiche faible)- Josseaume (1974)

Négligeant y, par rapport a y, le module de réaction du sol a la profondeur z est défini par

I'expression:

ky, = u (1.40)

y

1.4.6.3 La problématique du choix de coefficient de réaction

Le principal souci lorsque I'on applique la méthode du coefficient de réaction est la
détermination de ce coefficient. Il convient de préciser que I'hnypothése de Winkler n'est
fondée sur aucune justification théorique et que le module de réaction ne peut étre
considéré comme une caractéristique intrinseque du sol. De plus, il n'existe aucune
méthode rigoureuse pour en fixer les valeurs. Certes, le module de réaction dépend du
type de sol mais il dépend aussi de la configuration de la construction comme la valeur de
la fiche, la hauteur libre de paroi et I'existence de tirants d'ancrage et de la rigidité de

I'écran.
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1.4.6.4 Méthodes de détermination du coefficient de réaction

Le méme auteur Vossoughi (2001) a fait allusion aux diverses méthodes pour déterminer
le coefficient de réaction. Ces méthodes relient souvent ce coefficient aux parametres du
sol et de I'ouvrage sous forme d'équation et elles ont été proposées par Ménard et al.
(1964), Marche (1974), Balay (1984), Monnet (1994), Simon (1995) et Schmitt (1995).

Il est a noter que la facilité d'emploi de la méthode du module de réaction explique sa trés
large utilisation. Pourtant, ses limites, liées a I'hnypothese simplificatrice sur laquelle elle est

fondée, ne sont pas bien cernées.

1.4.6.5 Formes de Coefficient de réaction

1.4.6.5.1 Formules de Terzaghi

Pour le calcul des écrans de soutenement, Terzaghi proposa de considérer un coefficient
croissant de facon linéaire avec la profondeur dans le cas d'ouvrages fondés sur du sable
et un coefficient de réaction constant dans le cas des argiles raides. Il a exprimé ce

coefficient de réaction sous la forme :

pour les sables:

Z
ky = lhﬁ (1.42)
pour les argiles raides:

1
ky, = khlB (1.42)

Avec Z désigne le niveau considéré de la fiche, D désigne la longueur sollicitante qui est
dépendante de la longueur en fiche de l'ouvrage et du mode de fonctionnement de
l'ouvrage, l, une constante caractérisant les sables, compte tenu de leurs états de

densité et de la présence d'une nappe d'eau, et kj; une constante caractérisant les

argiles compte tenu de leur consistance.

1.4.6.5.2 Formule de Rowe

Rowe (1955) proposa, la réaction du sol mobilisée en un point de la face avant du rideau

ayant pour expression:

p = m% y (1.43)
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ou :

m : est un coefficient de raideur du sol indépendant des dimensions de I'ouvrage,

D : est la fiche du rideau,

Z . est la profondeur du point considére,

y . est le déplacement de ce point.

. . . , . Z . ., .
Ce qui implique que le coefficient de réaction du sol kj = m - varie linéairement en

fonction de la profondeur sous le fond de fouille.

1.4.6.5.3 Formule du module presssiométrique

Ménard, Bourdon, Rousseau, Houy et al (1964), relient le module de réaction au
module presssiométrique. On considére le rideau comme une fondation superficielle

verticale s'appuyant sur le massif semi-infini représenté suivant la figure ci-dessous :

n y —{] Fondation
" —] équivalente
i P
1 —
n Massif
‘l"l _J semau - nf,m
vy a surface
1] - ;
t 2h vEr Ticale
BAAY BRI AR _4
- .
P
—
h
——
Jr__“ - Y j_e

Figure 1.27- Principe du calcul du module de réaction par la
méthode presssiométriqgue— Josseaume (1974)

La formule du tassement d'une fondation superficielle a partir du module presssiométrique

est donnée par I'expression:

(“—a)+0E;3 (9a)®
2)+0.

kp = (1.44)

Avec :

E;, : désigne le module presssiométrique du sol,

a : appelé “paramétre dimensionnel ” et aussi “ la longueur sollicitante”, dépendant de la

longueur en fiche de l'ouvrage et du mode de fonctionnement de ['ouvrage,Cette
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formulation a été reprise par Balay et al.(1985) qui a étendu la proposition de (ménard et
al.) a la hauteur libre de la aparoi et il a précisé une méthode de détermination d'un
parameétre dimensionnel “a” en fonction du phasage des travaux et en fonction de la
fiche d’encastrement. La figure (1.29) ci-dessous donne les valeurs de “ a ” par couche du
sol tel qu'il est recommandé et par conséquent, I'application de cette formule nécessite la

modélisation du sol étudié en tranches de couches supperposées.

) .
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Figure 1.28- Valeurs du parmétre dimensionnel « a »- Manuel K-Rea (2006)

Avec :

H, : Hauteur d’excavation limite ;

D : La fiche d’encatsrement de I'écran de soutenement dans le sol.

et a : un coefficient caractéristique du sol égal a 1/3 pour les sables et graves,1/2 pour les
limons et 2/3 pour les argiles.

1.4.6.5.4 Formule de SCHMITT

La méthode de calcul de Schmitt relative au module de réaction K;, repose sur la formule

suivante:
4
3

2.10*('%’")

A T
(E1)3

(1.45)

1.4.6.5.4.1 Détermination de larigidité de I’écran de souténement

Le produit EI pour une paroi moulée continue composée de béton, et de section

rectangulaire est donné par la formule suivante:

b * h3
12

(1.46)

El = E, =
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d=h= [12— (2.47)

Et EA=EhbD (1.48)
Avec :

E =E, : module d’Young du béton (Pa,kPa,t/m2)

d = h : épaisseur équivalente de la paroi (m)

b: largeur d'élément de paroi considérée (m); b=1m pour déformation plane et

axysymetrique ,
A : Aire de I'élément paroi

La longueur élastique L, de la paroi est donné par la formule ci-dessous:

(1.49)

1/- Si D > 3L, ,la paroi est considérée comme souple
2/- Si D < Ly/2 ,la paroi est rigide
3/- Si Ly/2 <D <3L,, la paroi est semi-rigide

1.4.6.5.5 L'alternative de Chadeisson

L'alternative proposée par Chadeisson consiste a établir la valeur du coefficient de
réaction sur la base de la résistance au cisaillement du sol, caractérisée par la cohésion et
l'angle de frottement. Cette proposition, qui prend la forme d’'un abaque issu de résultats
expérimentaux. Des éléments de justification ont été apportés a posteriori par Monnet
(1994), lequel propose, par ailleurs, des développements a ces propositions, tandis que
Londez et al (1997) illustrent sur un ouvrage réel lutilisation de cette abaque de

Chadeisson.
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Figure 1.29- Valeurs du coefficient de réaction K, en fonction de la cohésion C et
I'angle de frottement-(Abaques de Chadeisson)- Manuel K-Rea (2006)

1.4.6.5.6 Formule de Marche

Marche (1974) a établi une formule du coefficient de réaction k; non plus a partir du

module pressiométriques mais a partir de la résistance de pointe pénétrométrique:
k= 4,50* % (1.50)
Avec q. : Résistance de pointe pénétrométrique et a: Paramétre dimensionnel.

1.4.7 Principaux avantages et inconvénients de la méthode du coefficient de
réaction
1.4.7.1 Avantages

applicable a tous types de terrain,

= applicable a tous types de géométrie simple

= autorise la prise en compte de plusieurs tirants et butons
= la prise en compte de l'interaction sol-structure

= ['estimation de l'allure de la déformée

= le calcul des efforts dans I'écran et les ancrages

= La possibilité de simuler les différentes phases de travaux

= L'écran rigide ou flexible
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1.4.7.2 Inconvénients

La difficulté sur le choix du coefficient de réaction,

La forte influence des valeurs du coefficient de réaction sur les résultats,
La nécessité d'un prédimensionnement,

Pas de justification théorique (méthode empirique)

Aucune indication sur les déplacements du terrain

Pas de prise en compte de I'effet de vodte

Mauvaise adaptation a I'évaluation des déplacements de I'écran
Comportement simplifié du sol et de la structure

Pas de géométrie complexe

1.5 La modélisation des écrans de souténement par la méthode des éléments finis

La méthode des éléments finis est un outil trées général de résolution d'équations aux
dérivées partielles, mais son utilisation en géotechnique reste limitée dans la pratique a
I'exception des tunnels, en raison de son efficacité en combinaison avec la méthode
convergence - confinement. Cet emploi limité en géotechnique que dans d'autres
disciplines, est rendu essentiellement a la difficulté dans I'identification du comportement
des matériaux naturels d’'une part et de I'enchainement complexe lié a I'apport et
'enlevement des matériaux d’autre part. Néanmoins, cette méthode présente I'avantage
de fournir un moyen de surmonter les limitations des méthodes traditionnelles car elle
permet de prendre en compte des géométries quelconques des couches de terrain, elle
ne fait pas d'hypothese a priori sur la cinématique de l'ouvrage de soutenement, elle
permet de représenter les interactions du souténement avec d’autres composantes de
l'ouvrage en donnant des informations trés riches relatives aux déplacements et
déformations et de prendre en considération l'interaction avec le milieu environnant tel
gue les mur en retour ou avec des ouvrages avoisinants ; enfin, la modélisation de
l'interaction du sol avec la structure ne fait pas appel aux notions classiques telle que

I'application du module de réaction...

33



1.5.1 Modélisation du comportement des différents éléments de I'ouvrage

1.5.1.1 Principes généraux de modélisation

Puisqu’il s’agit d’étudier le comportement d’un écran auto-stable fiché dans un sable sec,
les principes généraux de modélisation concernent uniqguement les points suivants :

» Laloi de comportement du sol

= La définition de I'état de contrainte initiale

= Le choix des paramétres

» La modélisation de I'écran

= La modélisation de l'interface sol-structure
» Le phasage des opérations et la conduite du calcul

1.5.1.1.2 Notion d’éléments de massif

Un massif est défini généralement comme un milieu continu représentant un certain
volume de matériau dans l'espace. Un élément fini de massif représente alors un volume
élémentaire de matériau solide ou non (métal, béton, roche, sol, liquide) dont le
comportement meécanique peut étre décrit par un ensemble d'équations (lois de

comportement et d'interactions).

1.5.1.1.3 Les principaux éléments de massif

1.5.1.1.3.1 Eléments de massif bidimensionnels

Les éléments finis de massif bidimensionnels sont constitués par des éléments de forme
triangulaire ou quadrangulaire tels qgu’ils sont présentés sur la figure (1.31). En
applications dans le domaine géotechnique, les éléments de massif triangulaire a six
neouds et les élements de massif tridimensionnels sont actuelement les plus utilisés dans

les codes de calcul par les éléments finis.

f

(a) (b)
> -
(c) (d)
a)-Triangle a 3 nceuds (T3) b)-Quadrilatére a 4 nceuds (Q4) a)-Tétraedre a 4nceuds (T4) b)- Hexaédre a 8 nceuds (H8)
c)-Triangle & 6 noeuds (T6) d)-Quadrilatére a 8 nceuds (Q8) c)- Hexaédre a 20 nceuds (H20) d)- Pentaédre a 6nceuds (p6)

e)- Pentaedre a 15nceuds(pl5) f)- Pentaedre a 18noeuds(pl8)
Figure 1.31- Eléments de massif tridimensionnels les
plus couramment utilisés- Mestat (1997)

Figure 1.30- Eléments de massif bidimensionnels les
plus couramment utilisés- Mestat (1997)
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1.5.1.1.3.2 EIément de massif triangulaire a six nceuds

L'élément triangulaire a six nceuds (T6) est bien adapté a la modélisation des problemes
de géotechnique. De plus, il est devenu d'un emploi trés aisé avec le développement des
mailleurs automatiques et des procédés de renumérotation. Grace aux fonctions
d’interpolations quadratiques et la présence d’'un nceud au milieu sur chaque coté de
'élément , les contraintes et les déformations varient linéairement sur I'élément en
déformation plane et par conséquent il permet la description des contours géomeétriques

courbes notamment pour les tunnels.

1.5.1.1.3.3 Eléments de massif tridimensionnels

Le tétraédre a quatre noeuds(T4), comparable au triangle a trois nceuds (T3) en
déformation plane, est ['élément tridimensionnel par excellence. Les fonctions
d'interpolation sont linéaires sur I'élément et par conséquent, les contraintes et les
déformations y sont constantes.

Les autres éléments tridimensionnels usuels indiqués dans la figure (1.32), sont
constitués par des pentaedres ou prismes (a six, quinze ou dix-huit noeuds) et des
hexaedres (a huit, vingt ou vingt-sept noeuds).

Les performances relatives de ces éléments sont assez proches de leur homologue
bidimensionnel. Ainsi, I'élément hexaédrique a vingt noeuds (H20) est I'élément le plus

utilisé actuellement dans les maillages tridimensionnels.

1.5.2 Définition de la géométrie du modéle et constrcution de maillage

Dans le cas d’'un ouvrage de soutenement non appuyé, Les dimensions géometriques du
modeéle numérique définissent les grandeurs des bords limites par rapport a l'ouvrage

(soutenement) pour éviter toute influence sur son comportement.

Il nexiste pas de regles qui s'imposent pour les appliquer mais des recommandations
d'usage sont fortement appréciées. Le choix du type de maillage et de sa densité sont
laissés au soin du projeteur suivant I'outil de calcul en possession qui puisse satisfaire
entre la finesse de représentaion et et le temps de calcul. Le maillage doit étre plus dense
aux endroits ou le sol est fortement sollicité par les contraintes , en particulier le long de la
paroi et sous le fond de fouille et au niveau des singularités géométriques (coin de
I'excavation, changement de géométrie, problémes de courbure, etc.). Il faut tenir que la
densité du maillage ait une influence sur les résultats de calcul et en particulier sur les

déplacements.
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A titre d’indication, on présente suivant les deux figures (1.33) et (1.34), les dimensions
géométriques recommandées pour modéliser I'excavation selon l'usage des deux

puissants progiciels :LCPC-César et Plaxis 2D.
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Figure 1.32- Dimensions conseillées pour modéliser Figure 1.33- Dimensions conseillées pour la
une excavationnon soutenue en déformation plane - modelisation d’'une excavation et écran sans appuis en
Mestat (1997) déformation plane- Bakker (2008)

Avec :
D :Hauteur libre de I'excavation d : La fiche d’ancrage de la paroi dans le massif

h :Hauteur de la paroi ; min :Minimum

1.5.2.1 Modélisation du sol et choix des paramétres

En patrticulier, les ouvrages de souténement se caractérisent en phase de service par des
zones importantes de sol travaillant en plasticité. Ce phénoméne concerne les terrains
soutenus se trouvant a I'état d’équilibre limite de poussée et ceux situés en fond de la
fouille par effet de déchargement du sol et du fait de la compression latérale due au
soutenement. En effet, la présence de zones plastiques limite I'emploi des lois de
comportement qui ne permettent pas de rendre compte des états de rupture du sol- Figure
(1.35). En pratique, un bon modéle de comportement se distingue par sa simplicité pour
étre introduit dans les codes de calcul des structures ou tout simplement dans les
programmes de simulation d’essais usuels de laboratoire. Il doit comporter un nombre
limité des paramétres mécaniques faciles a identifier a partir des données expérimentales
courantes. Les parametres mécaniques des modéles de comportement adaptés aux
sables sont déterminés généralement a partir des résultats d’essais courants par
détermination de la résistance au cisaillement a I'aide d’essais triaxiaux en laboratoire et
des parametres d’élasticité a l'aide d'essais triaxiaux ou d'essais pressiométriques
Ménard et al (1964). Ces modeles sont comme suivants:
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e Modeles élastiques non linéaires de type hyperbolique parmi lesquels on cite les
modéles de Kondner (1963), Duncan et Chang (1970) et Duncan et al (1980).

e Modeles élastoplastiques qu’on retrouve dans la littérature spécialisée des modeles
élastoplastiques adaptables aux sables comme les modéles de Nova (1982), Vermeer
(1982) ou Fahey et Carter (1993) mais leur validation expérimentale n’est que
partiellement mise en évidence et en revanche le modele type de Mohr-Coulomb est
de loin le plus utilisé pour décrire le comportement élastolastique sans écrouissage des

sols fins ou granulaires.
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Figure 1.34- Zones en plasticitt aux environs de
soutéenement d’excavation- Delattre (1999)

1.5.2.2 La modélisation de I’écran

La modélisation de I'écran fait appel a l'utilisation au choix par des éléments de massif
ou par des éléments de poutre a épaisseur nulle. Les éléments de massif sont mieux
adaptés aux parois moulées et les éléments de poutre aux rideaux de palplanches. La
différence entre ces deux €léments dans I'effet de I'interaction sol structure, les éléments
poutre ne peut pas transmettre de contraintes tangentielles a I'écran, ni d’efforts normaux

ou tangentiels en pied de

'écran. La mise en place de I'écran est peu discuté dans les ouvrages bibliographiques-
Delattre (1999).

1.5.2.3 La modélisation de I'interaction sol-structure

La modélisation de l'interaction sol-structure se fait par I'insertion entre le sol et I'écran des
éléments de contact intermédiaires. Ces élements insérés auront pour role de simuler
I'état de déformation engendrant soit un glissement, un décollement ou un cisaillement de
'écran. Si I'épaisseur des dits €léments est nulle, ils simulent une interface glissante,
frottante ou adhérente. Si I'épaisseur est suffisante, le comportement sera complexe.

L’étude de I'influence de la nature de l'interface reste aussi peu discutée.
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1.5.2.4 Modélisation du phasage d’opération et la conduite des calculs

Dans la plupart des codes de calcul , la partie élastigue de loi de comportement a été
linéarisée afin de réduire le temps de calcul cependant la non-linéarité du comportement
du sol est prise en compte par décomposition de I'excavation en certaines étapes et
chacune de ces étapes elle-méme est décomposée en un certain nombre d’'incrément afin

de faciliter la convergence des calculs.
1.6 Généralités sur la Conception des murs de soutenement

Cette famille des ouvrages de souténement regroupe 1) les murs gravitaires ou murs
poids construits en maconnerie de pierres, de briqgues et en béton, 2) les murs semi
garvitaires qui sont réalisés généralement en béton legérement armé, 3) les murs en
gabions construits avec des paniers ou des cubes grillagés emplis de blocs d’'alluvions et
pierres dures. lls réalisent un massif de butée autodrainant. lls sont généralement congus
pour stabiliser les glissements et les massifs d’enrochements, 4) les murs cellulaires ou
caissons, 5) les murs en terre armé, 6) les murs en béton armé : Ce sont des structures
couramment utilisées, ils sont construits spécifiquement d’'un voile mince encastré dans
une semelle résistants. Ce type de murs peut avoir les formes de L, T renversé ou L
inversé. En fait, cest le positionnement du voile par rapport a la fondation qui désigne le
profil du mur projeté et en conséquence la largeur du talon et du patin de la semelle.
Lorsque le mur est limité par un débali, la largeur du talon sera réduit quand la largeur du
patin pourra étre plus large. lls sont appelés aussi murs ‘“cantilevers”. lls sont
économiques jusqu’'a des hauteurs de 6 a 8m. Si la hauteur est importante, ces murs
doivent étre renforcés par des éléments dits contreforts eux-mémes réalisés en béton

arme.
1.6.1 Modes de rupture des murs en béton armé de type “Cantilever”

Pratiguement, le dimensionnement de ce type de murs de souténement repose sur des
calculs avec prise en compte des coefficients de sécurité. Pour ce faire, quatre principaux

modes de rupture sont a considérer, il s’agit donc des:

Glissement ou transation de I'ouvrage
» Renversement de I'ouvrage par rotation au sommet du mur

= Poinconnement du sol sous la fondation

Glissement d’ensemble ou bien I'instabilité globale
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Figure 1.35- Nomenclature et cotations usuelles des Figure 1.36- Modes de rupture du mur de souténement
éléments structuraux du mur en T renversé en béton armé en forme de T renversé

1.6.2 Prédimensionnement initial et proportionnel du mur en T renversé

Les spécialistes du domaine apprennent que le dimensionnement d'un ouvrage de
soutenement nécessite la détermination de ses éléments géométriques et structuraux afin
gu'il soit stable sous l'action des forces qui lui sont appliquées et notamment de la
pression des terres qu'il retient. Dans la littérature spécialisée, il n’existe aucun
prédimensionnement commun ou unique pour les murs de souténement gu’ils soient
gravitaires ou en T renversé. Mais au fil des années, quelques guides techniques
proposant des prédimensionnements initiaux et proportionnels ont été préparés et mis a la
disposition des projeteurs passionnés par leur conception. Dans la figure (1.38) ci-
dessous, on montre premierement quelques cas de prédimensionnements différemment
congus et rapportés dans des ouvrages spécialisés et hautement appréciés. En suite, on
présente par le tableau suivant, un état comparatif indiquant les apports de chaque
prédimensionnement tout en s’adapatant a la nomenclature et aux cotations données

dans la figure (1.36).
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Tableau 1.2- Approches de prédimensionnements proposées par différents auteurs

Dimensions Mur73-Setra (1993) Braja (2011) Braja (2014) Smith (2014)
E, ~ 0.40H Min 30cm Min 30cm
avec min 15cm
E, ~0.08H 0.10H
Es ~0.08H ~0.08H & 0.13H 0.10H 0.10H
b 0.20+0.45H 0.40H & 0.65H 0.50 4 0.70H 0.50 4 0.70H
X ~0.13H & 0.20H ~0.13H a 0.22H 0.10H 0.15H
hyoile 0.92H 0.87H & 0.92H 0.90H 0.90H
Fruit minimal 2% 2 & 6cm/m de hauteur 2%

L’'analyse du tableau ci-dessus fait ressortir que le prédimensionnement initial donné par
le document Mur73-Setra (1993) propose des dimensions serrées comparées avec les
autres ouvrages de Braja (2011, 2014) et Smith (2014). On constate qu’une seule valeur
est affectée pour la largeur de la semelle qui se présente un peu sous-estimée par rapport
aux autres cas qui donnent des intervalles avec libres choix. Cela permet aux projeteurs
de procéder davantage aux tests requis et de choisir le prédimensionnement initial
convenable. Les épaisseurs E;, Ep et Es sont aussi réduites en comparaison avec les
autres ouvrages. On distingue alors que les propositions rapportées dans I'ouvrage de
Braja (2014) répondent de mieux a toutes les conditions pouvant éventuellment s’imposer

lors de la conception de ce type d’ouvrages de soutenement.
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Figure 1.37- Approches des prédimensionnements du mur de souténement en béton armé en T renversé

1.6.3 Méthodes de calcul de la pression des terres derriere un mur en béton

armé de type “Cantilever”

Il est rapporté dans les ouvrages spécialisés édités par Setra (1993), Clayton (2013),
Braja (2014) et Smith (2014) que lorsqu'un mur de souténement en béton armé en T
renversé avec un talus infini se déplace dans le sens d’expansion du sol soutenu en état
actif, au moins trois plans de rupture bornés par deux droites A et A’ peuvent se produire.
Lorsque, ces deux droites se joignent et passent par I'aréte du talon de la semelle d’'une
part et d’autre par quand la droite A'rencontre la ligne du talus infini, une 1% surface de
glissements se produit dans le sol retenu, cependant la 2°™e surface de glissement sera

marquée lorsque les deux droites se joignent et passent par la semelle et quand la droite
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A’ coupe la face interne du voile- Figure 1.39(a). Encore, une 3°M® surface de glissement
peut se produire lorque la droite A'passe par I'aréte du talon et rencontre le voile en téte
au point A. Les trois surfaces résultantes (AOCB) et (COB) et (AOB’) se considerent
comme des zones solidaires au mur et n'agissent pas sur la stabilité du mur de
soutenement mais elles participent par ses propres poids a la stabilisation de I'ouvrage de
souténement. Par méthodes conventionnelles, la pression des terres agissant sur le mur
doit se calucler par la méthode de Rankine ou la méthode de Culmann en considérant un
angle d’inclinaison & sur la normale au plan de tracé A’ qui doit &tre déterminée. Les trois
méthodes correspondantes sus-discutées sont lourdes en utilisation, c’est pourquoi une
méthode d’approximation alternative a été instaurée et demeure régulierement utilisée. La
méthode consiste en calcul de la pression des terres baseé sur le poids du remblai excercé
sur un plan vertical fictif qui passe par I'aréte du talon de la semelle au point B’ et en
méme temps il coupe la ligne du talus infini au point c. La zone ainsi délimitée (AOB’C) a
seulemnt un effet pondéral. Par plan de rupture, les valeurs de I'angle d’inclinaison sont

mentionnées sur la figure 1.39(a ,b ,c, d).

Il faut souligner que ce plan vertical fictif ne correspond a aucune ligne de rupture réelle et
le schéma considéré ne peut donc étre physiquement justifie. Nénmoins cette méthode
demeure communément utilisée et elle est rapportée dans plusieurs ouvrages spécailisés.
Dailleurs, elle est ordinairement considérée parmi les hypotheses des calculs classiques
menés par les divers logiciels. En fait, la méthode suppose que le sol soutenu ou le massif
en remblai limité soit homgene et elle conditionne un choix convenable de Il'angle

d’inclinaison § de la poussée résultante.
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a)- Plans de rupture possibles b)- Plan de rupture n°01, méthode n°01  c)- Plan de rupture n°02, méthode
n°02
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d)- Plan de rupture ° 03, méthode n° 03 e)- Plan de rupture vertical et fictif, méthode alternative

Figure 1.38- Plans de rupture possibles et méthodes de calcul de la pression des terres derriére un mur en T
renversé

1.6.4 Calcul de la stabilité externe du mur en béton armé de type “Cantilever”

Le calcul de la stabilité externe de I'ouvrage tient en compte les quatre modes de rupture
sus-mentionnés. Pour chacun de ces modes, un facteur de sécurité est calculé. Le facteur
le plus petit est a retenir. Néanmoins, s'il est trés proche ou inférieur a 1, il est considéré
insuffisant. A ce moment la, le prédimensionnement initial est a revoir. Généralement, il
est pris superieur ou égal a 1.5. Pratiguement, les coefficients de sécurité relatifs aux
modes rupture sont soumis a I'application de certaines normes et de réglements régissant
la justification des ouvrages de soutenement parmi lesquels on cite : le reglement francais
basé le fascicule 62, titre n°05 des clauses de conception techniques générales “CCTG”

et le reglement commun de I'Eurocode basé sur la norme NF P94-281.
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1.6.4.1 Vérification de la stabilité au renversement

En spécifiant un axe de rotation qui est généralement désigné a I'aréte du patin en aval du
mur, le coefficient de sécurité de glissemnt Fg pourra étre calculé par I'estimation du
rapport des moments de forces participant a la stabilistaion du mur et la somme des
moments de forces motrices qui tendent a renverser le mur tel qu’il est décrit par

I'expression suivante:

__ Y. Moments des forces résistantes/un point O

Fp =

Y. Moments des forces motrices/un point O

1.6.4.2 Vérification de la stabilité au glissement

Le coefficient de sécurité de glissement est calculé par I'estimation du rapport de la
somme des forces résistantes participant a la stabilisation de I'ouvrage et la somme des

forces motrices faisant renverser I'ouvrage comme il décrit par 'expression suivante:

__ Y Forcesrésistantes _ Y. Fp

F

9~ Y Forcesmotrices Y Fy

Le mur est considéré stable lorsque le coefficient de sécurité F¢ atteigne des valeurs

superieures ou égales a 1.5
1.6.4.3 Vérification au poingnnement

Par leurs modes de conception et de fonctionnement, les murs de soutenement en béton
armé de type“cantilever” sont susceptibles a la rupture par poinconnement. Pour vérifier la
stabilité vis-a-vis de ce type de ruine, les formules utilisées pourle calcul de fondations
superficielles sont a utiliser. 1l est plus avantageux que les détails de calcul soient

ordinairement rapportés et explicitement exposés dans les ouvrages spécialisés.
1.6.4.4 Vérification de stabilité d’ensemble

Pratiguement, la vérification de stabilité globale d’'un mur de soutenement est basé sur la
détermination du coefficient de sécurité le plus petit. Autrement dit, c’est I'étude des
surfaces circulaires pour lesquelles, il est recherché le cercle le plus défavorable et qui
nécessite la plus grande résistance du sol. Le cofficient de sécurité est le résultat de la
relation entre la résistance du cisaillement du sol en rupture et la résistance au

cisaillement qu’il doit générer.

47



Les forces qui tendent a déstabiliser le sol étudié sont principalement son poids propre, les
surcharges appliquées dans le cercle de glissement testé y compris le poids propre du
mur de soutenement avec les surcharges et les éléments de rétention s’ils existent,

I'éxcitation sismique ou toutes autres actions externes déstabilisatrices- Figure (1.40).

Quantitativement, ce coefficient de sécurité est exprimé en termes de moments des forces
résitantes sur les moments de forces motrices exprimés par rapport au centre du cercle

étudié comme il est indiqué ci-dessous:

__ X Mpg

Fgy My

Avec Mg: Moments résistants e amis |

/
Mpm: Moments motrices / y

Ainsi, les calculs de vérification peuvent
étre éffectués par une ou un ensemble /
des méthodes déstinées aux études de .
stabilité des pentes et parmi lesquelles on RS N ,/
cite en particuliers, les méthodes de ;"".‘

Bishop, Fellenius et petterson, Spenser, . - - ,..p"‘
Janbu et Morgenstern. Actuellement, ces =

méthodes sont frequemment

implémentées dans presque tous les .
F_’ . presq L, Figure 1.39- Exemple de traitement du probléme de
logiciels de calculs spécialiseés. stabilité globale
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1.7 Conclusion

On conclue gu’'actuellement, il n’existe pas un réglement propre au dimensionnement des
écrans de soutenement néanmoins le reglement de [I'Eurocode7 recommande
particulierement des regles de bonne pratique relatives a la rupture par rotation ou
translation de I'écran ou de ceraines de ses parties suivant des modes typiques de rupture
rotationnelle et aussi a la rupture par défaut d’équilibre vertical en vérifiant la capacité
portante du sol sous les charges verticales appliqués a I'écran. Ces deux états limites sont
a ajouter aux autres états dictés par ce reglement pour tous les ouvrages de souténement
néanmoins, des annexes a ce réglement s’ajoutent au fur et a mésure pour remédier aux
insuffisances enregistrées a linstar de la norme francaise NF P 94-282 récemment
apparue et qui porte sur le calcul des écrans de souténement dont un apercu lui a été
réservé dans ce chapitre. Cependant, les méthodes de calculs des écrans de
souténement sont classées en cing grandes familles a savoir: Les méthodes classiques
dites a la rupture basées sur I'équilibre des états limites de poussée et de butée, la
méthode aux coefficient de réaction basée sur les lois réhologiqgues ou comportements
élasto-plastiques, la méthode des éléments finis basée sur les modeles de comportement
des sols sophistiqués, les méthodes empiriques et semi-empirique qui tiennent compte du
comportement observé des ouvrages et en fin les méthodes de calcul des états limites

ultimes fondées sur les théori es de plasticité.

Dans ce présent chapitre, on s’est intéressé a aborder les trois principales méthodes avec
plus de détails. Il s’avere que les méthodes classiques de calcul aux états limites,
s’appuyent sur trois principales méthodes utilisant des hypothéses de pousseés et de
butées identifiées par les méthodes de Coulomb, Rankine et des équilibres limites, celles-
ci permettent de calculer les coefficients de poussée et de butée afin de vérifier I'équilibre
des forces résultantes et exercées sur I'écran. Ces méthodes dites a la rupture
conviennent éfficacement pour le prédimensionnement des ouvrages de souténement y
compris le modéele de soutenement vertical mais sans pouvoir évaluer d’éventuels

déplacements. lls sont peu, les logiciels spécialisés qui adoptent ces dites méthodes.

Aussi, la méthode de coefficient de réaction repose sur les méthodes de coulomb,
Rankine et sur les tables de Caquot - Kérisel et al. Contrairement aux méthodes
classiques, elle ne s'intéresse pas a I'équilibre des états limites de poussée et de butée
mais elle considéere une loi d'interaction entre le sol et la structure. La pression horizontale

exercée par le sol sur I'écran a un point donné est directement proportionnelle au

déplacement de I'écran a ce méme point et il en résulte un module de réaction. Ce module
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appelé encore coefficient peut étre déterminé par des formules diverses. Cette méthode
permet également de prendre en compte l'effet des phases de sollicitations antérieures et
en fait elle convient aux calculs des excavations par phase. Par sa simplicité , elle est plus
maitrisée et utilisée par de multiples logiciels spécialisés dans les calculs des écrans de
soutenement et elle permet destimer les déplacements éventuels néanmoins son
principal inconvénient réside dans la difficulté du choix du coefficient de réaction et elle

n'est pas développée pour le prédimensionnement de ces ouvrages.

Concernant la méthode aux éléments finis, la modélisation numérique des ouvrages de
géotechniques repose sur un ensemble d'hypotheses principales concernant la géométrie
de l'ouvrage et de son environnement, les matériaux et leur comportement, les
chargements, les conditions aux limites permettant de modéliser l'interface sol-structure,
les conditions initiales, le phasage d’exécution des travaux, la densité de maillage et la

conduite du calcul.

En pratique, les logiciels de calcul par éléments finis sont devenus des outils pour
l'ingénieur, au méme titre que les méthodes de calcul traditionnelles de la mécanique des
sols. L'utilisation d'un code de calcul a été rendue trés facile par le développement de
préprocesseurs et de post- processeurs conviviaux et simples d'emploi. Les mailleurs
automatiques offrent des possibilités tres intéressantes mais la construction du maillage
d'éléments finis dépend du choix de I'élément de massif élémentaire du matériau

considéré et qui peuvent étre bidimensionnels ou tridimensionnels.

Ces éléments élémentaires sont constitués par des éléments de forme triangulaire ou
guadrangulaire de trois a plusieurs nceuds. Leur usage est fonction de la complexité de
'ouvrage étudié et de son environnement. A titre d’exemple, le logiciel Plaxis donne la
possibilité d'utiliser deux types d’éléments de massif de 6 noeuds et 15 noeuds
représentant des modeles en déformation plane ou axisymétrique. Le maillage peut étre
grossier ou fin et méme combiné. Le choix du type de maillage dépend de la différence
entre les résultats obtenus par les simulations diverses, si celle-ci est faible, le raffinement

de maillage alors n'est pas nécessaire.

Il n'existe pas un modele universel réglementé et il revient au concepteur de choisir son
modele et surtout les dimensions géomeétriques de ce modeéle tout en visant a prendre en
compte toutes les conditions aux limites du domaine étudié. Cependant, on trouve dans la
littérature spécialisée des recommandations relatives a la construction des modeles

spécifiques pour quelques types d’ouvrage..
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L’éfficacité de la modélisation est dépendante de la loi de comportement opté pour les
calculs qui devra étre simple et il doit comporter un nombre limité des parametres

mécaniques faciles a identifier a partir des données expérimentales courantes.

A la fin de ce chapitre, nous avons appris que les murs gravitaires du type « Cantilever »
sont des ouvrages largement utilisés pour leur simplicité d’exécution. Ainsi, ce type
d’'ouvrages de soutenement se distingue aux autres types par I'opportunité d’adatper le
mur projeté a I'environnement de son emplacement, a son mode de fonctionnement, au
domaine d’emploi....Grace, aux choix libre du positionnement du voile par rapport a la
semelle, les largeurs du talon et du patin se limitent et par conséquent I'exploitation de
'emprise réservée est bien sur rationnelle. Néanmoins, ces ouvrages sont vulnérables aux
aux phénoménes de glissement, renversement, poingnnement du sol de fondation et a
l'instabilité globale. Certaines normes qualifie I'instabilté interne de I'ouvrage en termes de
résistance comme un 5°™ mode qu'ils faut les tenir en compte. En se basant sur un
dimensionnement initial, ce type d'ouvrages peut étre calculé classiquement par des
méthodes simplifiés ou alternatives. Malheureusement, il n’existe aucun dimensionnement

proportionnel pour qu’il soit commun et unique.
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CHAPITRE Il Synthése sur I'action latérale des terres
derriére les ouvrages de souténement

2.1 Introduction

La conception des ouvrages des soutenements nécessite lI'estimation des pressions
latérales des terres agissant sur les murs de souténement, celle-ci dépend
essentiellement des caractéristiques du sol soutenu et du sol de fondation. Aussi, les
modes de mouvement du sol jouent un réle important dans I'estimation de son intensité et

de sa distribution.

En considérant la figure (2.1), si le mur ne subit aucun mouvement, les déformations
horizontales sont nulles. Les pressions des terres sont alors appelées pressions de terres
au repos. Lorsque la surcharge g=0, le rapport entre la contrainte effective latérale gy, et la
contrainte effective verticale ¢,, donne le coefficient de pression des terres au repos noté
ko et il est exprimé par la formule ci-dessous :

ko= —b 2.1)

050

Lorsque le mur se dépalce loin du sol soutenu, les pressions des terres sont appelées
pressions des terres actives. Lorsque le déplacement augmente, les contraintes dans le
sol atteignent le critere de rupture. Lorsque la surcharge g=0, le rapport entre la contrainte
effective latérale et la contrainte effective verticale donne le coefficient de pressions des

terres actif noté k, et il est calculé par la formule ci-apreés :

0_,
k, = — (2.2)
0-17

Quand le mur est repoussé contre le sol soutenu, celui-ci est comprimé (contracté), sa
réaction augmente avec l'accroissement du dépalcement de mur vertical jusqua ce qu’un
état déquilibre limite soit atteint dans le massif. Il agit alors d’un état d’équilibre passif ou
état limite de butée. Lorsque la surcharge g=0, le rapport entre la contrainte effective

latérale et la contrainte effective verticale donne le coefficient de pressions des terres actif

noté kp et il est calculé par la formule ci-apreés :
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2.2 Les composantes de la pression des terres

En considérant la figure (3.1), a n'importe quelle profondeur z sous la surface superieure,

la contrainte verticale correspondante est:

oo=q+yz (2.4)

Rapelons que les charges appliquées a tout ouvrage de souténement sont produites par
les pressions des terres et les pressions représentant la somme de la contrainte effective
normale a la face du mur et la pression intersticielle. Si le mur est au repos et aucun
déplacement n’est possible, la déformation horizontale est donc nulle, cependant la

pression latérale a la profondeur z est donnée comme suivant:

Pour Ax =0,

o, = koq + koop+u (2.5)
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En absence de la pression interstitielle d’eau (u=0), on obtient:
Pour Ax =0,

o, = koq + kogy = ko(q + y2) (2.6)
Pour Ax < 0,
o =0, = K,(q + v2) (2.7)

La contrainte de cisaillement du sol est donnée par I'expression ci-dessous:
T =c +o'tan¢' (2.8)

Avec c=0 +u (2.9)
L'intensité et la quantité de la pression sont également affectées d’'une maniére

significative par :

a/- Lafacon dont le mur se déplace (modes de mouvement)
b/- Le mode de mouvement du sol

c/- La quantité du mouvement qu’il subit.

En conséguence, la force de pression totale notée Fy peut étre obtenue par le calcul de la

surface du diagramme montrée dans la figure (2.2):

FO == F1 + F2 SO't

Fo = koq + 2 koyH? (2.10)

Avec F;:La force de pression des terres latérale dans le réctangle 1
F,: La force de pression des terres latérale dans le triangle 2

Le point d’application de la force F, peut étre aussi obtenu par le calcul des moments par

rapport a la base du mur qui donne:

_h (%) +F (g) (2.11)
Fy

Z

2.3 Aspect des pressions des terres exercées sur les ouvrages de souténement

La pression des terres joue un réle de principal facteur contribuant a la pression la térale
globale. Comme il a été discuté ci-dessus, on compte trois cas de pression des terres a
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savoir : a)- pression des terres au repos, b)- pression des terres actives et c)-pression des
terres passive.

Pour tous les types d’ouvrages de soutenement, la pression des terres est une pression
des terres active. Cependant, elle est une pression active-passive dans les cas des
palplanches et des fouilles profondes et blindées. Concernant les ouvrages de
souténement sous sol, les blocs d’ancrage, les fondations des piles et des culées des

ponts, la pression latérale est une pression des terres au repos- Fang (2006).

2.4 Coefficient de pression des terres au repos

Les investigations menées pour évaluer le coefficient de pression des terres au repos k,

comprennent trois classes a savoir :a)-Procédés des essais expérimentaux, b)-Méthodes

d’analyse des facteurs affectant le coefficient k et c)-Prédiction des regles et expréssions

de variation dans le coefficient k) .

Zhao (2010) a rapporté que les premieres études sur le coefficient k,ont été effectuées
sur des sols pulvérulents tandis que les essais sur les sols cohérents ont été effectués en
grande partie sous une basse pression. Jaky(1944) a développé une équation empirique

simple permettant de déterminer les valeurs de k, qui sont basées sur la corrélation avec

'angle de frottemnt interne du sol telle qu’elle est présentée par I'expression suivante:

ko = 1—sing (2.12)
Cette équation convient pour les sols sableux et argileux.

Le coefficient de pression des terres au repos peut étre estimé par la théorie d’élasticité ou

la loi de Hooke par I'expression suivante :

v
1—wv

ko= (2.13)

Dans ce cas, le coefficient k, est appelé le coefficient de pression des terres au repos di

au coefficient de poisson v , Braja (2008).

Plus tard, Hendron (1963) a trouvé une autre solution analytique qui a montré un
assemblage des spheres uniformes justifié par I'équation suivante :
1 1+\/§—3\/§(sin<p)

k==
2 1—%§+3%(sin<p)

(2.14)

55



Pour les argiles normalement consolidées, Brooker et Irland (1965) a proposé I'expresion

suivante :

ky = 0.95 — sing, (2.15)

Par la suite, de nombreuses modifications de cette équation (k,) ont été également
proposees afin de prendre en compte de l'effet de I'histoire des contraintes. Il a été
constaté que les valeurs du coefficient k, pour un sol surconsolidé sont nettement élevées
de celles pour un sol normalement consolidé- Figure (2.3). En effet Mayne et Kulhawy
(1982) donnent une équation qui tient en compte du coefficient de surconsolidation "OCR"

définie comme suivant :

ko=(1 —sinp)(OCR)™  avec M=sing (2.16)

Si le coefficient "OCR" n'est pas trop grand, I'Eurocode7 suggere que m=0.50 et
considére les deux expressions respectives pour les deux surfaces horizontale et inclinée

données ci-dessous :

ko=(1 — sing)(OCR)°> (2.17)
kop= ko(1+ sinf) (2.18)
Sherif et al, (1984) ont conduit expérimentalement a une equation qui permet d’évaluer le

coefficient en fonction de I'angle de frottement interne et la densité du sol (sable dense)

comme il est montré comme suivant :

ko=(1 — sin @)+ (—%— — 1)x5.50 (2.19)

Y d(min)

En fonction de l'indice de plasticité I, et pour les sols argileux normalement consolidés,

Alpan (1967) et Massarsch (1979) ont sugéré respectivement les deux expressions

suivantes:
ko = 0.19 4+ 0.233log(Ip) (2.20)
k0=o.44+o.42[m] (2.21)
100

En fonction du seuil de I'indice de plasticité I,, le coefficient k, peut étre exprimé par les

deux équations suivantes:
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ko = 0.40 +0.007(l,)  Pour 0<1I, <40 (2.22)
ko = 0.64 + 0.001(l,) Pour40<1I, <80 (2.23)

Junhway (2013) a rapporté qu'au cours de ces derniéres années, cette équation (k,) a
éte verifice et analysée par divers auteurs a linstar de Mesri et Hayet (1993),
Michalowski et Park (2004), Michalowski (2005) et Pipatpongsa (2009). Souvent, il est
observé que le coefficient Kq varie en fonction de I'état de densité du sol- Vardhanabhuti
et Mesri (2007). En termes de normes, Clayton (2013) relate que 'Eurocode7 combine la
formule de Meyrhof (1976) et la modification apportée par Kezdi (1972) pour les terrains

en pentes.

A partir de la figure (2.2), il se révele la regle communément connue qui situe le coefficient

de pressions des terres au repos k entre les deux coefficients k, et kp soit :
ko < ko <ky.

2.5 Validité de I’équation de Jaky

Aux fins pratiques d'ingénieries géotechniques, I'équation (k,) demeurre modérément
valide et suffisamment précise plus que d’autres solutions car elle fournit une bonne
estimation de k,- Mesri et Hayet (1993). Il faut tenir que ce coefficient n’est pas constant
mais il montre une tendance croissante avec I'accroissement de la consolidation du sol-
Figure (2.3). Il se caractérise aussi par la non-linéarité plus évidente pour les sols
cohérents contrairement aux sols pulvérulents pour motif de la variation du taux des vides
pendant de la compression au fil des essais- Zhao (2010).
2.6 Passage en revue des travaux de prédiction de pressions des terres

latérales sur les ouvrages de souténement
2.6.1 Travaux créateurs

Les travaux initiateurs portant sur I'estimation des pressions des terres latérales ont été
entrepris bien avant par Coulomb (1776) et Rankine (1857). Ces deux méthodes
communément utilisées supposent que la distribution des pressions des terres latérales
actives et passives est linéaire et triangulaire. Sherif et al. (1984) ont effectué des essais
sur des modéles préparés dont les résultats montrent que la répartition des pressions des
terres au repos et dans I'état actif est également triangulaire. Cependant, autres résultats
expérimentaux démontrent que cette distribution est non linéaire notamment pour les murs

a paraments rugueux- Tsagareli (1965), Matsuzawa et al. (1978), Fang et Ishibashi
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(1986), Teng (1988). Les résultats issus de la méthode des éléments finis rapportés dans
les différents articles publiés ont également révélé que la répartition des pressions des
terres latérales est un probléme dépendant des déplacements induits par les différents

modes de mouvement subis par le mur de soutenement.

2.6.2 Effet des modes de mouvement du mur sur la distribution des pressions des
terres latérales

Dans la litérature spécialisée, il est rapporté que le mur de souténement peut subir trois
modes de mouvement au minimum qui sont :a)-La translation (T), b)- La rotation autour de
la base(RB), c)- La rotation autour du sommet (RS). Parfois le mouvement peut étre

considéré comme combinaison de plusieurs modes- Figures (2.5) et (2.6).

La littérature rapporte frequemment que les deux méthodes classiques de Rankine (1857)
et Coulomb (1776) peuvent calculer les pressions des terres uniqguement a I'état limite
mais elles excluent I'effet des modes de mouvement des murs de souténement. Les
dimensions géométriques des éléments structuraux des murs (Semelle, voile, contreforts,
béche...) sont également exclues des objectifs visés des deux méthodes. Quand par la
méthode des éléments finis, Potts et Fourie (1986) et Hazarika (1996) ont étudié la
répartition typique des pressions des terres en considérant des divers mouvements et ils
ont conclu que le développement de frottement du mur croit avec le mouvement croissant
du mur. De l'autre coté, il se révele des travaux expérimentaux menées et analysés par
les différents chercheurs que l'intensité de la pression latérale est fortement influencée par
la direction du mouvement du mur de souténement. Cependant, le mode du mouvement
contrble la distribution le long de la hauteur du mur- Matsuo (1978), Nakai (1985), Bang
et Hwang (1986), Fang et Ishibashi (1986), Fang et al. (1994), Liu (2013).

L’envie de fournir une compréhension plus approfondie sur la relation trouvée entre la
pression latérale et le déplacement a poussé beaucoup de chercheurs de développer des
téchniques de modélisation et des expressions analytiques relatant cette relation. De
toutes manieres, des conclusions tres intérressantes et des ensignements importants ont
été décelés a propos des différents modes et de la quantité du mouvement, influant
l'intensité et la répartition de la pression latérale- Bhatia et Bakeer (1989), Fang et al.
(2010).

En trois dimensions (3D), des simulations aux éléments finis ont été effectuées pour
étudier la pression des terres active dans un sable et exercées sur un mur rigide. Les

effets du mode de déformation, du rapport de forme, de la densité relative et de I'angle de
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frottement de la paroi sur le comportement charge-déplacement et en particulier sur la
force de pression des terres résultante ont été étudiés et analysées. En conséquence,
c’est le mode de déformation en rotation du sommet (RS) qui a été estimé le plus

défavorable et il donne les valeurs des forces les plus grandes- Tom et Achmus (2013).
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Figure 2.5- Types de modes de mouvement des Figure 2.6- Influence des modes de mouvement
murs de souténement a)- Etat actif b)- Etat sur la distribution des pressions de terres latérales
passif. actives.

2.6.3 Effet de I'intensité et le point d’application des pressions latérales

L’intensité et le point d’application de la pression des terres latérales résultante sont deux
problémes clés dans I'estimationde la stabilité des ouvrages de souténement. Bien avant,
Roscoe (1970) a démontré que lintensité et le point d’application de la pression des
terres résultante sont dépendants du mode de mouvement du mur de souténement.
Expérimentalement et analytiquement, les points d’application se déterminent situés
approximativement entre 0.38H et 0.47H pour différents angles de frottement internes du
sol et ce dans le cas du mode de translation (T), de 0.24H & 0.30H dans le cas du mode
de rotation autour de la base (RB) et de 0.39H a 0.57H dans le cas du mode de
rotationautour de sommet (RS)- Fang et Ishibashi (1986). Classiquement, il est reporté
dans la littérature spécialisée que les points d’applications des pressions des terres
résultantes se localisent généralement entre 0.33 et 0.50H a partir de la base.
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2.6.4 Phénomeéne de vo(te affectant la distribution des pressions latérales

Outre aux modes de mouvement et les conditions de frottement du mur, la non-linéarité de
la répartition des pressions latérales est ainsi influencée par les effets de vodtes induits
par les dépalcements réalisés. Durant les derniéres décennies, plusieurs méthodes et
solutions ont été proposées par les divers auteurs. Les travaux realisés par Tsagareli
(1965), Handy (1985), Paik et Salgado (2003), Goel et Patra (2008), Liu et Wang (2014)
discutent analytiqguement et numériquement I'apparition des vodtes dans le massif soutenu
qui est en état actif. Toutefois, ces méthodes développées se limitent uniquement pour les

sols pulvérulents en relatant PingPing et al. (2015).

2.7 Quel choix du coefficient de pression des terres?

Le choix du coefficient de pression des teres adéquat pour mener les calculs
géotechniques liés aux pressions des terres présente un probleme préoccuppant pour une
frange importante d’ingénieurs. Dans la littérature, aucun choix unifié n’est montré. De
toute facon, s'il n'ya pas de déplacement latéral suffisant qui peut produire des pressions

des terres latérales et verticales, la pression des terres entre les deux coefficients

k et k, est indéterminée. Cependant pour tous les types des ouvrages de
aRank 0
souténement, le coefficient k,pqnr €St & considérer. Si le mur de soutenement congu

rigide sans rotation ou translation, le coefficient k, est a considérer- Bowles (1997). En

effet, la pression des terres latérale sera élevée et la conception du mur ne sera pas

€galement économique.

Il ressort des multiples travaux réalisés qu’il existe constamment un état actif intermédiaire
kqentre les deux états classiques de Rankine et de Jaky. En effet, le coefficient actif
correspondant se situe entre les deux coefficients extrémes soit: kgpank < ka < k-
Pratiquement, des approches approximatives diverses ont été développées pour étudier
ces états intérmediaires et parmi lesquelles on cite a titre indicatif, les approches de Bang
(1985), Frydman et Keissar(1987), Goh (1993) Mazindrani et Ganjali (1997),
Lancellotta (2002), Powerie (2004) Ni et al. (2018).

Particuliéerement, les approches proposées par Bang (1985) et Goh (1993) sont
sommairement présentées ci-apres pour motif du lien étroit avec les travaux réalisés a
lissu de la présente thése, cependant les expressions produites par chaque approche

citée ici sont identiquement rapportées dans le tableau (2.2).
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de Rankine

2.8 Méthodes usuelles de calculs des pressions des terres

Dans les travaux de génie civil, la conception de plusieurs ouvrages tels que les murs de
souténement, les palplanches, les culées des ponts et les blocs d’ancrage nécessitent la
détermination de lintensité des pressions actives et passives influant la stabilité de ces
ouvrages. Les dites pressions constituent un probleme posé dans lingénierie
géotechnique. Fréquemment, la littérature concernée rapporte que les résultats issus des
travaux expérimentaux enregistrent des écarts parfois importants en comparaison avec les
résultats issus des calculs numeériques et des constats observationnels. Ce probléme
persiste d’étre un sujet intéressant et inhérent pour les chercheurs passionnés du
domaine. En conséquence, des méthodes et approches diverses ont été développées et
publiées. Néanmoins, on souligne gu'aucune méthode n’a prouvé sa dominance et
aucune approche unifiée n’est initiée. Ce probleme demeure des lors un sujet de
recherches et d’investigations, attirant et laborieux. Le tableau ci-dessous résume une

gamme de méthodes usuelles, détaillée comme suivant:

Tableau 2.1- Méthodes usuelles de calculs des pressions des terres agissant sur les ouvrages de souténement

N° Méthodes et approches Auteurs novateurs
1 | Méthodes de calculs a la rupture Coulomb(1776) et Rankine (1857)
Méthodes graphiques Cullmann (1861)
3 | Méthodes d’équilibre limite Janbu(1957), Shields et al, (1963)

Théorie de Boussinesq (la méthode spirale

4 logarithmique Boussinesq (1882)

5 | Méthode propre & Sokolovski Sokolovski (1965)

6 | Méthodes analytiques Mazindrani et Ganjali (1997)

7 Les méthodes numériques par la méthode des | Potts et Fourie (1986), Hazarika et

éléments finis MEF et des différences finis MDF Matsuzawa (1986), Smith et al, (2006)
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Comme il a été discuté auparavant, on présente dans le tableau (2.2), les différentes
expressions développées et proposées pour les calculs des pressions de terres latérales
durant les dérnieres années. On mentionne que ces expressions si longues nécessitent
d’étre programmeée dans des feuilles de calculs de Microsoft excell par exemple ou méme
implémentée dans des progiciels de calculs. Pratiguement, I'approche de Mazindrani et
Ganjali (1997) est d'ailleurs rapportée dans I'ouvrage édité de Braja (2014) ayant pour
intitulé « Principles of foundation engineering- 8°™ &dition ». Elle est aussi convenue dans
les modules du progiciel des calculs géotechniques « GEOS5 fine ».

Tableau 2.2- Estimation des coefficients des pressions de teres actives et passive
deriere les murs de souténement rigides

Coefficient de pressions des terres actives et passives nﬁ\lj;?zlris

K, = (1 + sin?@) — |/(sinZ¢p + 1) — (1.— sin2¢)(4tan?s — sinZ¢@ + 1) Fri)ég?;ggret
(4tan?é — sin’¢p + 1) (1987)

ko = 0.50(kopank + ko) avec 6 =0et =0 Goh (1993)

kq

1 c
= cos?o 2cos*B + 2 (ﬁ> cos@.sing

c\? c
— \][4coszﬂ(coszﬂ — cos?@p) +4 (E> cos’p + 8 <y_z) cos?Bsingcosep]; —1
Mazindrani et

Ganjali
kyp (1997)
~ 1 ocostpr2(S)eospsi
= cos?e cos“pB vz cos@.sing
c\? c
+ [[4cos2B(cos?p — cos?p) +4(—) cos?¢p + 8(—)cos?Bsingcos -1
¢ vz P vz pcosp
k, = [li‘z’fq) (cos6 — /sin%¢ — sinzé')] e?ftane
Avec 20 = sin™! (%) -
¢ Lancellotta
k, = [li';:fup (cos8 + |/sin%¢ — sinZS)] e?ftang (2002)
Avec 20 = sin”! (522) + 5
sing
k, = [l—sin(pcos(A—S) e-{(8-8)tang}
1+sing
k, = |HEnecos@id)] oa+a)tany Powerie
1-sing (2004)

Avec sinA=
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k
ka=7°
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k
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N

Set s, : Aconsulter le tableau 2.3.

Ni et al.
(2018)

Tableau 2.3- Déplacement approximatif requis pour mobiliser les pressions
des terres actives et passives- Ni et al. (2018)

Clough et Duncan (1991) Becker et Moore (2006)
Type de sol retenu
S. S, Sy Sa S, S, Sy Sa

Sable dense 0.001H 0.01H 10 0.001H 0.02H 15
Sable moyen 0.002H 0.02H 10 - - -
Sable lache 0.004H 0.04H 10 0.004H 0.06H 15
Sol cohésif tendre - - - 0.01H 0.02H 2
Sol cohésif mou - - - 0.02H 0.04H 2
Limon compacté 0.002H 0.02H 10 - - -
Argile compactée 0.01H 0.05H 5 - - -

Avec H : Hauteur du mur
Sa: Déplacement requis pour mobiliser la pression active
Sp: Déplacement requis pour mobiliser la pression passive

2.9 Travaux analytiques de Sangchul Bang (1985)

L’article publié par Bang (1985) décrit une solution analytique approximative qui permet
d’estimer l'intensité et la distribution des pressions des terres latérales exercées derriere
un écran de souténement rigide et vertical. Le sol soutenu est sans cohésion et d’'une
surface supérieure horizontale. L’écran subit une rotation vers I'extérieur autour de sa
base et autour de son sommet. Le but visé est d’étudier la transition de I'état au repos a
|état completement actif. La solution démontre que I'état actif peut se différencier de I'état
actif initial a I'état actif global. L’état actif initial est conditionné par une phase de
translation ou de rotation du mur lorsqu’un élément du sol soutenu développe d’abord un
mouvement latéral suffisant. Cependant, I'état complétement actif se produit lorsque toute

la zone délimitant le sol soutenu de la surface horizontale a la base du mur est en état
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actif. C’est a dire que les contraintes sont a I'état limite a ce stade. Entre les deux états
extremes de Rankine ou Coulomb et de Jaky, des états actifs intéermédiaires existent et
varient linéairement selon les deux méthodes. La figure (2.8) ci-dessous montre que les
pressions de terres en fonction de la hauteur décroit de I'état au repos, I'état actif initial a
I'état completement actif. Bang (1985) a conclu que les résultats issus de cette analyse
sont en bonne cohérence avec ceux issus des essais expérimentaux réalisés par Sherif et
al. (1984).

N.B :
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B=0: Phase correspondante a I'état au repos
B=1: Phase corresponde a I'état des pressions
§ latérales actives de Rankine avec 6=0°
B$=0.2, 0.4, 0.6, 0.8: Phases correspondantes
- aux états actifs intermédiaires.

Aurepos par Jaky 1
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Figure 2.8- Variation des pressions latérales actives- Bang (1985)

2.10 Travaux numériques d’Anthonny Goh (1993)

Dans l'optique de prédire l'intensité et la distribution des pressions des terres exercées sur
un mur de soutéenement et rendre les calculs aisés, Goh (1993) a procédé a une étude
d’analyse numérique du comportement du sol soutenu derriére des modeles de murs de
souténement de type «cantilever». Les différentes simulations menées par la méthode des
éléments finis ont tenu compte des effets des éléments géométrigues du modéle
considéré tels que la hauteur du mur, la longueur du talon, la rigidité du mur et les
conditions de frottement sol-mur...etc. La construction du mur est exécutée en deux
phases. Le sol de fondation se caractérise par sa rigidité et son angle de frottement élevés
comparé avec le sol retenu graveleux et lache. Le modele numérigue montre que la
semelle n'est pas ancrée, chose qui signifie que le déplacement de la semelle pourra se
produire et sans conditions limitées- Figure (2.9). A la fin du remblaiement, le mur a subi
un léger déplacement et une rotation faible autour de la base du mur vers le sol soutenu-
Figure (2.10). Les résultats numériques issus montrent que les pressions des terres
actives ont été produites entre les deux extremes pressions relatives a I'état actif de

Rankine et I'état au repos de Jaky. Les pressions latérales prédites correspondent

64



étroitement aux pressions actives de Rankine pour les deux tiers superieurs du voile. Pour
le tiers inférieur du voile, les pressions des terres dépassent de maniére significative les
pressions actives classiques. Toutefois, dans certaines situations, les pressions des terres
latérales obtenues lors des analyses sont plus faibles que les pressions actives de

Rankine comme il est montré dans la figure (2.12).
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Figure 2-12. Pressions des terres latérales- Variation Figure 2-13. Simple concept proposé des profils de
des conditions de frottement de l'interface du mur pressions des terres latérales- Goh (1993)

Dans la figure (2.13), on constate qu’en dessous de la profondeur z=0.33H a partir du
sommet, la répartition de la pression latérale est triangulaire, cependant au dessus de ce
seuil, la répartition n’est plus triangualaire mais elle est trapézoidale pour les deux cas de
conditions de frottement lisse et rugueux. Ainsi, la pression latérale maxiamale se produit
a la base du mur. A la fin de cette étude, Goh (1993) a proposé des profils simplifiés de
pressions des terres actives- Figure (2.13). Par conséquent, il recommendait que ces
profils simplifiés devraient s’appliquer rigourousement qu’'aux conditions des murs de

soutenement similaires a celles examinés dans son étude paramétrique.
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2.10.1 Avis et discussions

En qualité de relecteur, Day (1995) a analysé les dits travaux de Goh (1993) et il pensait
gue les profils simplifiés des pressions latérales mentionnés sur la figure (2.13) seraient
raisonnables si la semelle du mur est retenue contre le déplacement horizontal. Les
pressions de terres proposées sont équivalentes a I'état au repos k, a la limite du talon,
cette estimation a attiré I'attention du relecteur pour dire que cela entraine une force de
cisaillement importante a la base du mur ce qui doit provoquer un déplacement aussi
considérable. A son tour, celui-ci entrainera des pressions des terres inferieure a k,
contrairement aux résultats aboutis. Aussi, les pressions des terres proposées dans les
conditions d'une paroi lisse sont distinctement élevées comparées avec le cas d’'une paroi

rugueuse et elles se présentent différentes de ce qu’on puisse s’y attendre.

Dans le méme contexte, Bhatia (1989) proénait pour un pareil cas qu’une profondeur
suffisante d’ancrage de la semelle doit étre requise pour réduire les effets de cisaillement
sur les contraintes au voisinage de la base du mur. Cette profondeur requise suffisante est

estimée pour 0.20H.

2.11 Conclusion

Les conclusions tirées de ce passage en revue sur les travaux expérimentaux,
observationnels et numériques portant sur I'estimation des pressions des terres latérales

deriére les murs de soutéenement rigides, se résument comme suivant:

» L’équation de Jaky est modéremment valide et suffisamment précise pour fournir des
valeurs de k plus précises que d’autres solutions.

» Conventionnelement, la répartition des pressions latérales pour les trois états (au repos,
actif et passif) est triangualire. Cependant, il a été prouvé par des travaux
expérimentaux et des analyses numériques que cette répartition est non linéaire.

» La non-linéarité de la répartition des pressions des terres est rendue aux conditions de
frottement du mur et aux déplacements induits par les types de modes de mouvements
du mur.

> L'intensité et le point d'application des pressions latérales sont influencés par la
direction du mouvement du mur du soutenement.

» Dans les sols pulvérulents, la répartition des pressions des terres est aussi influée par
les effets de voltes en précisant un groupe de chercheurs.

> Les points d’application des pressions latérales se localisent conventionnelemnt entre le

1 1., . . e . o
3 Hetle EH a partir de la base sans autres spécifications, cependant la détermination
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de ces points sont dépendantes des types de modes de mouvement du mur et d’autres
facteurs en approuvant une classe de chercheurs.

> Entre les deux états extréemes conventionnels de Rankine ou Coulomb et de Jaky, des
états actifs intermédiaires existent qui varient linéairement et non-linéairement selon les

méthodes usées.

Un nombre important de méthodes et des expressions analytiques développées pour les
calculs des pressions des terres latérales actives et passives, est souvent rapporté dans la
litérature spécialisés, néanmoins aucun choix unifié n’est montré. Aussitot, le probleme
d’évaluation de la pression des terres se transforme en un sujet attirant mais laborieux

pour les chercheurs passionnés.
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CHAPITRE III Etude paramétrique et comparative
d'un écran de soutenement flexible

3.1 Introduction

Les méthodes de dimensionnement des écrans de souténement reposent actuellement
sur des diverses régles de calcul. Si les méthodes classiques dites a la rupture, a la ligne
élastique et la poutre équivalente sont encore employées pour certains types d’ouvrages,
c’est principalement la méthode du coefficient de réaction et les méthodes numeériques
qui sont les plus fréquemment retenues. La méthode du coefficient de réaction est assez
bien maitrisée et les seules incertitudes résident dans le choix du coefficient de réaction-
Delattre (2001), Monnet (1994).Les méthodes numériques présentent I'avantage de
prendre en compte de maniere plus précise le comportement du sol et de l'interface sol-
paroi et aussi de pouvoir considérer de multiples conditions hydrauliques ainsi que
différentes options quant a la modélisation du soutenement. Toutefois, les résultats
obtenus par ces méthodes nécessitent encore d’étre validés par d’autres résultats
expérimentaux aux laboratoires (centrifugeuse par exemple) ou mesurés en place. L'objet
du présent travail porte sur la modélisation numérique et I'analyse du comportement d’un
écran de soutenement auto- stable du type paroi moulée en béton armé, fiché dans le
sable (Fontainebleau) par la méthode du coefficient de réaction a l'aide du logiciel K-Réa
—Terrasol et par la méthode numérique aux €éléments finis en utilisant le logiciel Plaxis
2D-v8.5. Pour les deux méthodes, on procéde aux différentes simulations et ce, lorsque

I'écran est fiché dans le sol soutenu non chargé.

Pour la premiére méthode, on s’intéresse a analyser l'influence de principaux facteurs
pouvant affecter les mouvements du sol et la non-stabilité de I'écran de soutenement.
Ces facteurs concernent essentiellement le module de Young, la cohésion et I'angle de
frottement interne du sol et le phasage des travaux. Concernant la méthode des éléments
finis, le sol est homogéne et sec, son comportement est décrit par une loi élasto-plastique
du type Mohr- Coulomb MC et le modele de sol non linéaire avec écrouissage HSM. La
paroi moulée est modélisée par des éléments « poutre ». Les simulations sont exécutées
avec des maillages différents et des coefficients réducteurs de l'interface (sol-paroi) pris
variables. Pour les deux méthodes, I'analyse des résultats se focalise sur la déformée de
la paroi, les moments fléchissant, les déplacements horizontaux et les pressions des
terres. Ainsi, ces résultats obtenus sont confrontés a d’autres résultats expérimentaux-
Gaudin (2002).
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3.2 Apercus historiques sur les travaux en centrifugeuses

La modélisation physique en centrifugeuse est un moyen complémentaire d'étude et de
recherche en plus de nombreuses approches théoriques et des essais sur des ouvrages a
grande échelle. Elle est utilisée dans la plupart des domaines relevant de la
géotechnique, de la mécanique des roches ainsi que d’autres disciplines faisant parties de
la science de la terre...etc. Dans le domaine de la géotechnique, les principaux objectifs
sont d'étudier le comportement des ouvrages géotechnigues ou le dimensionnement des
structures exceptionnelles. Au cours de l'année 1999, la Société britannique de
géotechnique a classé la modélisation par centrifugeuse a la cinquieme place entre les
plus importants développements dans les domaines géotechniques- Charles (2014). Dans
cette période, les travaux expérimentaux entrepris par Lyndon et Pearson, ont étudié
I'effet des pressions exercées sur un écran de soutenement rigide fiché dans un sable sec
a la rupture pour des cinématiques de rotation et de translation- Lyndon (1985) quand
Garnier et al, (1999) et al., ont conduit des essais pour mesurer expérimentalement
l'influence de la ruguosité de la paroi sur le comportement des écrans de soutenement-
Bolton et Powerie (1988) ont également étudié les mécanismes de déformation et de
rupture d’'un écran de souténement rigide durant les travaux d'excavation a court et a long
terme. Au cours de la méme année, Zhu et Yi (1988) ont procédé aux essais de
modélisation physique pour simuler des murs de soutéenement réels. Depuis I'année 1994,
le r6le d'influence des éléments structuraux sur le comportement de mur de soutenement,
a été prise en compte, et nous rappelons ici en particulier les travaux de Powerie et al,
(1994) qui visaient & modéliser le processus d'installation d'excavation et de butonnage
d'une paroi moulée dans de l'argile, les déplacements et les pressions interstitielles sont
contrbléslors de toutes les phases de processus. Dans le méme contexte- Schurmann et
Jesberger (1994) ont procédé aux essais centrifugés pour étudier les profils de pressions
développées sur un rideau de palplanches fiché dans un sable sec au cours des travaux
d'excavation. Dans la méme période, un saut qualitatif a été donné a cette technique et
concerne principalement le premier excavateur en vol embarquée et destiné a I'étude
d’excavations sur modéles réduits- Kimura et al, (1994). Cette outil a été utilisé dans
d'autres études, y compris celles menées par- Takemura et al, (1999). Au cours de
'année 1998, il est devenu possible d'étudier le comportement tridimensionnel des écrans
de souténement. Les travaux innovant de Loh et al, (1998) constituent un exemple
concret qui portait sur le développemnt d'un excavateur embarqué. L'objectif est
d’effectuer en vol I'excavation du sol par ratissage deriere deux écrans autostables fichés

dans une argile de type de kaolinite. Visant de discerner les causes de ruine d’un ouvrage
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réel constitué d'un rideau de palplanches soutenu par un niveau de tirants d’ancrage,
Toyosawa et al, (1996) ont procédé aux essais sur modeles réduits pour étudier les
mécanismes de rupture possibles. Les résultats aboutis concluent que les pressions de
poussée et de butée excercée sur la paroi ainsi que l'effort dans les tirants évoluent
differemment selon la cinématique de l'ouvrage. Grace aux améliorations offertes aux
centrifugeuses, y compris l'utilisation de téléopérateur pendant le vol, Gaudin a effectué
des essais expérimentaux pour étudier le comportement d'un écran de souténement
flexible et autostable- Gaudin (2002). Ces essais demeurent actuellement les seuls
essais de références récents ayant traité en particulier, l'interaction entre un sol et une
paroi de souténement auto stable. Ayant la faveur de la table vibrante intégrée dans la
centrifugeuse, beaucoup de chercheurs ont axé leurs travaux sur l'analyse du
comportement des murs de soutenement sous les effets sismiques parmi lesquels on cite
a titre indicatif les travaux de Matsuo (2002), Alatik (2008), Morikawa (2002), Nakamura
(2007), Gabriel (2013) et Dashti (2013).

Afin d’évaluer I'évolution de l'usage de la centrifugeuse dans les domaines géotechnique,
on s’est contenté de mettre a jour I'histogramme préparée par Corté et Garnier (1986).
Celui-ci indique le nombre des articles publiés traitant des expériences en centrifugeuse
par catégories d’ouvarges géotechniques. Pour se faire, nous avons procédé au
recueillement des données fiables a partir des articles récents et largement publiés qui
portent en particulier sur la modélisation physique en centrifugeuse. Cet histogramme mis
a jour et montré dans la figure (3.1) n'est pas exhaustif et n'a qu'une valeur indicative. Il
montre que les essais sur les fondations peu profondes ont conservé leur premiére
position tandis que ceux se rapportant aux murs de soutenement tiennent la méme
importance avec beaucoup de progres. Les deux types d’ouvrages représentent le méme
pourcentage plus élevé et estimé a une valeur d'environ de 16% de cette gamme
d'articles. Cependant, les fondations profondes et les pentes perdent leur classement en
premiere et deuxieme places. lls représentent respectivemnt 13% et 14%. Dans la rangée
similaire, les tuyaux enterrés, des tunnels et Ides cavités représentent séparément le
méme pourcentage de 12%. Avec moins de progres, les tranchées, les sols renforces,
barrages et digues représentent 4% et 6% des articles récents.
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Figure 3.1- Répartition indicative des articles publiés par type d'ouvrages et
traitant des essais en entrifugeuses (aprés Corté, 1986)

3.3 Modeéle de référence

On réfere ici qu'au sein de I'FSTTAR (Institut Francais des Sciences et Technologies des
Transports de I'Aménagement et des Réseaux), Gaudin (2002) a procédé aux travaux
expérimentaux en centrifigeuse réalisés sur un modéle réduit d’'un écran de soutenement
fiché dans un sable sec, a fin étudier son comportement général non chargé et chargé par
une fondation a des distances varaiables. Ces essais qualifiés tres importants faisaient de

leur état des modeles de références pour notre étude numeérique et paramétrique.

3.4 Description du modele

La paroi du modéle réduit & I'échelle 1/50°™, a été constitué d'aluminium “AU3G”, 2 mm
d'épaisseur et 24 cm de hauteur, ce qui représente donc une paroi de prototype de 12 m
de hauteur (dont les premiers 10 m sont fichées avec une rigidité flexionnelle El égale a
6.54 MN.m? (Correspondant approximativement a un profil de type ARBED PUS6). le
modéle a été placé dans un conteneur rectangulaire de dimensions de 1200 x 800 x 360
mm. 22 pairs de capteurs a jauge de contrainte ont instrumenté la partie centrale de la
paroi. Les jauges de mesure donnent directement le moment de flexion a la profondeur
considérée. D'autres instruments attachés au modele ont permis de déterminer, lors de
'excavation, les déplacements horizontaux du mur, ainsi que les tassements dans le sol
de fondation. On note ici que les dits essais en centrifugeuse sont décrits en détail dans
la these de Gaudin (2002).
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3.4.1 Parametres initiaux du sol et de la paroi moulée

Les parametres initiaux de lancement des calculs aux coefficients de réaction sont ceux
du sable de Fontainebleau. Il s’agit d'un sable fin, siliceux et propre ayant les
caractéristiques suivantes:

¥ =16kN/m°, c= 2.60 kPa, ¢ = 39" 40" et Ey = 27.10MPa.

L’écran de type paroi moulée est d'une épaisseur équivalente de 0.152 m et de hauteur de

10 m avec un module d’Young de béton qui vaut 22350 MPa, est utilisé dans cette étude.

3.4.2 Conception du modele numérique

En ce qui concerne la méthode de Balay, le sol est modélisé par trois couches ayant les
mémes parametres intrinseques pour satisfaire les recommandations usuelles pour un
meilleur choix de la valeur du parametre de dimensionnel *“ a ”. Cependant pour les deux
autres approches de Schmitt et Chadeisson, le sol est modélisé par une seule couche.
L'excavation comprend six phases et chaque phase fait une profondeur de 1 m. Pour les
trois méthodes, le mur de souténement est modélisé par les mémes propriétés

mécaniques.

3.4.3 Résultats et interprétations

Les résultats obtenus a partir des différentes simulations tels qu’ils sont indiqués dans le
tableau (3.1) et les figures (3.2), (3.3) et (3.4) ci-dessous, conduisent aux conclusions

suivantes:

> |l apparait clairement que le calcul du coefficient de réaction par les abaques de
chadeisson en utilisant les deux méthodes de calcul des coefficients de poussée et de
butée qui sont la méthode de Rankine et par les tables de Kerisel, a donné des
résultats proches de ceux obtenus expérimentalement par I'essai noté AO-1- Gaudin
(2002).

> Le moment maximal estimé a 121kN.m/ml, est également conforme au résultat
expérimental avec une Iégere différence pour le déplacement maximal estimé a 37cm
et 37.10cm plus proche de 37.85 cm obtenu au cours des essais expérimentaux.

» Aussi, la formule de Balay en utilisant la méthode de Rankine, a permis de satisfaire un
seul résultat également conforme aux résultats expérimenetaux et que le moment
maximal a été estimé de 121kN.m/ml, de méme les déplacements maximaux ont été
estimés d’'une valeur de 37.90cm trés proche de 37.85cm.

> La formule de Schmitt a fortement sous-estimé les résultats pour les trois méthodes,
ceci est d0 au coefficient de réaction plus élevé quant les deux autres méthodes
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donnent des coefficients de réaction Ky rapprochés donnés respctivement comme
suivant:

Kn de Schmitt (400821) > K, de Chadeisson (58411) > Ky, de Balay (52238).

Moments fléchissants (KN.m/ml) Déplacements [cm)
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Figure 3.2- Profils des moments de flexion (a) et les déplacements horizontaux (b) obtenu avec Ky, obtenu par les
trois méthodes (K1 Balay, K2 Schmitt et K3 Chadeisson) avec les tables de Kerisel et Absi.
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Figure 3.3- Profils des moments de flexion (a) et les déplacements horizontaux (b) obtenu avec Ky, obtenu par les
trois méthodes (K1 Balay, K2 Schmitt et K3 Chadeisson) avec la méthode de Rankine
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Figure 3.4- Profils des moments de flexion (a) et les déplacements horizontaux (b) obtenu avec Ky, obtenu par les
trois méthodes (K1 Balay, K2 Schmitt et K3 Chadeisson) avec la méthode de Coulomb

3.4.4 Validation des résultats expérimentaux

Pour la deuxieme étape des calculs, la premiére combinaison a l'aide des abaques du
Chadeisson et les trois procédés a été choisie afin de valider les résultats expérimentaux.
Diverses simulations sont congues et réalisées pour vérifier la convergence des calculs au
cours des étapes de I'excavation. L'objectif est d’atteindre les hauteurs expérimentales
5.73 et 5.83 m et qui correspondent aux essais expérimentaux respectivement notés A0-1
et AO-2- Gaudin (2002). Nous ne présentons ici que les résultats obtenus en combinant la
méthode Rankine avec les abaques de Chadeisson comme il est illustré dans la figure
(3.5) ci-dessous:

Moments fléchissants (KN.m/ml) Déplacements horizontaux (cm}
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Figure 3.5- Profils des moments de flexion (a) et les déplacements horizontaux (b) obtenu avec Ky, obtenu par des
abagues de Chadeisson et la méthode de Rankine
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3.4.4.1 Interprétation et commentaires

Les principales conclusions tirées des résultas montrés dans la figure 6 sont les suivantes:

> Les deux hauteurs d'excavation (5.73 et 5.83 m) obtenus lors des essais expérimentaux
sont correctement vérifiées, le comportement de la paroi moulée est également
correctement transcrit et il est généralement en accord avec les observations
expérimentales.

> Les valeurs des moments de flexion maximales sont conformes avec les résultats
expérimentaux et elles s’inserent dans les plages de valeurs expérimentales.
Néanmoins, elles sont sous-estimées au début de I'excavation et en particulier pour les
guatre premieres phases.

» Les déplacements maximaux correspondant aux hauteurs d'excavation 5.73 et 5.95 m
et ayant respectivement des valeurs de 27.20 et 33.6 cm, sont sous-estimées de moins
de 20 et 32.80% en comparaison avec les résultats expérimentaux (34 et 50 cm).

En conclusion, la méthode de calcul du coefficient de réaction bien qu'elle soit

beaucoup plus utilisée, retranscrit globalement le comportement de I'écran via les profils

de moments de flexion et de déplacements horizontaux analogues a ceux obtenus

expérimentalement et elle estime par ailleurs les hauteurs d’excavation expérimentales,

elle semble limitée pour estimer correctement les déplacements latéraux.

Tableau 3.1-Résultats nummeériques issus des méthodes de calculs combinées

Formule de Bala Formule de Abaques de
y Schmitt Chadeisson
[2] [2] [2]
i) i) i)
Q [J) o . Q 0] o ._ Q () o .
Exp % E f—u 3 % E ﬁ 3 % E f—u 3
S c |g<| S c | < S c |g<
o ] n s o 3] n ) © n s
8] x || O x |9 O X |c©
(O] (] (O]
i~ i~ 4
Hauteur d'excavation limite (m) 6.39 6.55 | 6.55 | 6.64 | 583 | 49 |[549| 583 |6.39 | 6.39
Moments de flexion maximaux | 415699 | g5 | 121 | 116 | 103 | 66.1 | 982 | 104 | 121 | 121
(KN.m / ml)
Déplacements horizontauix 37.85 | 23.40 | 37.9 | 34.9 | 295 | 136 | 25.6 | 29.90 | 37.1 | 37
maximaux (cm)
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3.5 Lamodélisation numérique de la paroi moulée autostable en utilisant la
méthode des éléments finis
3.5.1 Analyse avec le modéle de Mohr-Coulomb

La modélisation numérique de I'écran de souténement a été effectuée en utilisant le
logiciel Plaxis 2D.V8.5. Le comportement du sol est décrit par le modele de Mohr-
Coulomb bien connu qui est utilisé généralement comme une premiére approximation du

comportement d’un sol. Ce modele comporte cing paramétres a savoir: le module d’Young
Eso, le coefficient de Poisson v v, la cohésion c, I'angle de frottement ¢ et I'angle de

dilatance v - Brinkgreve (2012). La paroi moulée a été modélisée par I'élément “poutre”
contrairement a Gaudin qui a employé des éléments massifs. Il y a lieu de noter que les
dimensions du modéle numérique répliquent ceux de la structure prototype au lieu du

modele réduit soumis a une accélération de 50 g dans la centrifugeuse.

En effet, les dimensions géometriques optées pour les calculs sont celles conseillées pour
la modélisation d’'une excavation non soutenue en déformation plane, avec les valeurs
maximales- Cheang (2008). Ces dimensions restent inférieures a celles établies par
Mestat qui a recommandé une distance derriere le mur de plus de six fois la hauteur
excavée et il a conseillé une profondeur sous la paroi égale a quatre fois la hauteur
excavée- Mestat (1997). Le déplacement horizontal pour les limites verticales du modéle
numérique est nul (U= 0), ainsi que le déplacement vertical le long de la limite inférieure
(v= 0). Quatre différents types de maillage (grossier, moyen, fin et dense) ont été utilisés
pour assurer la reproductibilité et de minimiser la divergence des résultats. Le facteur de

réduction de l'interaction entre la paroi et le sol (Riner) a €té choisi égal a 0,88 et 1.

3.5.1.1 Propriétés du sol

Le sol est constitué d'une seule couche homogéne de sable sec de Fontainebleau. Les
analyses supposent des conditions complétement drainées lorsque le comportement du
sable est modélisé par le modele linéairement élastique et parfaitement plastique avec des
criteres de Mohr-Coulomb. Deux valeurs différentes de la cohésion c et une seule valeur
de l'angle de frottement interne du sol ¢ ont été utilisées. Les paramétres Esq, Crer, ¢ €t
Rinter SONt variables selon chaque cas simulé comme il est indiqué dans le tableau 2

suivant ;
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Tableau 3.2 Propriétés des couches de sols et des interfaces

Esol (MPa) v Cref (kPa) 9 (°) v (°) Rinter

10 0.275 | Oet2.60 | 39.40 | 16.70 |0.88 et 1.0

3.5.1.2 Propriétés de la paroi Moulée

La paroi moulée est modélisée par des éléments de poutres élastiques. Les propriétés du
béton armé sont:
D(m) = 0.152; E (MPa) = 22350; v =0,3; H (m) = 10.

3.5.1.3 Simulations et résultats calculés

En déformation plane, l'interaction sol- structure a été analysée par calcul plastique selon
le procédé de construction par étapes (Staged construction) avec des conditions drainées.
Les sept phases d’excavation ont été simuléesaprés avoir défini I'état des contraintes et
les pressions interstitielles initiales comme il est indiqué dans la figure (3.6) et détaillé ci-

dessous:

a1 nm 20.m Fm anm “@.m

Phase 1: Il n'y a pas d'excavation, seule la R DA A O LN T U
paroi qui est activée;

Phase 2: Excavation a 1 m de profondeur;
Phase 3: Excavation a 2 m de profondeur; =
Phase 4: Excavation & 3 m de profondeur, o
Phase 5: Excavation a 4 m de profondeur;
Phase 6: Excavation a 5 m de profondeur ,
Phase 7: Excavation a 5.83 m de profondeur.

5
B

.3-:n__ 3". AP o ANl - #ﬁﬂ’ﬂﬁﬂ t:

Figure 3.6- Dimensions géometriques et maillage
utilisées pour le modéle numérique
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Dans ce qui suit, les résultats obtenus sont rapportés dans le tableau (2.3) et montrés
graphiguement dans les figures (3.7) et (3.8). Nous précisons que les abréviations

insérées a la fin du chapitre sont utilisés.

Tableau 3.3- Confrontation des résultats calculés avec les résultats expérimentaux

Moment de Résultat Déplacements Résultat
Rier Type de fle?don qxpérimental/ ] horizpntaux e>,<périmental /,
maillage maximaux | Résultat calculé | maximaux |Résultatcalculé
(KN.m / ml) (%) (cm) (%)
Coarse 112.80 94% 34.11 90%
L Moyen 115.54 96% 33,73 89%
Fine 117.90 98% 33.95 89%
Eso= 10 MPa Dense 120.80 101% 35.81 94%
c= 0 kPa Grossier 119.22 99% 38.70 102%
0.88 Moyen 121.22 101% 37.80 99%
Fine 117.8 98% 33.95 89%
Dense 124.44 104% 38.92 102%
L Coarse 58.54 49% 11.02 29%
Eso = 10 MPa Moyen 60.34 50% 11.34 30%
c=2.60 kPa 0.88 Moyen 62.88 52% 15.28 40%
Fine 65.50 55% 15.28 40%
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Figure 3.7- Profils des moments de flexion (a) et des déplacements horizontaux (b) par hauteur d'excavation avec
Eso= 10 MPa, ¢ = 0 kPa et Riner = 0.88
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Figure 3.8- Profils des moments de flexion (a) et des déplacements horizontaux (b) par hauteur d’excavation avec
Eso=10 MPa, c= 2.60 kPa et Riyer = 0.88

3.5.1.4 Interprétation et commentaires
Les principaux résultats tirés de ces calculs sont les suivants:

e La hauteur expérimentale de I'excavation (5,83 m) est correctement estimée.

e Le comportement de la paroi moulée est correctement transcrit et il est globalement
conforme avec celui observé dans les essais expérimentaux (profils de déplacement
horizontal et les moments de flexion).

e Les profils des déplacements en téte de I'écran illustrent clairement la hauteur de la
fiche d’encastrement située entre les cotes de 6m et 10m soit une fiche de 4m. En effet,

la déformée ne concerne que la partie située au-dessus du fond de I'excavation.
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A/- Pour une cohésion nulle (c=0)

e Pour un contact souple (Riner =1), les valeurs des moments de flexion maximaux sont
sous estimés dans les cas des maillages grossier, moyen et fin. Dans les trois
situations la différence ne dépasse pas le seuil de 6%. Par contre, dans le cas d’'un
maillage dense, une légere surestimation a été enregistrée (1% environ). Cependant,
dans le cas d’'un contact glissant (Riner < 1), il sSemble selon les valeurs obtenues que le
type de maillage a peu d’influence sur les résultats et que le coefficient réducteur de
I'interaction influe directement sur le comportement de I'écran de souténement.

e Les valeurs de déplacements horizontaux maximaux calculés différent de 7% a 11%
par rapport au résultat expérimental. Pour un contact souple, les déplacements sont
sousestimés de 6% a 11%, sans influence du type de maillage utilisé. Par contre, dans
le cas d’'un contact glissant, on constate aussi une autre fois que le type de maillage a
peu d’influence sur les résultats et que le coefficient réducteur de l'interaction influe sur

les résultats.
B/-Pour une cohésion du sol ¢ = 2.60 kPa

e Les valeurs de moments de flexion maximaux sont incluses dans un intervalle de (45%
a 51%) de la valeur expérimentale. Plus le maillage est dense plus le taux de
sousestimation des résultats diminue. Le module d’Young et le coefficient réducteur de
I'interaction ont peu d’influence sur les résultats de calculs.

e Les valeurs de déplacements horizontaux maximaux calculés sont incluses dans un
intervalle de 60% a 71% du résultat expérimental. De méme, plus le maillage est dense
plus le taux de sousestimation des résultats diminue. Le module d’Young et le
coefficient réducteur de I'interaction n’affectent pas les calculs réalisés.

e En conclusion, pour une cohésion nulle du sol, lorsque le contact est glissant, les
cacluls sont satisfaisants et au moins deux résultats sont conformes aux mesures
expérimentales. Cependant, lorsque la cohésion du sol ¢ =2.60kPa, les résultats sont

fortement sousestimés quelque soit le type de contact.
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Moments fléchissants (KN.m/ml) Déplacement horizontaux (cm)
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Figure 3.9- Comparaison entre les profils des moments de flexion (a) et des déplacements (b) par méthodes de
calculs pour différentes hauteurs d'excavation
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Figure 3.10- Comparaison entre les profils des moments de flexion (a) et des déplacements (b) par méthode de
calculs pour He=5.83 m

3.6 Analyse avec le modele du sol avecécrouisage HSM
3.6.1 Breve présentation du modele du sol avec écrouissage HSM

Le modele de sol avec écrouissage (HSM) implémentéanté dans le logiciel Plaxis est un
modéle avancé pour simuler le comportement des sols- Shanz et al, (1999). Il utilise le
méme critere de rupture du modele de Mohr Coulomb. Avec une certaine amélioration, il
adopte une relation hyperbolique “contraintes-déformations” et précisemment entre les
déformations et le déviateur de contraintes verticales pour un chargement primaire qui est
le modéle bien connu et proposé par Duncan et Chang (1970). Ce modéle isotrope est

ainsi une extension du modéle de Mohr-Coulomb. Plus précisément, les déformations
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totales sont calculées en utilisant la rigidité du sol a I'aide de trois raideurs différentes, a

savoir : Le module sécant dans un essai triaxial EL¢/, le module tangent dans un essai

ref ref

oedométrique E__4

et le module de chargement et déchargement E,,/ a la pression de

référence P/ qui est usuellement prise égale a 100kPa. Pour les sols sableux (c = 0
kPa), les trois modules de rigidité correspondants aux différentes contraintes effectives de

confinement sont calculés par les équations suivantes:

Eso=ELd (03/P"e/)m (3-1)
Eoea=EL (03 /P )m (3.2)
Eur=EL (0/P7ef)m (3.3)

Avec ET‘E'Ol et E, 2 sont Supposes respectivement étre égale a Esof et 3E50f par défaut . 01

et o, sont les contraintes effectives principales majeures et mineures. Outre aux trois
module de rigidité sus-mentionnés, d'autres parametres sont nécessaires et caractérisent
le modéele HSM tels que le facteur de puissance de contrainte noté “m” a définir par
l'utilisateur. Ce facteur “m” varie de 0.50 a 1. Pour un sable, m=0.58. Le coefficient de
pression latérale au repos déduite de la formule de Jacky (K)'¢=1-sing), l'angle de
frottement interne ¢, l'angle de dilatance @ déterminé par des essais triaxiaux, le
coefficient de poisson de déchargement et rechargement v, et le facteur de rupture R¢
prenant respectivement les valeurs de 0,2 et 0,9 par défaut - (Brinkgreve., 2012). Les
formulations et la vérification du modéle sont rapportées et expliqués en détail par Schanz
et al, (1999) et Brinkgreve (2012). Il convient de souligner que le HSM convient a tous les

types de sol.

3.6.2 Procéssus de calcul

Le méme modele numérique et le méme procéssus de calcul usés dans le cas du modéle
MC sont également utilisés dans l'analyse du comportement de I'écran de soutenement
avec le modéle HSM. Les parametres requis du modele sont de nouveau implémentés.
Etant donné que les parametres EL¢/, ELZ/, m et OCR sont des données d'entrée
importantes du modéle HSM, quatre cas d'études paramétriques ont été mis au point pour
évaluer la sensibilité de ces parametres sur la prévision des mouvements de I'écran de

souténement.

En tant que 1% choix, la sensibilité est analysée avec des simulations ayant pris en compte

ref
=18 MPa tandis que le rapport Eref aeules
50

ref

de la valeur fixe initiale du module sécant Eg
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valeurs de 2.5, 3, 4 et 5. En considerant que E.°/, = EL¢/ , les quatre corrélations obtenues

conduisent a la détermination des modules de déchargement et rechargement

correspondants Ef;f comme il est résumé dans le tableau 5 ci-dessous.

Pour le 2°™ choix, la sensibilité est analysée avec des simulations qui tiennent en compte

la variation de la valeur initiale du module sécant EL5/ = 18MPa. En fait, ce module est

multipliée par un facteur variable prenant les valeurs de 0.50, 1, 1.50 et 2 et produisant

respectivement les valeurs de 9 MPa, 18 MPa, 27 MPa et 36 MPa. En conséquence, la
ref

oed

hY

corrélation E, = 3ELY avec E!Y, =ELY conduit & Iévaluation des modules de
déchargement et de rechargement correspondants qui sont résumés dans le tableau 6 ci-

dessous.

Concernant le 3°™ et le 4°™ choix relatifs a la sensibilité des deux paramétres “m’ et
“OCR”, la valeur initiale du module sécant reste inchangée. Cependant, le paramétre “m”
a eu des valeurs arbitraires de 0.3, 0.5, 0.70 quand le ratio “OCR” a tenu les valeurs de
1,1.50 ,2.50- (Gaudin., 2002). Par conséquent, les données d'entrées correspondantes
sont également indiquées dans les tableaux (3.5), (3.6), (3.7) et (3.8). Il est reporté que les
données numériques identifiées par un astérisque (*) sont extraites de l'article publié par
Sheil et al, (2016). Dans ce qui suit, seuls les résultats se rapportant a la derniére phase

sont présenteés.

Tableau 3.4- caractéristique du sol fixe de sable de Fontainebleau

Y (KN / m®) Ysat (KN / m®) C (kPa) () Ye)

16.00 19.85 0 39,4 16.70

Tableau 3.5- Données d'entrée E..¢/ - Choix n ° 01

Eeo’ (MPa) Edl (MPa) E' (MPa) m OCR Vo
45 *
54

18+ 18+ 0.50 1 0.20
72
90
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Tableau 3.6 - Les données d'entrée pour - Choix E.*/ n ° 02

Facteur 0.50 1 1.50 2
EL (MPa) 9 18 27 36
ref ref
E,, =2E, (MPa) 18 * 36 54 72
ref ref
E,, =3E;, (MPa) 27 54 81 108
ref ref
E,, =4Es, (MPa) 36 72 108 144
m 0.50
OCR 1
Vur 0.20

Tableau 3.7 - Les données d'entrée pour le pouvoir “m” - Choix n ° 03

Er (MPa) El) (MPa) EL (MPa) m OCR Vour v
0.30

18 * 18 * 45+ 0.50 1 0.20
0.70

Tableau 3.8- Contribution Les données pour “OCR” - Choix n ° 04

ELS (MPa)  EJS (MPa)  EIYS (MPa) OCR m V oV

18 * 18 * 45 * 1,1.25,0.50,5 0.50 0.20

3.6.3 Interprétation et commentaires

Les résultats obtenus a partir des différentes simulations comme le montrent les figures

(3.11) au (3.13) ci-dessous, suggeéerent la principale conclusion suivante:
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Figure 3.11- Analyse de linfluence du module de déchargement et de rechargement Eysur les moments de
flexion (a) et les déplacements (b)— Modéle de comportement de sol HSM.
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Figure 3.12- Analyse de l'influence du ratiopport de surconsolidation “OCR” sur les moments de flexion (a) et les
déplacements (b) - Modele de comportement de sol HSM avec E,,= 45MPa
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Figure 3.13- Analyse de linfluence du facteur de puissance "m" sur les moments de flexion (a) et les
déplacements (b) - Modéle de comportement de sol HSM avec E,,= 45MPa

3.6.3.1 Analyse de l'influence du paramétre E,,

Comparés avec les résultats expérimentaux, les résultats calculés relatifs aux moments de
flexion et des déplacements latéraux diminuent inversement avec l'augmentation
excessive des valeurs du parametre E,,, de 45 MPa a 90 MPa - Figure (3.11). Les
moments de flexion diminuent Iégerement dans une marge comprise entre -2% et -1%
lorsque les déplacements horizontaux diminuent plus ou moins dans une marge comprise
entre -10% et 7% Ainsi, la valeur minimale E,,,, = 45 MPa a produit des résultats en bonne
cohérence avec ceux expérimentaux, celle-ci fait 4.50 fois le module de Young initial du
sol (Esq =10 MPa) pris en compte dans les calculs avec le modéle MC. Il ressort des
autres simulations effectuées que les résultats calculés augmentent inversement avec la
dimunition de la valeur affectée au module de déchargement et de rechargementE,,..
Nanmoins, la surface des tassements maximale se distingue moins affectée par
'augmentation de ce paramétre E,,- Figure (3.14). Il y’a lieu de retenir que la variation du
parametre E,,. contrlée par les parametres de cisaillement c et ¢, affecte directement et

certainement le comportement du mur de soutenement.

3.6.3.2 Analyse de lI'influence du parameétre de rapport OCR

Il est clairement observé dans la figure (2.12) que linfluence du paramétre “OCR” est

importante et remarquable. Les résultats calculés diminuent avec des marges supérieures
a celles observées pour les deux autres parameétres Eggf et E,,.. Par conséquent, les

résultats des moments de flexion et des déplacements latéraux diminution dans des
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marges respectivement données de -2% -1% et -15% a 7%. La transition de I'état
normalement consolidé aux états de sur consolidation caractérisée par la variation du ratio
“OCR” de 1 a 5, explique l'effet de I'état de plasticit¢ du sol autour de I'écran de
souténement. Par conséquent, la surface des tassements maximaux induits par les
déplacements de la paroi dans la partie supérieure se distingue influée par la valeur la
plus élevée du ratio “OCR” - Figure (3.15).

2.6.3.3 Analyse de l'influence du parametre de puissance m

Différent aux deux autres paramétres EL¢, E,, et le ratio “OCR”, le paramétre “m” se
distingue comme facteur le plus influant sur les résultats calculés. En effet, les moments
de flexion augmentent dans une marge comprise entre -2% et 0,20%, tandis que les
déplacements latéraux augmentent également dans une marge entre -11% et -2%. C’est a
dire, les résultats calculés augmentent proportionnellement avec l'augmentation de la
valeur de “m” de 0.30 a 0.50 et 0.70. En raison des valeurs similaires, les profils sont
légerement superposés en particulier pour les moments de flexion mais pour les

déplacements latéraux sont tout a fait dispersés- Figure (3.13).

3.6.3.4 Analyse de l'influence du paramétre E.o/

Les observations sur les figures (3.16) et (3.17) montrent clairement I'effet important du
module sécant EL¢/ sur les mouvements du mur de souténement. La variation croissante

de ce parameétre donne des résultats décroissants. Par conséquent, les moments de
flexion diminuent Iégérement dans une marge entre 0,20% et 3% par rapport a ceux

expérimentale lorsque la diminution des déplacements latéraux dans une marge entre 1%
17%. Leffet d Fus’ avec E™ = BT est bien ob L Fu _ g

et 0. L'effet du rapport = Tef avec E, ., = est bien observé. La quantité ref = a

50 50

donné des résultats en bonne cohérence avec ceux expérimentaux, contrairement a la
Eref Eref

guantité o z7 = 2 qui a donné des résultats sousestimes. D'autre part, la quantité Eref

50 50

4 surestime légerement les résultats calculés. En effet, on distingue que le paramétre

Eref est purement un parameétre de cisaillement du modéle HSM et que la quantité

ref
Eref—S recommandée par Brinkgreve (2012) reste efficiente pour décrire le
50

comportement du mur en interaction avec le sol support.
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3.7 Conclusion

Il ressort de cette étude paramétrique et comparative, les conclusions suivantes:

e Pour chaque étape d'excavation, une trés bonne cohérence a été trouvée entre les
valeurs calculées et les valeurs expérimentales, Cette observation est valable pour le
comportement de I'écran de souténement, des déplacements latéraux et des moments
de flexion. Cependant, on enregistre une légere surestimation dans les hauteurs
d'excavation maximales en comparaison avec les résultats expérimentaux.

e Au sujet des méthodes utilisées pour l'estimation de la hauteur d'excavation
expérimentale, les résultats obtenus sont en bon accord avec les résultats
expérimentaux. Cependant, on observe que les résultats relatifs aux moments de
flexion sont sousestimés dans les quatre premieres étapes et surestimés a partir de la
eme étape. On constate qu’une sousestimation dans les déplacements horizontaux, est
€galement obtenue pour toutes les étapes.

e La méthode des éléments finis en utilisant les modéles MC et HSM avec une cohésion
nulle (c=0), a apparu plus puissante et elle a produit des résultats en bonne cohérence
avec ceux obtenus expérimentalement en particulier pour les quatre premieres étapes.
En méme temps, la méthode de coefficient de réaction combinée avec l'approche de
Chadeisson et la théorie de Rankine ont satisfait des résultats similaires et cohérents,
mais dans le cas d’'une cohésion non nulle soit c=2.60kPa. Malheureusement, il n'ya
pas d’explication de ce paradoxe apparu entre les deux méthodes.

e Les résultats obtenus sont en bonne cohérence avec celles obtenus par YAP et al,
(2012). En effet, les résultats comparatifs montrent qu'en termes de distribution et de
l'intensité de la pression des terres actives, la théorie de Rankine a conduit aux
résultats approximativement cohérents avec ceux analysés par Plaxis et de plus, elle se
présente plus compatible avec la méthode des éléments parmi toutes les théories.

e Les déplacements latéraux obtenus en utilisant le modéle linéairement élastigue MC ne
sont pas réalistes car la rigidité est prise constante, tandis que ceux obtenus par le
modeéle du sol non linéaire avec écrouissage (HSM) sont plus réalistes. Par
conséquent, le modele HSM peut présenter avec efficience les résultats si les valeurs

correctes des parametres requis sont soigneusement choisis. Bien entendu, le module
de déchargement et rechargement E,., le module sécant E[Y/, le ratio de

surconsolidation “OCR” et le facteur de puissance “m” sont éaglement concernés.
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CHAPITRE IV Analyse du comportement des murs
de souténement de type ** Cantilever ”

4.1 Introduction

Ce chapitre est composé de deux parties. Dans la premiéere, on présente les résultats de
simulations numériques portant sur ["Estimation du comportement d'un mur de
souténement rigide de “Cantilever” dont la semelle est ancrée dans un sol argileux de la
région de Tébessa a I'Est de I'Algérie. L'objectif visé de cette investigation est d’aboutir
par analyse numeérique a la validation du modéle de sol le plus approprié et le plus
représentatif de son comportement réel en présence d’'un mur de souténement rigide. Le
mur est dimensionné suivant les recommandations usuelles relatives a la conception des
murs rigides type cantilever- Mur73 Setra (1998). Trois modeles constitutifs du sol issus
des travaux de Rouilli (2014) sont utilisés pour modéliser le sol de fondation a savoir : Le
modéle de Mohr Coulomb MC, le modéle de sol avec écrouissage (Hardening Soil Model
HSM) et le modéle pour les sols mous (Soft Soil model SSM). Le sol soutenu est modélisé
par le modéle MC. Le modele numérique utilisé dans cette étude tient en compte la classe
de résistance du béton constituant les éléments structuraux, la variation de l'inclinaison du
sol adjacent supportant le sol soutenu, la variation de l'inclinaison du remblai en surcharge
et la longueur de sa distance étendue par rapport a |"ecran vertical du mur de
soutenement. Les résultats obtenus par le logiciel Plaxis se focalisent sur I'analyse des
maillages déformés, des contraintes et des déformations autour de cet ouvrage
géotechnique. En conséquence, le modele de sol le plus approprié et le plus représentatif
de son comportement réel en présence du mur de soutenement rigide est validé et
discuté.

Dans la deuxiéme partie, on présente les résultats de simulations numériques portant sur
I"estimation du comportement de ce type de murs de soutenement en tenant compte
d’'une liste élargie a d’autres facteurs influant. Additivement a ceux sus- mentionnés dans
la premiére partie, la liste des facteurs regroupe aussi la variation de la hauteur du voile, la
variation de la rigidité des éléments structuraux, la variation de la distance d’emplacement
du voile par rapport a la semelle, la variation des types des sols de fondation et des sols
soutenus, les effets de la couche de forme incluse sous la semelle et les effets des phases
d’exécution du remblaiement derriere le voile...etc. Le principal objectif visé de cette
investigation est d’aboutir a I'évaluation des pressions latérales derriére le voile par
analyse des régressions linéaire et polynomiale disponibles dans Microsoft Excel. En effet,
une centaine de modéles de murs sont configurés et analysés. Les deux modeles MC et le

modele HSM sont utilisés pour modéliser simultanément les sols de fondation quand les
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sols soutenus sont modélisés par le modele MC dans toutes les simulations réalisées. Les
résultats obtenus par le logiciel Plaxis se focalisent sur l'analyse des chemins de
contraintes dans le sol de fondationl, les tassements de surfaces dans les sols de
fondationl, les tassements de surfaces dans le sol soutenul et les profils des pressions
des terres latérales subséquemment produits de tous les types de sols simulés. En
conséquence, I'étude paramétriqgue a abouti & mettre en propositions de deux approches
simples pour estimer davantage les pressions des terres latérales derriere le mur suivant

les conditions sus- évoqueées.

4.2 Evaluation de I'apport des modeéles avancés dans la justification des ouvrages
de souténement

Le domaine des souténements comprend une grande diversité d'ouvrages, de matériaux,
de technologies possibles. Il se caractérise par des méthodes de calcul et de
dimensionnement différents selon le type d’ouvrage : murs poids, gabions, murs en béton
armé, massifs en remblai renforcé, rideaux et parois...etc. Pratiquement, les murs en
béton armé de type cantilever en T renversée et en L comme deux familles des ouvrages
de soutenement présentent un caractere d’'usage multiple plus qu'aux d’autres familles
pour des raisons de simplicité de constructions et de moindres colts. Les acteurs
intéressés par ce type d’ouvrages proposent de différents modeles de calculs et des
méthodes de justification que se soit par les méthodes classiques, la méthode des
éléments finis ou la méthode des différences finis. Cependant aucune méthode n’a
prouvée sa dominance par cause de diversité des hypothéses et des conditions
d’application requises. Nombreux sont les critéres a mettre en ceuvre qui sont dépendants
notamment de la rhéologie des matériaux composants les éléments structuraux et les
remblais en amont et les sols de fondation supportant I'ouvrage. Dans cette partie, nous
nous sommes intéressés a l'analyse et I”"Estimation du comportement d’'un mur de
souténement rigide en forme de T renversé dont la semelle est ancrée dans le sol de
fondation sol argileux dans la région de Tébessa. Les éléments structuraux du mur
consistent en un voile vertical sans contreforts, encastré dans une semelle dont leurs
dimensions géométriques dépendent de la hauteur libre de Ce voile Mur73 Setra (1998).
Du point de vue de stabilité, la fondation composée d’un talon, d’'un patin et la base du
voile, doit assurer et prévenir contre tout éventuel glissement ou renversement du mur. En
option, une béche pourra étre installée sous la base de la fondation pour s’assurer mieux
contre le glissement. Le voile devra étre rigide a la base et libre en téte. La résistance du
béton constituant les éléments structuraux, la variation du talus du terrain naturel et

adjacent recevant le massif en remblai, la variation de l'inclinaison du sol en remblai et de
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sa distance étendue par rapport a I”ecran vertical du mur de soutenement forment eux
mémes des parametres ciblés dans la présente analyse. Particulierement, la distance
étendue du remblai est dimensionnée en fonction de la longueur du talon en considérant
cette partie de semelle comme I'élément structurant le plus affecté par le chargement du
sol d’'une part et d’autre part, il demeure soumis au comportement non contrélé du sol le
supportant. L'inclinaison du sol en téte de I'écran est fonction de la hauteur du remblai. Du
point de vue de I'effet d’interaction sol/ structure, I'analyse de déformations de la masse du
sol avant la rupture notamment le sol support est aussi ciblée. Pour se faire, Trois
modéles constitutifs du sol sont utilisés pour modéliser le sol a savoir: Mohr Coulomb MC,
le modéle de sol avec écrouissage (Hardening Soil) HSM et Soft Soil Model SSM). Il y'a
lieu de souligner que les paramétres géotechniques du sol support sont inspirés des
travaux de Rouilli (2014). En déformations planes, les résultats issus des différentes
simulations réalisées par le logiciel Plaxis se focalisent principalement sur I'analyse des
contraintes et déformations autour de cet ouvrage géotechnique, comparés entre eux-

mémes seront confrontés a d’autres résultats expérimentaux- Rouilli (2014).

4.2.1 Revue sur les travaux de Rouilli

Visant a aboutir a un modele de sol le plus approprié pour représenter réellement son
comportement Rouilli réf a procédé aux essais triaxiaux réalisés sur des échantillons
intacts d’un sol qualifié argileux et se trouvant dans la wilaya de Tébessa. Ces essais sont
de types consolidés non drainé avec mesure de la pression interstitielle. Chaque essai
comporte le cisaillement d’au moins trois éprouvettes préparées, saturées et soumises a
des conditions de consolidations différentes. Trois séries d'essais ont été realisé et
chaque série d’essai correspond a des échantillons de sol provenant du méme sondage.
En conséquence, trois courbes typiques (Déformations * €”, déviateur de contraintes q)
ont été élaboré. En deuxieme phase, il a procédé a une modélisation numérique de ces
essais en se basant sur l'utilisation de trois modéles constitutives de sol implantés dans le
code de calcul des éléments finis Plaxis a savoir: Modéle de Mohr-Coulomb MC, modéle
avec écrouissage HSM et le modéle soft Soil SSM souvent conseillé pour les sols mous-
Brinkgreve (2012). Les résultats issus de cette analyse numérique lui ont permis de
conclure que le modele SSM est le plus précis pour un niveau de déformations inférieures
a 2%, cependant le modele MC sous-estime les déformations quand le modéle HSM
conduit a une surestimation des déformations. Les paramétres géotechniques du sol

utilisés et propres pour chaque modele sont présentés dans le tableau (4.3) ci-apres.
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4.2.2 Géométrie du mur de souténement

Le probleme étudié considére un mur de soutenement rigide de type cantilever en forme
de T renversé. Il permet de soutenir un massif de sol mis en remblai derriére le mur
constitué d’un matériau sableux. En fait, on a affaire a un massif de sol pulvérulent du
moment que toutes les théories ont été élaborées pour ce type de sol. Les éléments
structuraux du mur consistent en un écran vertical encastré dans une semelle ancrée dans
un sol argileux a une profondeur de 1m. Les dimensions géomeétriques son calculées
suivant les recommandations usuelles- Mur73 Setra (1998), Braja (2014). L'écran fait 5m
de hauteur et une épaisseur moyenne de 0.35m avec un fruit de 15%. La largeur et
I'épaisseur de la semelle choisies en fonction de la hauteur du voile valent respectivement
4m et 0.50m- Figure (4.1). Nous soulignons que le talon de la semelle mesure 3m dans le
modele numérique. Le béton utilisé se caractérise par des classes de résistances
différentes et un module d’élasticité aussi pris variable. Pour le voile, on admet un module
de déformations instantanées quand pour la semelle le choix a été orienté vers les
déformations différées- Legrand (2009). Le tableau (4.2) ci-apres résume les propriétés
du béton usé. Le massif en remblai selon le cas d’'une plate forme horizontale et d’'un talus
fini ayant I'angle B avec I'horizontal. Le talus naturel limitant le massif en remblai forme un

angle 8 ayant pour valeurs de 30°,45° et 60°.

4.2.2.1 Conception du modele numérique et procédures du calcul

Les dimensions géométriques du modele numérique dans la direction “ X ” comprennent
les frontiéres latérales a 'amont du mur fixées a 3 fois la hauteur du mur et les frontieres

latérales a l'aval fixées a 6 fois cette hauteur. Dans la direction “ y ”, les frontiéres
inférieures au voile sont fixées a 2 fois la hauteur du mur, ce qui permet d’éliminer 'effet
des frontieres du modéle sur les résultats de calcul. Le voile et la semelle sont modélisés
par les éléments « poutres ». Le massif en remblai est modélisé par le modele de Mohr-
Coulomb dans toutes les étapes des calculs cependant le sol limitant le massif en remblai
et supportant la semelle est modélisé séparément par le modele MC, le modele avec
écrouissage HSM et le modele des sols mous SSM. Le modéle numérique a été établi en
déformations planes avec des éléments finis triangulaires a 15 nceuds, en adoptant un
maillage moyen raffiné au voisinage du mur. Pour I'ensemble des calculs, le coefficient
réducteur d’interaction sol- structure Ri,r €st pris égal 0.67. Les analyses numériques
présentées dans cet article comptent trois cas pour évaluer les contraintes et les
déformations appliquées au sol support en un point A. Ce point est choisi arbitrairement

sous l'arréte de la semelle en aval. Dans le premier cas la surface supérieure du remblai

93



est supposée horizontale avec un angle =0 et un angle du talus 0 pris variable. Le
deuxiéme cas traite I'effet de la variation de I'angle  en fonction de la hauteur du remblai
avec un angle 6=45°. La hauteur du remblai au dela du sommet de I'écran prend les
valeurs h,=1m, 1.50m et 2m. Le troisieme cas est consacré pour étudier l'effet de la
longueur de la pente du massif en remblai pour des angles 3 et 6 variables, cette longueur
notée L, prend les valeurs 1.5B;, 2B; et 2.5B; avec B; désigne la longueur du talon de la

semelle- Figure 1. En conséquence, deux séries de calculs sont réalisées :

Calcul 1: Les phases de construction de I'ouvrage sont simulées par un calcul plastique.
Selon le cas, La hauteur du remblai est divisée en phases de 1m pour simuler le
remblaiement derriére le mur. Le nombre des phases varient alors de 6 a 8. En premier
lieu, le mur de soutéenement et la premiére couche de remblai sont activés pour simuler la
premiere phase. Pour le reste des phases, les couches de remblai sont successivement
activées. La derniere phase est simulée par un calcul de coefficient de sécurité (Phi-c

réduction).

Calcul 2 : La construction de I'ouvrage est simulée par trois phases successives avec une
analyse de consolidation d'une durée de 3 jours, un calcul plastique et un calcul de
coefficient de sécurité (Phi-c réduction). Pour les trois phases, le mur et le massif du sol

en remblai sans divisions, sont activés.

il

00 1 15.00:

107

|;.'

Figure 4.1- Dimensions géométriques du mur de Figure 4.2- Dimensions géométriques du modéle
souténement en éléments finis

4.2.2.2 Propriétés des éléments structuraux

Par classe de résistance du béton, les propriétés des éléments structuraux utilisés dans

les calculs sont résumées dans le tableau (4.2) ci-aprés.
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4.2.2.3 Propriétés du sol

Deux types de sols sont utilisés pour lancer les calculs. Les mémes propriétés illustrées

dans le tableau (4.3) sont utilisées pour modéliser le sol supportant la semelle et

constituant le talus naturel. Le massif en remblai est modélisé par le modele de

comportement de Mohr Coulomb “ MC " ayant les parametres énoncés dans le méme

tableau sus indiqué.

Tableau 4.1- Propriétés du massif en remblai (Sol soutenu)

3 3 o °
‘- (KN/m3) Y (KN/m3) Eref cref(kN/mz) o(°) vE)
17 20 4.0E+4 1 32 2 0.67
TABLEAU 4.2- Propriétés du béton constituant le voile et la semelle
Classe de Classe de
résistance C20/25 C25/30 C30/37 C35/45 C40/50 C45/55 résistance
du béton du béton
E (MPa) 29859 32164 34180 35982 37619 39126
Voile EA (kN/m) | 5.23E+07 | 5.63E+07 | 5.98E+07 | 6.30E+07 | 6.58E+07 | 6.58E+07
El
kN.m?/m) 5.33E+05 | 5.75E+05 | 6.11E+05 | 6.43+05 6.72E+05 | 6.99E+05
E (MPa) 37188 40059 42569 44814 46853 48729
Semelle EA (kN/m) | 8.37E+07 | 9.01E+07 | 9.58E+07 | 1.01E+07 | 1.05E+07 | 1.10E+07
El 1.74E+06 1.88E+06 2.0E+06 2.10E+06 2.20E+06 2.28E+06
(KN.m2/m)
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Tableau 4.3- Propriétés géotechniques du sol de fondation 1- Rouilli (2014)

MC HSM SSM
Type | Unités Drainé Type Unités Drainé | Type Unités Drainé
yunsa 3
kN/m 16.50 Yh kN/m3 16.50 Yh kN/ms3 16.50
t
Vo | KN/ME 1 19.40 Vo kN/m3 19.40 | Y, | kN/m3 19.40
K | mfjour | 8105 | kx mjour | 84105 | K | mjour | 8*10-5
ky mfjour | 8+10-5 ky m/jour 8*10-5 ky [m/fjour] | 8*10-5
ref
E KN/m?2 2500 Eso kN/m? 2344 A kN/m2 0.0061
KN/m? ref k
ot N/m 42 Eoed kN/m?2 3739 kN/m2 | 0.003927
° ref
¢ [ ] 3.2 E,, kN/m2 | 7176 ¢ [] 32
o power
v [ ] 1 (m) [] 0.5 v [°] 1
v [-] 0.33 Cret [] 0.5 Vo [°] 0.2
[0) kN/m2 3.2 Ne kN/m2 0.944
y [°] 1 M | kN/m2 05
Vo ] 0.2 C. [] 0.217
C | knm2 | 0.007
Cinit [] 0.55
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Tableau 4.4- Modéles des murs de souténements utilisés dans les simulations
1- Influence de I'angle d’inclinaison du sol naturel, la classe de résistance du béton sous effets des modeles de comportement des sols

Classe de Modéle du H hvoile Et Eb Es Combinaison des
la résistance mur de X (m) (m) b (m) (m) m) (m) Sol soutenu Sol de fondation modeéles de
du béton souténement comportement des sols
B=0 MDS1-1
0=30° C30/37
A=90° MDS1-2
C20/25 MbcRs
MDS2-2
C25/30 MDS3-1
MDS3-2
MDS4-1 1* MDS...-X
B=0 C30/37 MDS4-2
0=45° MDS4-3 1b/4 | 5.50 5.00 | 4.00 [ 0.20 | 0.50 | 0.50 | Solsoutenu1 Sol de fondation 1 5*
—0N° _ *
A=90 C35/45 MDS5-1 11
MDS5-2
C40/50 MDS6-1
MDS6-2 (-1) :MC/ MC
C45/55 D e .
MDS7-2 (-2) :MC/HSM
eB=6%- cs0/a MDS8-1 (-3) : MC/SSM
=60° 7
A=90° MDS8-2
Avec:

MDS n°-X: Modéles du mur de souténement n°., simulé avec la combinaison “x”

MDS1-1: Modéles du mur de souténement n°1 simulé avec la combinaison “1” MC/ MC
MDS1-2: Modéles du mur de souténement n°1 simulé avec la combinaison “2” MC/HSM
MDS4-3: Modéles du mur de souténement n°3 simulé avec la combinaison “3” MC/SSM

1*: Voir le tableau (4.7)
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Tableau 4.5- Modéles des murs de souténements utilisés dans les simulations

2- Influence de la variation de la hauteur du remblai en surcharge et la variation de sa longueur de pente sous effets des modéles de comportement
des sols MC, HSM et SSM

Classe N -
de la Modéle du H hvole b E, E, E Sol Sol de Comblxnalson des
résistance mur de X (m) (m) | (m) | (m) (m) (m) soutenu fondation modéles de
du béton souténement comportement des sols
0=45°, A=90° MPS30-1
B=15°12’ L,=1.58, DS
MDS30-3
h,=1m 6=45°, A=90° MDS31-2
B=11°77’ L,=2B,
MDS31-3
6=45°%, A=90° MDS32-2
$=9°16’ L,=2.5B;
MDS32-3
e=450 Azgoc MD333'1 MDS'X
B=22°07’ L,=1.58, MEEEae 1%
B Sese Sol Sol de U
G o - 1b/4 5.50 | 5.00 4 0.20 | 0.50 | 0.50 5*
0=45°, A=90 C30/37 MDS34-1 soutenul | fondationl
h,=1.50m B=17°35’ MDS34-2 11~
L=2B; MDS34-3 (-1): MC/ MC
0=45°, A=90° MDS35-1 (-2): MC/ HSM
B=13°60’ MDS35-2 (-3): MC/SSM
L,=2.5B; MDS35-3
0=45°, A=90°
B=28°40’ Lr=1.5Bt MDS36-2
h.=2m 0=45°, A=90°
r B=22°62’ Lr=1.5Bt DRI
0=45°, A=90°
MDS38-2

B=17°88’ Lr=2.5Bt
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4.2.3 Analyse des résultats et discussions

Les résultats issus des différentes simulations sont présentés sous formes de tableaux,
figures et graphes ci-apres afin d’analyser davantage I'influence des différents parametres

discutés ci-dessus.

4.2.3.1 Effet des modéles de comportement sur les résultats calculés

L’exploitation du tableau (4.6) et les deux figures (4.3) et (4.4) qui suivent nous a permis
de conclure ce qui suit :

1/- Comparé avec le modele MC, Le modele de comportement HSM a sous-estime les
déplacements totaux avec un taux de 26.70%. Le cas est pareil pour le modéle SSM
lorsqu’on lance des calculs avec moins de 50 itérations et au dela de ce seulil, il les a
surestimés avec des taux de 33.60% et 46.17% en comparaison respectivement avec les
modéles MC et HSM.

2/- Les résultats des déplacements totaux obtenus par le modéle HSM enregistrent des
écarts allant de 4% a 28.03%. Le modele MC enregistrent des écarts allant de 15.20% a
26.63%. En revanche, le modéle SSM conduit & des écarts assez éleves de 46.48% a
94.80% pour des calculs au-dela de 50 itérations.

3/- Les deux modéles MC et HSM décrivent qualitativement le comportement des deux
sols et traduisent I'effet d’interaction sol/structure. On constate qu’'une interaction s’est
produite entre les deux sols et la structure, cependant le modéle SSM a différemment
décrit leurs comportements. L’agrandissement de la figure 3(a) montre clairement que seul
le massif en remblai (sol soutenu) et la partie du sol de fondation située sous la semelle
qui ont marqué I'état de rupture. Le sol adjacent au massif en remblai semble moins
affecté par les déplacements induits du mur de souténement.

5/- Les lignes de glissement traduisant le chemin des déformations rencontre le voile a
une distance estimée a 60% de la hauteur du voile vertical et ils changent de directions
depuis l'arréte en aval de la semelle vers la surface supérieure du massif derriere le mur-
Figure 4. Ceci produit le 2°™ cas de surfaces de glissement pouvant étre réalisés dans un
sol mis derriere un mur en T renversé- Mur 73 Setra (1998), Braja (2014). Nous pouvons
dire que le modéle numérique proposé est correctement congu. La rupture a eu lieu avec
un taux de déformations de 27.63% et 45.22% respectivement pour les modéles HSM et
MC quand pour le modéle SSM, le taux de déformations est surélevé et non idéal pour un
calcul non contr6lé avec 100 itérations, néanmoins avec moins de 50 itérations, ce taux

est plus faible et il est de I'ordre de 19.06%.
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6/- Les contraintes appliquées par la semelle sur le sol support ne sont pas uniformes. On
constate que le tassement a eu lieu au niveau de l'arréte de la semelle en amont qui a
subi plus de chargement. En effet, le basculement du mur s’est réalisé vers l'avant de

'ouvrage- Figure 4.3 (a, b, c).

Tableau 4.6- Résultats numériques des déplacements totaux et coefficients de sécurité- Cal 1, 8=45°,
(Béton C30/37)

Modeles he Lo . Modele MC Modele HSM Modele SSM Nombre
desmurs | (m)| dot v | My | Uy | my | itérations
(m) (m)
MSDA4-2 0 0 0 0.335 | 1.322 | 0.242 | 1.440 | 0.135 | 1.365
MSD30-2 15B; | 12.53 | 0.353 | 1.111 | 0.255 | 1.195 | 0.126 1.366
<=50
MSD31-2 1 2B, 9.46 | 0.347 | 1.134 | 0.247 | 1.189 | 0.167 1.349
Calcull | MSD33-2 2.5B, | 7.59 | 0.339 | 1.138 | 0.246 | 1.165 | 0.157 1.300
MSD34-2 1.5B; | 23.96 | 0.487 | 1.116 | 0.362 | 1.247 | 74.79 1.400
MSD35-2 2 2B; | 18.43 | 0.444 | 1.128 | 0.326 | 1.225 6.58 1.433 100
MSD36-2 2.5B; | 14.93 | 0.413 | 1.117 | 0.313 | 1.254 3.89 1.491
MSDA4-2 0 0 0.281 | 1.173 | 0.208 | 1.396 | 0.560 1.246
Calcul2 <=50
MSD38-2 2.5B; | 14.93 | 0.383 | 1.089 | 0.289 | 1.214 | 0.330 1.160
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Figu re 4.3- Maillages déformées des modéles numériques sous effets des modéles de comportement du sol

de fondation - Cal 1, (Béton C30/37) avec échelle réelle, Cal 1. (Béton C30/37)
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Figure 4.4- Distribution des déformations de cisaillement équivalentes sous effets des modeles de
comportement du sol de fondation - Cal 1, (Béton C30/37)

4.2.3.2 Effet des modéles de comportement, des classes de résistance du béton et
I'angle @sur I’évolution du coefficient de sécurité Mg¢

1/- Pour la méme classe de la résistance du béton C30/37, les deux modéles MC et HSM
ont réalisé des coefficients de sécurité acceptables de 1.32 et 1.57 respectivement pour
des valeurs de déplacements totaux et qui valent respectivement 0.345m et 0.262m. Le
modéle SSM suivant un calcul automatique (100 itérations) a réalisé des coefficients de
sécurité plus grands avec des déplacements aussi plus grands et non idéaux (Soit un
coefficient de 1.73 réalise un déplacement non réel et non idéal de 19.50m), néanmoins
avec la réduction du nombre d'itérations de 100 a 30 points, les calculs donnent des
déplacements moins élevés et raisonnables. A titre indicatif, il est réalisé un déplacement

de 0.135m avec un coefficient de sécurité de 1.365- Figure (4.5).

2/- La classe de résistance du béton n’influe que lIégerement sur le coefficient de sécurité,
néanmoins le type du modele de comportement semble influant sur I'évolution de ce

coefficient- Figure (4.6).

3/- Lorsque I'angle 6=45°, il est réalisé un coefficient de sécurité le plus grand et quand
6=30°, on constate une régression des résultats calculés qui produit un coefficient de
sécurité maximal moyen. En revanche, lorsque 6=60°, il est réalisé un coefficient maximal

plus faible- Figure (4.7).

4/- Les deux modeles MC et HSM décrivent quantitativement et qualitativement les
tassements différentiels au voisinage du patin et du talon de la semelle. Par ailleurs on
constate des tassements négatifs dans le sol de fondation au niveau de I'arréte gauche de
la semelle, cependant les tassements sont positifs (sol expans€) au niveau de l'arréte
droite et en aval du mur- Figure (4.8). A l'inverse, le modéle SSM décrit seulement des

tassements négatifs profonds sous la semelle qui s’étendent en amont et en aval. En
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effet, le modeéle SSM a décrit mal les tassements différentiels dus au basculement de la

semelle en aval du mur- Figures (4.3) c.

Déplacement horizontal (m)
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140
44 ——MSD2-1, C20/25
" ——MSD3-1, C25/30
T 180 2 0| ——MSD4-1,C3037
: ' ‘E' ——MSD35-1, C35/45
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Figure 4.5- Evolution du coefficient de sécurité vis-a- Figure 4.6- Evolution du coefficient de sécurité vis-a-vis
vis les modéles de comportement, B=0 et 6=45- Cal la classe de la résistance du béton des éléments

1(100 itérations), (Béton C30/37) structuraux, p=0 et 6=45- Cal 1
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Figure 4.7- Evolution du coefficient de sécurité avec
la variation de l'angle d'inclinaison du sol support
adjacent et les modéles de comportement du sol de

fondation- Cal 1 (100 itérations), (Béton C30/37) béton (C30/37)

Figure 4.8- Effet des modéles de comportement du sol de
fondation du mur de souténement- X=1b/4, P,=-8,31m,

4.2.3.3 Effet de la hauteur du remblai et la longueur de la pente sur le chemin

des contraintes

L’analyse des résultats illustrés par les figures (4.9) et (4.10) fait ressortir ce qui suit:

1/- On constate que les courbes correspondantes aux modeles MC et HSM s'intégrent

aisément dans le fuseau expérimental pour les deux cas de calculs (1 et 2). Cependant les

courbes correspondantes au modele SSM ne s’inserent que dans un domaine de
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déformations de 0.50% et de l'autre c6t€, cette courbe se rapproche et va aborder la limite

supérieure du fuseau expérimental sans étre insérée - (Calcul 1 et 2).

2/- La non-linéarit¢ du modéle de sol HSM est correctement décrite. Ainsi, les
déformations se produisent proportionnellement avec l'augmentation de la contrainte

déviatorique.

3/- La linéarité du modele MC est évidemment décrite dans toutes les courbes ayant un
lien. Les déformations axiales augmentent proportionnellement avec l'augmentation de la
contrainte déviatorique dans un domaine inférieur a 3,5%. Ensuite, cette contrainte
déviatorique atteint 80KN/m2 dans un domaine allant de 3,50% a 5,20%. Au-dela de ce
seuil, les contraintes diminuent inversement avec l'accroissement des déformations

axiales croissantes.

4/- Pour les deux modeles MC et HSM, on constate une reproduction des profils pour la
méme longueur de pente et aucune dispersion entre les courbes résultantes n'a été
remarquée. Nous distinguons que la variation de linclinaison du remblai et sa distance

prolongée par rapport au voile n’influe pas sur le chemin des contraintes.

5/- Pour un domaine de déformation inférieur a 0.50%, la non-linéarité du modele SSM a
été correctement décrite. Au-dela de ce seuil, la contrainte déviatorique suit des
trajectoires linéaires. On peut voir que les contraintes se manifestent par une
augmentation accélérée puis une période de stabilisation et finalement une phase de

régression pour les trois longueurs de pente.

——Fuseau expérimental - = -Courbemoyenne —— Fuseau Expérimental = = = Courbe moyenne

——M8D33-1,hr=1.50m,Lr=1.3Bt MC ~——MSD34-1,hr=1.50m,Lr=2Bt MC e MSD-1 ht=l1s, MC MSD4-2 he=lm, HSM

——MS5D33-2,hr=1.50m,Lr=1.5Bt HSM ——M5D34-2,hr=1.50m,Lr=2Bt HSM e MST)-3, =011, SSM e MSD35-1, k=150, Lr=2.5Bt MC
M5D32-3,hr=1.30m,Lr=1.3Bt, 55M ——MSD34-3,hir=1.50m,Lr=2Bt,55M e MSD35-2, =150, Lr=2.5Bt HSM == SSM-ht=2111; 2.5Bt
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Figure 4.9- Influence de la hauteur du remblai et la Figure 4.10- Influence des modeles de comportement
longueur de sa pente sur le chemin des contraintes- du sol de fondation sur le chemin des contraintes- Cal 2,
Cal 1, (Béton C30/37) (Béton C30/37)
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4.2.4 Analyse des résultats et discussions

L’'analyse des résultats obtenus de cette étude montre qu'il est difficile de choisir le
modele du comportement le plus représentatif du sol étudié. Certes, ce comportement est
lié étroitement a sa nature (sol mou) et aux déformations considérées aprés chargement.
Du point de vue d’investigation des effets des différents parametres discutés, on constate
gue le modéle HSM a produit des déplacements totaux moins élevés et raisonnables
comparés avec ceux réalisés par le modele MC. Néanmoins, le modele SSM a conduit
aux résultats incertains et parfois non raisonnables et non idéaux. Le comportement
apparait influé par les paramétres de la hauteur du remblai, de la longueur de sa pente
outre a l'effet de l'angle 6 pris égal a 45° bien observé. On souligne que les effets de
I'écrouissage sont exclus lorsque la méthode (Phi-c réduction) est choisie pour simuler les
modeles de sol avancés. En effet ces modéles vont se comporter comme le modele
standard du Mohr Coulomb- Brinkgreve (2012). C’est pourquoi les résultats issus des
deux modeles MC et HSM son rapprochés. Pratiquement, le modéle de Mohr-Coulomb est
considéré comme une approximation au premier ordre du comportement réel du sol.
Compte tenu de cette relation de comportement décelée entre les deux modeles, |l
convient de qualifier aussi le modéle HSM pour usage au premier ordre. Ensemble les
deux modeles ont décrit qualitativement le comportement réel du sol de fondation et ils se
présentent les plus représentatifs. Cependant, le modele SSM semble a l'instant non
représentatif du comportement réel du sol de fondation en présence du mur de

souténement.

En conclusion, nous pensons que la validation du modéle le plus approprié nécessite une

compagne d’investigations sur des ouvrages surveillés en vrai grandeur.

4.3 Modélisation et analyse du comportemnt des murs de type “Cantilever”
4.3.1 Géométrie du mur de souténement

Dans cette partie, I'étude paramétrique est élargie a I”"Estimation du comportement des
modeles de murs de soutenement rigide en forme de L, T renversé et L inversé dans les
cas d'absence et de présence du remblai en surcharge. Les éléments structuraux de
chague mur consistent en un voile vertical sans contreforts, encastré dans une semelle
dont leurs dimensions géomeétriques sont désignées dans la figure (4.11). La semelle est
pareillement considérée ancrée dans le sol de fondation sur une profondeur de 1m.
L’épaisseur du voile varie de 35cm a 90cm selon le modele du mur étudié quand
I'épaisseur de la semelle aussi varie de 35cm a 70cm- Tableau (4.9). Les longueurs du
talon et le patin (pied) du mur sont dépendantes de la distance de positionnement du voile
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par rapport a la semelle. En fait, cing distances ont été considérées depuis I'aréte gauche
de la semelle a savoir : X=0, X =1b/4, X =1b/2, X =3b/4 et X =1b avec b désigne la largeur
de la semelle prise fixe et égale a 4m pour toutes les simulations réalisées. La hauteur du
voile du mur est dimensionnée en fonction de la largeur de la semelle. On considére alors
trois hauteurs qui sont 1b, 1.20b et 1.40b. Le béton utilisé se caractérise par des classes
de résistances différentes et un module d’élasticité aussi pris variable. Pour le voile, on
admet un module de déformations instantanées quand pour la semelle le choix a été
orienté vers les déformations différées- Legrand (2009). En effet, les propriétés du béton
usé sont rapportées dans le tableau (4.9). Pour modéliser le sol soutenu, on compte
guatre types de sols notés successivement soll, sol2, sol3 et sol4. Cependant, le sol de
fondation compte trois types de sols relatés soll, sol2 et sol3- Tableau (4.7).

Comme il a été rapporté dans la 1% partie, la distance étendue du remblai est
dimensionnée en fonction de la longueur du talon en considérant cette partie de semelle
comme I'élément structurant le plus affecté par le chargement du sol d’'une part et d’autre
part il demeure soumis au comportement non contrdlé du sol le supportant. Le massif en
remblai selon le cas est d’'une plate forme horizontale et d’un talus fini ayant I'angle  sur
I'horizontal. Le talus naturel limitant le massif en remblai forme un angle ayant pour

valeurs de 30°, 45° et 60°.

Les différentes simulations réalisées avec les deux modeles constitutifs du sol de Mohr
Coulomb MC et le modéle de sol avec écrouissage (Hardening Soil) ont tenu compte des
effets de I'ensemble des facteurs pouvant influer le comportement des murs et qui sont
reportés dans l'introduction du présent chapitre. En déformations planes, les résultats
issus des différentes simulations réalisées par le logiciel Plaxis se focalisent
principalement sur I'analyse des contraintes horizontales et verticales prédites derriere les
modeles de murs de souténement étudiés agissant sur I'écran fictif passant par I'aréte
droite de la semelle. Les résultats numériques traduits en graphes sont analysés et
discutés. En conséquence deux solutions résultantes comparées avec les travaux de
Bang (1985) et Goh (1993) sont également proposées pour I'estimation des pressions de

terres latérales.

4.3.2 Conception du modele numérique et procédures du calcul

La méme conception du modele numérique et les mémes procédures de calcul relatées

dans la 1°® partie sont également utilisées dans les simulations présentées au cours de
cette partie. Néanmoins, on ajoute ici que les simulations analysant les effets de sols

soutenus et des sols de fondation ont été menées en deux étapes. En 1% lieu, les sols
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soutenus (Soll, sol2, sol3 et sol4) sont simultanément modélisés avec un seul type de sol
de fondation qui est le sol de fondationl et en ptme phase, les sols de fondation (Sol1,
Sol2, sol3) a leurs tour sont simultanément modélisés avec un seul type de sol soit le sol
soutenul- Tableaux (4.7) et (4.8). Pour tous des calculs, le coefficient réducteur
d’interaction sol- structure Riyer €St pris variable et ayant les valeurs de 0.20, 0.30, 0.50,
0.70 et 1. Chaque modele de mur est caractérisé par un identifiant dénommé par le terme
“ MDS N°-X ”. Le terme “ MDS ” désigne mur de souténement, le terme “ N° ” donne
I'ordre du mur qui est dépendant du nombre des cas de variations des facteurs influant le
comportement du mur quand la lettre “ X " précédée par un signe moins, identifie I'ordre
de la combinaison entre le sol soutenu et le sol de fondation en termes des modéles de

comportement utilisés pour modéliser chaque type de sol- Tableau (4.10).
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Figure 4.11- Dimensions géométriques du mur Figure 4.12- Dimensions géométriques du
de soutenement modele en éléments finis

4.3.2.1 Propriétés des éléments structuraux

Par classe de résistance du béton, les propriétés des éléments structuraux utilisés dans

les calculs sont résumées dans le tableau (4.9) ci-dessous.

4.3.2.2 Propriétés du sol et interfaces des couches

Dans le tableau (4.7) ci-dessous, on reporte les propriétés géotechniques des couches
des sols et des interfaces relatives aux quatre types de sols soutenus et les trois types de
sols de fondation considérés dans la présente étude paramétrique détaillées comme

suivant :
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Tahlggtead-Lombirifmaies sden AR GRBRRCEMICHES BUSeRENYs Shsrisrdedandation par

modeles de simulatio

N

Cola
TUTS

PPN
SOTTCTTIOS

Cal

Baat

A £
JUTS UC— TUTTOacroTT

Soll
unité Soll Sol2 Sol3 Sol4 (Argile d Sol2-(Argile Sol3
N rgllie de
Parametre (Sable) | (sable) | (sable) | (sable) | 0 graveleuse) | (Sable)
Tébessa)

Yunsat KN/m® | 17.00 | 17.00 17.00 16.50 16.50 17.00 17.00
Yeat KN/m® | 20.00 | 20.00 21.00 20.00 19,40 19.50 20.00
kx m/jour 1.00 0.50 0.50 1.00 8E-05 1.38E-07 1.00
ky m/jour 1.00 0.50 0.50 1.00 8E-05 1.38E-07 1.00

E,.ef KN/m? 4E+04 3E+04 1.2E+05 8E+04 2.5 E+03 3.06 E+03 8E+04
Cref KN/m* | 1.00 |1.00 1.00 1.00 42.00 30.00 2.00
) [°] 32.00 | 34.00 33.00 31.00 3.20 15 34.00
% [°] 2.00 4.00 3.00 1.00 1.00 0.00 0.00

v - 0.30 0.30 0.30 0.30 0.33 0.426 0,30
ref 2
Eg, KN/m 2.34E+03
Ezel; KN/m? 3.74 E+03
e
E;‘;f KN/m? 7.18E+0
power (m) [-] 0.50
v, -] 0.20
*
A KN/m? 6.10E-03
*
k KN/m? 3.93E-03

KNC KN/m2 9.44E-01
M kN/m? 0.50
C [] 2,17E-01
Cs kN/m2 7E-03
Cinit [] 0.55
Rinter [-] 0.20,0.50,0.70, 1 0.20, 0.50, 0.70, 1
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Modeéles de
. . 2 3 4 5 6 7 8 9 10 11
simulation
Soll | Sol2 | Sol3 | Sol4 | Soll | Sol2 | Sol3 | Sol4 Soll
Sols soutenus Soll (MC)
(MC) | (MC) | (MC) | (MC) | (MC) | (MC) | (MC) | (MC) (MC)
Sols de Sol2 Sol3 Soll
_ = Soll (MC) Soll (HSM)
fondation (MC) (MC) (SSM)
Tableau 4.9- Propriétés des éléments structuraux des murs de souténement
Classe de la résistance du béton C20/25 C25/30 C30/37 C35/45 C40/50 C45/55
Epaisseur
P , E (MPa) =
équ|va|ente (m) 2,99E+04 3,22E+04 3,42E+04 3,60E+04 3,76E+04 3,91E+04
ﬂ EA (kN/m) 5,23E+07 5,63E+07 | 5,98E+07 6,30E+07 | 6,58E+07 | 6,58E+07
0,35
El (kN.mZ/m) 5,33E+05 5,75E+05 | 6,11E+05 6,43+05 6,72E+05 | 6,99E+05
6,43 7,52
EA (KN/m)
5,97 E+07 E+07 6,84 E+07 7,20 E+07 E+07 7,83 E+07
0,40
, 8,58
El (kN.m*/m)
7,96 E+05 E+05 9,11 E+05 | 9,60 E+05 1 E+05 1,04 E+05
EA (kN/m) 7,46E+07 8,04E+07 | 8,55E+07 9,00E+07 | 9,40E+07 | 9,78E+07
. 0,50
Voile El (kN.m¥m) | 1,56E+06 | 1,68E+06 | 1,78E+06 | 1,87E+06 | 1,96E+06 | 2,01E+06
EA (kN/m) 8,96E+07 9,65E+07 | 1,03E+08 1,08E+08 | 1,13E+08 | 1,17E+08
0,60
El (kN.mzlm) 2,60E+06 2,89E+06 | 3,08E+06 3,24E+06 | 3,39E+06 | 3,52E+06
EA (kN/m) 1,05E+08 1,13E+08 | 1,20E+08 1,26E+08 1,32E+08 | 1,37E+08
0,70
El (kN.mzlm) 4,27E+06 4,60E+06 | 4,88E+06 5,14E+06 | 5,38E+06 | 5,59E+06
EA (kN/m) 1,34E+08 1,45E+08 | 1,54E+08 1,62E+08 1,69E+08 | 1,76E+08
0,90
El (kN.mzlm) 9,07E+06 9,77E+06 | 1,04E+07 1,09E+07 1,14E+07 | 1,19E+07
E (MPa) = 3,72E+04 4,01E+04 | 4,26E+04 4 48E+04 | 4,69E+04 | 4,87E+04
0,35 EA (kN/m) 5,86E+07 6,31E+07 | 6,70E+07 7,06E+07 | 7,38E+07 | 7,67E+07
El (kN.mzlm) 5,98E+05 6,44E+05 | 6,84E+05 7,21E+05 | 7,53E+05 | 7,83E+05
EA (kN/m) 8,37E+07 9,01E+07 | 9,58E+07 1,01E+07 1,05E+07 | 1,10E+07
0,50
Semelle El (kN.m2/m) 1,74E+06 1,88E+06 | 2,00E+06 2,10E+06 | 2,20E+06 | 2,28E+06
EA (kN/m) 1,17E+08 1,26E+08 | 1,34E+08 1,41E+08 1,48E+08 | 1,53E+08
0,70
El (kN.mzlm) 4,78E+06 5,15E+06 | 5,48E+06 5,76E+06 | 6,03E+06 | 6,27E+06
EA (kN/m) 1,51E+08 1,62E+08 | 1,72E+08 1,81E+08 1,90E+08 | 1,97E+08
0,90
El (kN.m2/m) 1,02E+07 1,10E+07 | 1,16E+07 1,23E+07 1,28E+07 | 1,33E+07
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Tableau 4.10- Modeéles des murs de souténements utilisés dans les simulations
3- Influence de la distance du positionnement du voile, variation de la hauteur du voile, rigidité de la semelle et effets des sols soutenus et sols de fondation sous effets
des modéles de comportement des sols MC et HSM

Classe de la N - .
résistance Modele‘du mur X H (m) Puoite b Et(m) Es Es Sols soutenus Sols de fondation Combinaison des modeles
du béton de souténement (m) (m) (m) (m) de comportement des sols

MDS9-1 0, 1b/4, 4 3.50 1*
MDS10-1 1b/2, 5 | 450 | 4 | 0.20 | 0.50 | 0.50 | Sol soutenu 1 1* MDS...-X
- 3b/4, 1b . . : *
D) >.50 >.00 Sol de fondation 1 1
MDS11-1 Sol soutenu 2 2%
MDS12-1 1b/4 5.50 | 5.00 4 0.20 | 0.50 | 0.50 | Sol soutenu 3 3* (-1): MCIMC
MDS13-1 Sol soutenu 4 4*
MDS9-2 0, 1b/4, 4 3.50 5*
MDS10-2 1b/2, 5 4.50 4 0.20 | 0.50 | 0.50 | Sol soutenu 1 5*
=0 - 3b/4, 1b . . . F
B MDS4-2 550 | 500 Sol de fondation 1 S (-2): MC/HSM
0=45° C30/37 MDS11-2 Sol soutenu 2 6*
A=90° MDS12-2 1b/4 5.50 | 5.00 4 0.20 | 0.50 | 0.50 | Sol soutenu 3 7*
MDS13-2 Sol soutenu 4 8*
MDS14-1 Sol de fondation 2 o*
1b/4 5.50 | 5.00 4 0.20 | 0.50 | 0.50 | Sol soutenu 1 - (-1): MC/MC
MDS15-1 Sol de fondation 3 10*
MDS14-2 0.20 0.50 | 0.30
MDS15-2 0.20 | 0.50 0.40
IDENE 2 1b/4 5.50 | 5.00 P T Sol soutenu 1 | Sol de fondation 1 1* (-2): MC/HSM
MDS17-2 0.20 | 0.50 0.60
MDS18-2 0.20 | 0.50 0.70
MDS19-2 0.20 | 0.50 0.90
Avec:
MDS n°...-X: Modele du mur de soutenement n° simulé avec la combinaison “x”
MDS1-1: Modéle du mur de soutenement n°1 simulé avec la combinaison “1” MC/ MC
MDS1-2: Modéle du mur de soutenement n°1 simulé avec la combinaison “2” MC/HSM
MDS4-3: Modéle du mur de soutenement n°3 simulé avec la combinaison “3” MC/SSM

1*: Modele N°1 de simulation du sol soutenul(MC)/sol de foundation1(MC) - Tableau (3.7)
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4- Influence de la rigidité du voile et de la semelle, angle d'inclinaison du voile en considérant les effets des sols soutenus et sol de fondationl sous effets des modéles

Tableau 4.11- Modeéles des murs de souténements utilisés dans les simulations

de comportement des sols MC et HSM

Classe de Modele du
la mur de X H Nvoile | b E; Ey, E. Sols Sols de Combinaison des modeéles
résistance . (m) (m) [ (m) | (m) (m) (m) soutenus fondation de comportement des sols
du béton | Soutenement
MDS20-2 0.30 | 0.30 | 0.30
0.40 | 0.40
MDS39-2 0.40 MDS...-X
=0° A=AE° MDS21-2 0.50 | 0.50 | 0.50
3_2:960:45 1b/4 | 550 | 5.00 | 4 Sol soutenu 1 fonsdoallt?oen Ll ﬂ
- MDS40-2 0.60 | 0.60 | 0.60
(-2): MC/HSM
MDS22-2 0.70 | 0.70 | 0.70
MDS23-2 0.90 | 0.90 | 0.90
[E=05 R MDS24-2
(A C30/37
3;2;’62;‘;,5° MDS25-2
—0°. 9=45° o MDS...-X
B;\—8’4°§6’ MDS26-2 Sol soutenu 1 o
1b/4 | 550 | 500 | 4 | 020 | 0.50 | 0,50 | SOisoutenu2 | Solde ﬂ
B=0°, 8=45° Sol soutenu 3 | fondation 1 7*
7_\—8,3"16’ DS Sol soutenu 4 g
~ (-2): MC/HSM
B:‘_’;’ﬁ:‘;?" MDS28-2
3;9;9223,5" MDS29-2
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4.3.3 Analyse du comportement du sol de fondation sous les effets des
différentsFacteurs

4.3.3.1 Influence de la variation de la hauteur de I'’écran vertical

Dans ce qui suit, 'analyse des effets du changement de la hauteur du voile du mur de
souténement étudié comprend la présentation des profils des chemins de contraintes et
des tassements de surfaces dans le sol de fondation naturel et le sol adjacent. Ces profils
sont produits a la profondeur de -8.31m soit a -1m en dessous de la semelle. Cependant,
les profils des tassements de surfaces derriére le voile ont été produits a la profondeur de
-0.25m plus proche du sommet ou la surface supérieure horizontale du sol soutenu
(Remblai).

Pour ce faire, trois configurations de modéles de murs de soutenement sont considérés et
notés : MDS4-2, MDS9-2 et MSD10-2, Tableau (4.10). Dans toutes les simulations
réalisées, la hauteur de mur de soutenement prend simultanément les valeurs 1b, 1.20b et
1.40b avec b désigne la largeur de la semelle prise fixe et égale a 4m. Pour nécessité de
collecter plus d’informations sur le comportement de ce type de mur de soutenement, il
s’avere plus important de tenir en compte de la distance du positionnement de I'écran

vertical par rapport a la semelle. En effet cing distances ont été considérées a savoir :
x:O,X=ib,X=§b, X=%b et X=1b. Les résultats issus des différentes simulations

réalisées au cours de cette these sont reproduits et montrées dans les figures ci-apres.

4.3.3.1.1 Chemin de contraintes

Sous l'effet des tassements différentiels de la semelle, les contraintes horizontales et
verticales dans le sol de fondation augmentent proportionnellement a la mesure qu’on se
rapproche de I'écran vertical. C’est au voisinage du pied (le patin) en aval du mur que le
déviateur des contraintes « q » tiendra ces valeurs de pics. A titre d’exemple, lorsque X=0,
le déviateur de contraintes g prend pour valeurs 85KN/m?, 70KN/m? et 38KN/m? qui
correspondent respectivement aux modeles MDS4-2(1.4b), MSD10-2(1.2b) et MDS9-
2(1b). Au voisinage du talon, le déviateur des contraintes enregistre des valeurs de pics
minimes qui se rapprochent de 8KN/m?®. A la mesure qu’on s'éloigne du talon vers le sol
soutenu et le sol naturel adjacent, on constate aussi une augmentation dans les
contraintes suivie par une régression aprés avoir atteindre de moindres valeurs de pics
comparées au 1* cas. Soit g=50 KN/m?, 35 KN/m2 et 30 KN/m2.
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La confrontation des profils des contraintes montrés sur la figure 4.13 (a, b, c, d, €), nous

a permis de conclure que le déviateur des contraintes est influencé par la distance X
marquant le positionnement de I'écran vertical par rapport a la semelle. Autrement dit, plus
le talon est large, plus les contraintes horizontales et verticales sont importantes. En
revanche, la diminution de la largeur du talon et réciproquement 'augmentation de la
largeur du pied de mur, favorisent la réduction des pressions des terres sur la semelle et
en conséquence, on enregistre un rapprochement des valeurs de pics au voisinage du

talon et du pied au fur et a mesure que la distance X augmente. Ce rapprochement

. . . 1
marque une concentration des valeurs lorsque la distance X tiendra les valeurs de Eb et

3
Zb'

4.3.3.1.2 Distribution des tassements de surfaces dans le sol de fondation

Lorsque I'écran vertical est placé aux distances X=0 et X = ib, les profils de tassements

se présentent suprposés- Figure 4.14 (a, b, c, d, e). Les tracés de ces profils marquent a
la fois une 1% partie d’expansion ou de gonflement du sol en aval du mur qui s'étend sur
Zéme

une distance de 3.50 fois la largeur de la semelle. La partie est caractérisée par des

tassements de surfaces importants qui se développent sous la semelle et dont les valeurs

3éme

de pics se produisent au voisinage du pied de la semelle. Concernant, la partie, les
tassements enregistrés sont insignifiants au voisinage du talon. Ce mouvement de sol
décrit quantitativement linteraction du mur de soutenement avec le sol de fondation

naturel et qui s’étend depuis le talon jusqu’au bord extréme du modéle étudié.

Lorsque la hauteur du voile vaut 1b, qu’il soit placé a la distance X=0ou X = %b, I'étendue

du sol en expanion en aval du mur a I'image du sol contracté sous la semelle, devient plus
signifiante. Cette hauteur semble non adéquate pour résister aux poussées des
contraintes horizontales agissant sur I'écran. En conséquence, les contraintes verticales
demeurent aussi importantes pour mobiliser le sol de fondation et engendrer aussi des

tassements importants.
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Figure 4.13- Effet de la variation de la hauteur du voile sur le chemin de déviateur des contraintes dans le sol de fondation- P,=-8.31m, béton (C30/37)
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Figure 4.14- Effet de la variation de la hauteur du voile sur la distribution des tassements de surfaces dans le sol de fondation - P,=-8.31m, béton (C30/37)
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4.3.3.1.3 Distribution des tassements de surfaces dans le sol soutenu

Il se révele de la confrontation et l'analyse de la figure 4.15 (a, b, c, d, e) que les
tassements engendrés dans le sol soutenu sont gouvernés directement par les
mouvements du sol de fondation et le sol naturel adjacent. Les surfaces tassées se
propagent derriére I'écran vertical sur une distance de 1.25 a 2.50 fois la largeur de la
semelle et de 1 a 2 fois la hauteur du voile. Cette distance décroit graduellement avec
'avancement du positionnement de I’écran vertical. Passé cette distance, les mouvements
du sol soutenu deviennent insignifiants toutefois on observe sur les profils, des traces de
|égers tassements étendus jusqu’aux bords des modeles étudiés. Les profondeurs des
tassements valent 3% a 7.80%, 1.80% a 2.80% et 1.20% a 2.60% des hauteurs du voile et
correspondent respectivement aux hauteurs 1lb, 1.2b et 1.4b. Autrement dit, ces
profondeurs des surfaces tassées dans le sol soutenu sont estimées de 1.35 a 10 fois, de
2.30 & 3.40 et de 2.25 a 4.80 fois les profondeurs du sol tassé sous la semelle. Cette
profondeur augmente graduellement avec I'avancement du positionnement de I'écran

vertical vers le sol soutenu.

L’augmentation de la hauteur du voile avec 'avancement de son positionnement influe

guantitativement et qualitativement sur la distribution des tassements de surfaces dans le
sol de fondation. On remarque qu’a partir des distances X = %b au X=1b, les profils se

présentent plus dispersés. Les tassements de surface se propagent plus en profondeurs
(négatifs et positifs). En effet les surfaces de sol mobilisées en expansion et en
tassements sous la semelle et au voisinage du pied augmentent Iégerement en relation
avec l'accroissement de la hauteur du voile. Au voisinage du talon, les surfaces tassées
se propagent plus profondes avec plus de degrés sous l'effet du positionnement du voile

au lieu gu’elles soient influencées par la variation de la hauteur du voile.

En particulier, l'inclinaison de la semelle en considérant la distance X=1b, engendre des
tassements différentiels plus profonds au voisinage du talon et le pied de I'écran vertical.
Aussi, la profondeur de propagation des dits tassements dépasse de 1.3 fois celui des

sols mobilisés en tassements sous la semelle.
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Figure 4.15- Effet de la variation de la hauteur du voile sur la distribution des tassements de surfaces dans le sol soutenu - P,=-8.31m, béton (C30/37)
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4.3.3.2 Analyse de I'effet de larigidité du voile et de la semelle

La figure 4.16 (a, b, ¢) montre graphiquement que ensemble les contraintes horizontales et
verticales aussi que les tassements de surfaces dans le sol de fondation et le sol soutenu se

portent influés par I'effet de la variation de la rigidité flexionnelle du voile et de la semelle.

Pour se faire, la méme épaisseur est affectée a la fois a ces deux éléments structuraux et par
pas de 10cm, cette épaisseur est augmentée jusqu’a avoir une épaisseur maximale de 90cm.

On souligne que I'épaisseur initiale est de 30cm.

A la distance X=0, les modéles de configurations considérés sont les suivants: MDS4-2,
MDS20-2, MDS22-2, MDS23-2. Graphiquement et par modele, le déviateur des contraintes
augmente graduellement avec l'augmentation de I'épaisseur. Au voisinage du patin, le

b

déviateur q passe de 85KN/m? pour I'épaisseur Ep=35cm a 110KN/m? pour I'épaisseur
Ep=90cm quand au voisinage du talon, aussi la valeur de q passe de 50 KN/m? & 65 KN/m?*

Figure 4.16(a).

Concernant les tassements du sol de fondation, les surfaces de sol sous la semelle se
présentent plus influées par la variation de la rigidité flexionnelle. En conséquence, les
profondeurs des tassements augmentent proportionnellement avec Il'augmentation de
I'épaisseur des éléments structuraux. A titre indicatif, on estime une profondeur minimale de
5cm pour Ep=35cm quand la profondeur maximale tiendra la valeur de 16cm pour E,=90cm-
Figure 4.16(b).

Derriere I'écran vertical, les mouvements du sol soutenu et le sol adjacent semblent aussi
influés par les tassements induits sous la semelle et en résultat, la profondeur et I'étendue de

ces mouvements s'accentuent proportionnellement avec Il'augmentation de la rigidité

flexionnelle du voile et de la semelle- Figure 16(c)
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Figure 4.16- Effet de la rigidité du voile et de la semelle- X=0, Pr=-8.31m, béton (C30/37)
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4.3.3.3 Analyse de I'effet de larigidité de la semelle

Dans ce qui suit, particulierement la rigidité flexionnelle de la semelle est considérée dans
'analyse de la figure 4.17 (a, b, c). Pour se faire, cinqg modéles de configurations sont
considérés. L'épaisseur de I'écran vertical est maintenue fixe et égale a 35cm quand
I'épaisseur de la semelle est prise variable. Par pas de 10cm, cette épaisseur est

augmentée jusqu’a aboutir une valeur maximale fixée a 70cm. On souligne que I'épaisseur
. . 1 . \
initiale pour le lancement des calculs vaut 30cm. A la distance X = Zb’ cing modeles de

configurations sont considérés a savoir : MDS20-2, MDS21-2, MDS22-2, MDS38-2 et
MDS39-2.

Sous l'effet de 'augmentation de la rigidité flexionnelle de la semelle, on observe sur la
figure 4.17 (a) que le déviateur des contraintes augmente graduellement avec le pas

augmente.

Au voisinage du pied (le patin) de la semelle, les profils des tassements de surfaces
mobilisées en expansion dans le sol de fondation se superposent en aval du pied et se
présentent plus au moins dispersés en amont du talon. Néanmoins, la distribution des
tassements de surfaces du sol sous la semelle et au voisinage du talon apparait
gouvernée par I'évolution excessive de la rigidité de la semelle. Au fur et a mesure qu’on
s’éloigne du talon a une distance d’'une (1) fois la largeur de la semelle, I'influence de la
rigidité devient insignifiante, on constate une accumulation des profils de tassements-
Figure 4.17(b).

Différents aux autres cas traités dans le paragraphe précédent, les tassements dans le sol
soutenu sont sensiblement affectés par la rigidité. La figure 4.17(c) montre que la
mobilisation du sol s’étend sur une distance estimée de 2 fois la hauteur du voile et de
2.50 fois la largeur de la semelle. On constate que les tassements de surfaces se
propagent avec des profondeurs graduellement et légérement augmentées avec
I'accroissement de I'épaisseur de la semelle mise a part I'épaisseur E,=30cm qui a produit
des tassements positifs soit une expansion du sol due a la rigidité flexionnelle faible de la
semelle- Figure 4.17(c). En effet, c’est le poids propre du mur résultant de la variation de
I'épaisseur qui a entrainé les tassements excessifs sous la semelle sachant que le sol de
la fondation est d’'une nature molle (Sol argileux). Il faut souligner que l'estimation de la
rigidité est basée sur la variation de I'épaisseur des éléments structuraux sans avoir

changer la valeur du module de Young du béton les constituants.
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4.3.3.4 Analyse de I'effet de la position du voile du mur de souténement

La figure 4.18 (a, b, c) montre que les profils des contraintes et des tassements dans le sol
de fondation et le sol soutenu sont quasiment affectés par les distances du positionnement
du voile par rapport a la semelle. En effet, le comportement du mur demeure influé par les
largeurs résultantes du talon et du patin qui sont dépendantes a la distance du
positionnement du voile. Au fur a mesure que cette distance depuis I'aréte gauche de la
semelle augmente en se dirigeant vers I'amont du mur plus le déviateur de contraintes et
par consequent les tassements de surfaces diminuent au voisinage du pied du mur (le
patin). La zone sous la semelle et le sol adjacent en aval du mur se présentent plus
affectés par la variation de la distance d’emplacement du voile plus que les autres zones
en amont ou dans le sol adjacent.
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Figure 4.18- Effet de la position du voile du mur de souténement - X=variable, P,=-8.31m, béton (C30/37)
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4.3.3.5 Analyse de I'effet de la classe de résistance du béton et les modeéles de
comportement du sol

L'analyse de la figure 4.19 (a, b, c) révele que les deux modéles de comportement du sol
MC et HSM constituent un facteur d’influence principal sur le comportement du mur de
soutenement quand la classe de la résistance du béton le constituant est de nul effet. Les
six modéles de murs MDS2-1, MDS3-1, MDS4-1, MDS2-2, MDS3-2 et MDS4-2 se
comportent de la méme maniere sous I'effet du méme modéle de comportement du sol.
Aussi, on constate une reproduction dans les profils relatifs aux chemins de contraintes et
des tassements de surfaces dans le sol de fondation. Cependant, sur une distance de
1.60 fois la hauteur du voile et 2 fois la largeur de la semelle on observe une dispersion
des profils de tassements dans le sol soutenu- Figure 4.19(c). Au-dela de cette distance,
les profils se regroupent et se superposent pour les deux modeles de comportement du
sol.
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Figure 4.19- Effet de la classe de résistance du béton et les modéles de comportement du sol de fondation du mur de souténement -X = %b, P=-8.31m
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Compte tenu des discussions faites auparavant, on juge que cette dispersion des profils
est di aux effets de la hauteur du voile et la longueur du talon sans qu’elle soit affectée

par la classe de résistance du béton.

Par catégorie de profils, le modéle de comportement HSM se comporte presque comme le
modeéle MC, ceci est di a I'exclusion de I'état de la raideur, I'état des contraintes et les
effets d’écrouissage lorsqu’'on utilise l'option (phi-réduction)- Brinkgreve (2012). En
comparaison avec le modele HSM, les résultats issus du modéle MC apparaissent

distinctement surestimés- Figure 4.19 (b, c).

4.3.3.6 Analyse de I'effet de I’angle d’inclinaison du sol naturel

La figure 4.20 (a, b, ¢c) montre que la variation de I'angle d’inclinaison du sol naturel
recevant le sol retenu influe Iégérement sur le comportement du mur de souténement. Au
voisinage du pied et du talon, le déviateur de contraintes mesure respectivement des
valeurs de pics maximales q;=75KN/m? et 55KN/m2 pour I'angle 8=45°. Pour un angle
08=30°, ces deux valeurs mesurent respectivement 63KN/m? et 50KN/m?. Pour 6=60°, une
réduction dans le déviateur de contraintes est observée, les valeurs de pics maximales

valent aussi respectivement 60KN/m? et 45KN/m?.

Lorsque le voile est placé a la distance X = ib et pour la hauteur 1.4b, les modeles de

murs MDS1-2, MDS4-1, MDS4-2 et MDS8-2 subissent des tassements positifs et
comparables dans le sol de fondation au voisinage du pied en aval mais variés en amont
du talon, on dit que le sol est dilaté. Sous la semelle, les tassements sont négatifs et le sol

est donc contracté.

Pour les trois valeurs de I'angle 8, on constate un Iéger gonflement du sol de fondation au
voisinage du talon succédé par des tassements négatifs. Ces tassements se caractérisent
par des valeurs de pics plus élevées loin du talon a une distance de 2.50 fois la hauteur du
voile et 3 fois la largeur de la semelle lorsque 6 =30°. En effet, 'angle 6=60° favorise une
légére réduction dans les tassements sous la semelle en comparaison avec les deux
autres angles. Quand pour 6=45° les tassements sont plus au moins supérieurs et
nettement supérieurs lorsque 6 =30°. Plus on s’éloigne du talon, les tassements du sol
adjacent augmentent et ils se propagent jusqu’'a l'annulation aux limites des bords
extérieurs des modeles étudiés- Figure 4.20(b).

126



Derriére le voile, la figure 4.20(c) montre clairement que les courbes relatives a la
distribution des tassements de surfaces dans le sol soutenu sont influées par la variation

de l'angle 6.

4.3.3.7 Analyse comparative entre les effets des sols soutenus et les sols de
fondation

Dans ce qui suit, on se contente de présenter une analyse comparative entre les effets
des sols soutenus et les effets des sols de fondation sur le comportement des murs de

soutenement du type « Cantilever ».

Pour se faire, six configurations ont été considérées, il s'agit des modéles MDS4-1,
MDS11-1, MDS12-1, MDS13-1, MDS14-1 et MDS15-1, Tableau (4.10).

Dans la 1% phase, les quatre premiers modéles concernent la modélisation de quatre
types de sols soutenus (Soll, sol2, sol3 et sol4) simultanément avec un seul type de sol
de fondation (soll). En 2°™ phase, trois autres configurations ont été élaborées. Cette
fois, on considéere un seul type de sol soutenu (Soll) simultanément simulé avec trois
types de sol de fondation (Soll, sol2 et sol3) -Tableau (3.8). Dans toutes les simulations y

afférentes, le modéle de Mohr-Coulomb a été opté pour simuler le comportement des sols.

4.3.3.7.1 Résultats des simulations et commentaires

La figure 4.21(a) montre que le chemin des contraintes verticales o,, considérées en
compression, décrit quantitativement et qualitativement les impacts des pressions
auxquelles est soumis le sol de fondation. L’ensemble des modéles configurés réalisent
des tracés similaires. De gauche a droite des profils, un 1% palier s'étalant de I'aréte du
pied du mur jusqu’au bord extréme gauche du modéles, représente une pression
uniformément répartie et mesurant -30kN/m?. Un ptme palier qui s’étend de I'aréte du talon
jusqu’au bord extréme droit, renferme aussi une pression uniformément répartie et
mesurant -110KN/m?. Cependant, la partie du sol de fondation sous la semelle (La partie
intermédiaire des profils) se caractérisent par des contraintes de compression excessives

et axisymeétriques au voisinage du pied et du talon.
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Figure 4.21- Comparaison entre effets des types de sols soutenus et les sols de fondation
aX=3b, P,=-8.31m, béton (C30/37)

Les sols de fondation2 et 3 respectivement simulés par les modeles MDS4-1 et MDS15-1

se présentent plus résistants et rigides- Figure 4.21(b) tandis que les autres modeles par

type de sol réalisent des contraintes sensiblement faibles.

Dans la figure 4.21(b), on observe aussi que le sol de fondation3 simulé par le modele

MDS15-1 se comporte plus rigide pour résister aux pressions appliquées sur la semelle.

Par conséquent, les tassements sont sensiblement Iégers. Dans les parties en amont et

en aval de la semelle, les tassements sont insignifiants.
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Le sol de fondation2 simulé par le modéle MDS14-1 se comporte plus au moins rigide et
contribue a réaliser de faibles tassements au voisinage du pied et du talon. Les quatre
sols soutenus simultanément simulés avec le sol de fondationl prédisent des tassements
élevés avec des courbes similaires comparés aux deux sols sus-discutés (Sols de
fondation2 et 3).

Dans les sols soutenus derriere le voile, la figure 4.21(c) montre que les tassements de
surfaces induits sont dépendants des tassements de surfaces engendrées dans les sols
de fondation. Par ordre décroissant, le sol de fondation3 (MDS15-1) prédit des tassements
sensiblement faibles, le sol soutenu3 (MDS12-1) prédit des tassements aussi plus au
moins légers en comparaison avec le sol de fondation2 (MDS14-1) qui a réalisé des
tassements plus profonds. Le reste des types de sols se classe dans le méme rang du
moment qu'ils prédisent des tassements similaires de mémes grandeurs. Autrement dit, il
se révele de la confrontation des propriétés des sols simulés que grace au module de
Young élevé et sa cohésion plus faible, le sol de fondation3 se présente plus rigide pour
résister aux pressions lui sont appliquées. Le cas est pareil pour le sol soutenu3 et le sol
de fondation2. A titre de présentation, le sol de fondation3 présente un module de Young
E=8e+4kN/m? et une cohésion c=1kN/m?, le sol soutenu3 (E=1.2e+5 kN/m2, c=1kN/m?) et
le sol de fondation3 (E=3e+3 kN/m?, c=30 kN/m?).

4.3.3.7.2 Analyse des chemins de contraintes et des tassements de surfaces
dans le sol de fondation a des profondeurs variables

La figure 4.22(a), montre quantitativement et qualitativement que le déviateur des
contraintes décroit systématiquement avec l'accroissement de la profondeur. A la
profondeur de -8.31m soit de -1m sous la semelle, le déviateur inscrit les contraintes les
plus élevées. Cependant, aux profondeurs -5.81m et -3.81lm correspondant
respectivement aux profondeurs -3.40m et -5.40m sous la semelle, le déviateur présente
une stabilisation dans les contraintes qui obtiennent des valeurs de méme ordre plus au

moins élevées sous la semelle et réduites de part et d’autre de la semelle.
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Figure 4.22- Comparaison des chemins de contraintes et des tassements de surfaces verticaux dans le sol de
fondation aux différentes profondeurs-X = %b, P=-8.31m, -5.81m et -3.81m

Dans la figure 4.22(b), a I'image du chemin de contraintes, les tassements de surfaces
dans le sol de fondation décroissent avec lI'augmentation des profondeurs. Jusqu'a la
profondeur de -3.81m, la partie en aval du sol de fondation (& gauche des profils) se porte

légérement affectée (Iéger gonflement de sol).

4.3.3.8 Analyse de I'effet de la couche de forme en sable incluse sous la semelle
L’'analyse de la figure 4.23(a) révéle que :

Les parties des courbes présentées enregistrent une concentration des contraintes
excessives aux limites des deux arétes de la semelle. On observe certainement que la
présence de la couche de forme en sable contribue davantage a augmenter la résistance
du sol de fondation aux pressions lui sont appliquées. Aussi, les tassements de surfaces
sont assurément réduits par cette présence. Néanmoins, sous l'effet du modéle de
comportement du sol HSM, le profil des tassements semble distinctement dessiné (MDS4-

2) comparé avec ceux issus des autres modeles de configurations.

Le creux apparu dans le tracé des profils au voisinage du talon démontre l'influence du
module de Young sécant a 50% de la résistance en compression Esg du sol de fondationl

devant les contraintes importantes et produites au voisinage de l'aréte du talon- Figure
4.23(b).
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Les deux modeéles de comportement du sol MC et HSM simulés respectivement par les
modeéles MDS4-1 et MDS4-2 prédisent des tassements réduits et rapprochées en valeurs-
Figure 23(b, c).
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Figure 4.23- Effet de la couche de forme sous la semelle du mur de souténement-X = ib, Pr=-8.31m

4.3.3.9 Analyse de I'effet de lalongueur de pente du remblai en surcharge

Afin d’analyser l'effet du remblai en surcharge sur le comportement du mur de type
" Cantilever », les deux modéles MDS4-1 et MDS4-2 sont considérés. Cette fois, la
surface horizontale au sommet du sol soutenul (B = 0) est transformée en une surface
inclinée d’'un angle B # 0. L’amplitude de I'angle  demeure dépendante de la hauteur du
remblai et la longueur de sa pente par rapport au voile vertical. Dans les simulations y
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afférentes, la hauteur du remblai notée h, prend les valeurs successives 1m, 1.50m et
2m selon le cas simulé. La longueur de pente est dimensionnée en fonction de la largeur
du talon et prend les valeurs consécutives 1.50Bt, 2Bt et 2.50Bt. Ce choix est justifié par
I'influence signifiante de la longueur du talon sur I'évolution des pressions des terres sur le
mur de souténement comme il a été discuté dans les paragraphes précédents. Dans ce
qui suit, seuls les résultats issus des simulations se rapportant a h,=2m seront reportés.

Il se révéle de l'analyse de la figure 4.24(a) que le remblai en surcharge influe
effectivement sur le comportement du mur de soutenement. En comparaison avec les
résultats issus du modéle MDS4-2 pour h=0m, tous les modeles inscrivent une
augmentation dans le déviateur de contraintes notamment au voisinage du talon et du
pied du mur c.a.d sous la semelle.

Le sol adjacent en amont et en aval a la profondeur de -8.31m soit de -1m sous la
semelle, apparait également influé par les tassements différentiels résultant de la variation
de la hauteur du remblai en surcharge. On constate que la longueur 1.5Bt contribue
davantage dans I'augmentation du déviateur de contraintes. Autrement dit, I'influence du
remblai surchargé démunie avec sa longueur de pente la plus élevée qui produit un angle
d’inclinaison le plus faible.

Longueur L{m)
—MSD4-2, He14b, X=1b/4 = MDS3-1,C30/C37, H=1,4b,X=/4, hr=m et Lr=1.5Bt .
—MUS36-LC30C37, H=14b,Xei4, hr=lm et Lr=2Bt  —MUS37-1C30/C37, He1db,X=H, hr=2m et L=, 5B¢ | Yo i
= MIS35-2,CAC37, T 40, Xefd, he=Dm et Tr=1. 5Bt —-MDS36-2,CH0/C37, H= 4, X=l4, he=Dm et I =R < solde ; f
- . E om fondation HSM :
= MDS37-2,C30/C37, Hel b, K=, he=dm et Lr=2.58¢ o ! # s
" :' 0,02 { -.gb:'l he &
(=] -y
w - . 2
g L = a 3 & 9 —
o
E‘ n ‘E 002 -
3 : 2 om
v, § o | ==MSD4-2, H-1,4b, X~16/4
E ==MDS35-1,C30/C37, H-1,4,X~/4, hr~2m et Lr~15Bt
» g o ~=MDS36-1,C30/C37, H-1,4b,X~/4, hr~2m et Lr-2Bt
B g V) =—MDS37-1,C30/C37, H-1,46,X4, hr—2m et L2,
0 oo Soldefondation . ==MDS35-2,C30/C37, H=1,46,X=/1, hr=2m et L=1.5Bt
. = MC —MDS$36-2,C30/C37, H=1,4b,X=/1, hr=2m et Lr=2Bt
s e s om o ow o om ow owom om ox om ou s on2 ——MDS$37-2,C30/C37, H-1,4b,X~/4, hr-2m et Lr-2.5B1
Longuenr [ (m)
a)- Chemin de déviateur des contraintes dans le sol de b)- Distribution des tassements de surfaces dans le
fondation sol de fondation
Distance a partir de I'écran vertical D(m)
15 i8 21 243 27 30 33 36 39 42 45
o
-0,01 Sol de fondation

-0,02
-0,03
-0,04
-0,05
-0,06
-0,07
-0,08
-0,09

-0,1

(HSM)

. o

x
o = 0 :’)0 qi"

011 ——NISD4-2, H=1,4b, X=1b/%

—MDS35-1,C30/C37, H=1,4b,X=/4, h+=2m et L+=1.5B¢

——N\IDS36-1,C30/C37, H=1,4b,X=/4, hr=2m et L+=2Bt

——MDS37-1,C30/C37, H=1,4b,X=/4, hr=2m et L+=2,5Bt

Sol e —MDS35-2,C30/C37, H=1,4b,X=/4, hr=2m et Lr=1.5Bt

0,16 fondation (MC)  ——MDS36-2,C30/C37, H=1,4b,X=/4, hr=2m et Li=2Bt
——MDS37-2,C30/C37, H=1,4b,X=/4, hr=2m et L+=2.5Bt

-0,12
-0,13
-0,14
-0,15

Tassementde surface de sol Uy (rn)

c¢)-Distribution des tassements de surfaces dans le sol soutenu

Figure 4.24- Comparaison des effets des modéles de comportement du sol et la longueur de pente
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du remblai en surcharge- X = %b, Pr=-8.31m, h;=2m

Dans la figure 4.24(b), on observe que les profils des tassements a la profondeur -8.31m
enregistrent une augmentation dans les déplacements verticaux au voisinage des deux

arétes de la semelle.

Sous l'effet du modele de comportement du sol HSM, le profil des tassements se voit
explicitement reproduit par le modéle MDS4-2 en comparaison avec celui issu du modele
MC (MDS4-1). Les tassements sous la semelle apparaissent sous-estimés au voisinage
du talon quand les tassements dans le sol adjacent suivent un creux plus approfondi.
Dans l'autre c6té en aval, les tassements sont positifs et Iégerement élevés (Expansion du

sol).

L'’ensemble des modéles configurés produit des profils parentés avec quelques
dispersions enregistrées au voisinage de la semelle. En résultat, la hauteur du remblai h,

se porte plus influant tandis que la longueur de pente demeure sans influence.

Pour parachever cette analyse, on souligne que la figure 4.24(c) traduise clairement I'effet
de la hauteur du remblai. Le creux développé au voisinage du talon s’étend sur une
distance de 6 fois la largeur de la semelle et 4.80 fois la hauteur du voile. Cependant, la
profondeur du creux mesure 1.60 fois a 2.50 fois les valeurs des tassements minimales et
maxiamles respectivement estimées de -0.06m et -0.04m. Ces valeurs sont produites

deriere le voile et juste avant le début du creux en question.

4.3.3.10 Analyse de I'effet du phasage du remblayage derriere le mur

La figure 4.25(a) expose clairement que le chemin de contraintes verticales est affecté par
le nombre augmenté des phases d’exécution du remblayage. La zone de fondation a la
profondeur de -8.31m soit de -1m sous la semelle qui s’étend depuis I'aréte du patin vers
'amont du mur sur une distance de 4.50 fois la largeur de la semelle enregistre une
concentration des contraintes de compression. En avant et au dela de cette zone, les
contraintes verticales suivent deux paliers avec des contraintes stationnaires mesurant
respectivement -30 kN/m2 et -110 KN/m2. Il est bien apparent qu'a partir de la 6éme

phase a la 7°M°

phase, le 2eme palier a la droite des courbes se prolonge jusqu’au
voisinage du talon. En effet, I'étendue de la bosse apparue dans les profils démunie
subitement, ce qui explique que le mur a atteint les tassements maximaux relatifs a I'état

de rupture du sol de fondation aussi abouti- Figure 4.25(b).
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Figure 4.25- Effet des phases d’exécution du remblayage derriere le mur de souténement, MSD4- X = %b, Pr=-
8.31m, béton (C30/37)

4.4 Estimation des pressions latérales derriere les murs de type “Cantilever” par
analyse des régressions linéaire et polynomiale

Dans cette section, on se contente de présenter une analyse comparative de I'évolution
des pressions de terres latérales derriére le mur de soutenement sous les effets des sols

soutenus et les sols de fondation.

Pour ce faire, six configurations ont été considérées: MDS4-2, MDS11-2, MDS12-2,
MDS13-2, MDS14-1 et MDS15-1. Les quatre premiers modeles concernent la simulation
de quatre types de sol a retenir (Soll, sol2, sol3 et sol4) simultanément avec un seul type
de sol de fondation (Soll). Les sols soutenus sont modélisés par le modele de
comportement MC quand le sol de fondation est modélisé par le modele de comportement
HSM. Les deux derniers modeles (MDS14-1 et MDS15-1) simulent un seul type de sol
soutenu (Soll) simultanément avec deux autres types de sol de fondation (Sol2 et sol3).
Les propriétés géotechniques et les modéles de simulation sont rapportés dans le tableau
(4.10). Ces deux sols de fondation sont modélisés par le modele MC par défaut de

recueillement des propriétés géotechniques du modéle HSM.

4.4.1 Analyse des effets des sols soutenus
4.4.1.1 Effet du sol soutenul

En considérant le modele MDS4-2 avec le sol soutenul, cing simulations ont été

elaborées qui correspondent au cing cas d’emplacement du voile par rapport a la semelle.
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La figure 4.26 (a, b, c, d) montrent la distribution des pressions de terres latérales par
distance de positionnement du voile. Il est clairement observé que les pressions latérales
non linéairement réparties sont typiquement faibles en téte du voile mais elles augmentent

progressivement avec la profondeur pour atteindre les valeurs maximales a la base du
voile pour les distances X=0 et X = ib et X = %b. Nénmoins pour la distance X = zb, la
pression de terres latérale atteigne une valeur importante a la mi-hauteur supérieure du
voile et au-dela de cette profondeur, une Iégére régression a été constatée suivie d’'une

augmentation des valeurs. On note que la pression a la base du voile est maximale et

nettement supérieure a celle prédite a la mi-hauteur du voile.

Comparées aux pressions latérales fournies par les deux méthodes de Rankine et de
Jaky, on constate que les pressions latérales prédites par la méthode des éléments finis
s’insérent entre les deux droites issues des deux méthodes classiques. On rappelle que le
calcul du coefficient des pressions de terres actives par la méthode de Rankine
K rank €st basé sur la formule proposée par Mazindrani et Ganjali (1997). La pression
latérale réduite en téte du voile est di aux modes de translation du voile et la rotation de la

base en aval du mur.
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Figure 4.26- Pressions latérales prédites sous effet du sol soutenul, hye=1.4b, X=variable

Lorsque le voile est placé a la distance X=0, le profil du mur cantilever est de forme L. La

pression latérale atteigne & la base la valeur maximale de 32kN/m? quand pour les
distances X = ib etX = %b, le profil du mur est de forme T inversé. Les pressions latérales
correspondantes mesurent la méme valeur maximale de 40kN/m?. A la distance X = %b, la

pression latérale atteigne la valeur maximale a la mi-hauteur supérieure du voile qui est de

I'ordre de 24kN/m? et a la base du voile, elle est de I'ordre de 35 kN/m?. Les courbes
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relatives aux coefficients réducteurs Rinter=0.50, 0.7 et 1, se calquent plus proches de la

droite de Jaky contrairement a celles produites aux distances X=0, X = ib et X = %b qui
s’inscrivent d’'une facon rapprochée a la droite de Rankine jusqu’a la mi-hauteur puis elles
s’insérent entre des deux droites. On distingue que le coefficient de pressions de terres

actives pour les trois premieres distances, se trouve entre les deux valeurs kg rank €t ko

doularégle K pank < kq < kg est formellement estimée.

Pour la distance X = %b, la valeur de k, se rapproche équivalente a kg, (k, = K;) et en

dessus de cette hauteur jusqu'a la base, la valeur de k, se situe entre les deux
coefficients K, rank €t ko. Autrement dit, les profils des pressions actives joignent la droite

de Jaky a la mi-hauteur supérieure du voile depuis le sommet accompagnés d’'une
augmentation dans les valeurs, ce qui signifie que le mur a subi une rotation a la base et
gue le voile s’est déplacé vers le sol soutenu. Passé cette distance, le mur ne sera plus

résistant.

4.4.1.2 Effet du sol soutenu?2

La figure 4.27(b) ci-dessous montre I'évolution des pressions latérales prédites du modéle

MDS11-2 en considérant I'effet du sol soutenu2. Une seule simulation pour la distance
X = ib a été élaborée. Il ressort de I'analyse des profils que les pressions latérales non
linéaires sont faibles en téte du voile et augmentent progressivement en se rapprochant
de la base. Seulement, il est observé que les tracés des pressions relatives aux deux
coefficients réducteurs 0.7 et 1 se joignent distinctement a la droite de Jaky k. La valeur
de kgest équivalente a la valeur de k, et par conséquent, la pression latérale prédite est

importante a la base. Cette augmentation du coefficient k, est diie probablement a I'angle
de frottement ¢ = 34° apparu élevé en comparaison avec le sol soutenul qui présente un
angle de frottement ¢ = 32°. Toutefois, I'effet du module de Young du sol soutenu2 est
sans influence vu que le module de Young du sol soutenul (E=40MPa) est plus grand que

celui du sol soutenu2 (E=30MPa).
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Figure 4.27- Pressions latérales prédites sous effets des types de sols soutenus- hyje=1.4b, X = %b

4.4.1.3 Effet du sol soutenu3

En tenant compte de la distance X = ib, le modéle MDS12-2 a été opté Pour la simulation

coefficients K pank €t Ko-
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du sol soutenu3. La figure 4.27(c) reproduit des pressions latérales s’inscrivantes entre les
deux droites de Rankine et de Jaky. On estime que le coefficient des pressions actives

k, se trouve identiguement que les deux autres sols soutenusl et 2 entre les deux



En comparaison avec le sol soutenul, le mur de soutenement se comporte de la méme

maniere qu’en présence du sol soutenu3.

4.4.1.4 Effet du sol soutenu4

Il se révele de l'analyse de la figure 4.27(d) que les pressions de terres latérales non-
linéaires prédites par le modele MDS13-2 sont aussi typiquement faibles au sommet du
voile et proportionnellement évoluées a la base. Les pressions latérales produite sous
I'effet du coefficient réducteur Rine;=0.20, se rapproche a celles produites par la méthode
de Rankine, cependant, avec les coefficients réducteurs 0.70 et 1, les pressions latérales
s'inscrivent au milieu des deux droites et en trois points équidistants du haut vers le bas,

les tracés de pressions latérales abordent la droite de Jaky. On distingue que le coefficient

k, est nettement superieur a k,zrank €t il Sapproche du coefficient k.

4.4.2 Analyse des effets des sols de fondation

4.4.2.1 Effet du sol de fondationl

Les résultats issus du modele MDS4-2 discutés plus haut demeurent représentatifs pour
I'effet du sol de fondationl. L'effet du sol soutenul est dépendant de l'effet du sol de

fondationl. La figure 4.28(a) reproduit les mémes graphes rapportés dans la figure
4.27(a).
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Figure 4.28- Pressions latérales prédites sous effets des types de sols de fondation- hyje=1.4b, X = %b

4.4.2.2 Effet du sol de fondation2

> La figure 4.28(b) ci-dessous traduit en profils I'influence du sol de fondation2 sur le

comportement du mur MDS14-1 pour I'emplacement du voile a X = %b.

» A l'image des autres cas sus-discutés, les pressions latérales sont aussi faibles entéte
du voile et augmentent graduellement avec la profondeur du sol jusqu’a les deux tiers
de la hauteur depuis le sommet du voile. A ce stade, les pressions s’inscrivent au milieu
des deux droites de Rankine et de Jaky. Au-dela de cette profondeur jusqu’'a la base,
les pressions latérales ont tendance a aborder la droite de Jaky et en un point elles
dépassent les pressions latérales prédites au repos par Jaky.
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> |l reste a reporter que le sol de fondation2 se porte plus rigide comparé avec le sol de
fondationl et se caractérise par un module de Young élevé et une cohésion faible-
Tableau (4.7).

4.4.2.3 Effet du sol de fondation3

» Comparativement analysé, le sol de fondation3 se présente plus rigide et plus résistant
gue les deux autres types des sols de fondations sus-discutés. |l présente une cohésion
faible de I'ordre de 2kN/m?, un angle de frottement ¢ = 34° et un module de Young plus
élevé (E=8e+4MPa) soit deux fois le module de Young du sol soutenul supporté.

» La figure 4.28(c) montre les profils des pressions latérales prédites par le modéle
MDS15-1 a la distance X = ib. A I'image de l'effet du sol de fondation2, les pressions

latérales se calquent plus faibles en téte du voile et augmentent progressivement avec
la profondeur du sol soutenul jusqu’au deux tiers de la hauteur du voile depuis le
sommet. Ainsi, les pressions atteignent les valeurs maximales de I'ordre de 28KN/m?.
Passé ce seuil jusqu’a la base du voile, les pressions latérales abordent les pressions
prédites selon la droite de Jaky.

> Les pressions issues sous l'effet du facteur de réduction dépassent en deux points les
pressions prédites par Jaky.

> Les pressions de terres a la base sont plus importantes et demeurent plus élevées

comparées avec les pressions de terres verticales du moment que le coefficient des
pressions actives k, demeure élevé et aborde la valeur de k.

> En résultat, I'effort de cisaillement a la base est élevé pour influer le mouvement du mur

a la base et au sommet du voile.

4.4.3 Analyse de I'effet de la pente du remblai en surcharge

Pour analyser l'effet de la pente du remblai en surcharge, six modeles de murs ont été
considérés, il s’agit des modeles MDS30-2, MDS31-2, MDS32-2, MDS33-2, MDS34-2,
MDS35-2, Tableau (4.5).

En 1% étape, les trois premiers modéles comptent de simuler le comportement du mur
sous l'effet des longueurs de pente respectivement présentées : 1.50B;, 2B; et 2.50B; en

considérant une hauteur de remblai en surcharge h,=1m.

En 2°™ étape, les trois derniers modéles comptent de simuler les effets des longueurs

sus-présentées sauf que la hauteur du remblai de h, change de 1m a 1.50m.
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En résultat, la figure 4.29 (a, b, c, d, e, f) présente le sort de la répartition des pressions

latérales sous l'effet de la variation de la longueur de pente. Ensemble, les six cas simulés
décrivent le méme sort des graphes des pressions latérales. Les pressions latérales sont
typiquement faibles en téte du voile puis on constate une augmentation progressive avec
la profondeur du sol soutenu jusqu’au atteinte des valeurs de l'ordre de 24 kN/m? au
voisinage de la profondeur de 0.40hy.je depuis le sommet. A ce stade, les pressions
latérales abordent la droite de Rankine le long de 1m de profondeur puis on constate une
augmentation substantielle pour que les pressions abordent de nouveau la droite de Jaky

au seuil de 2m de profondeur soit a 0.40hyjje.

Au-dela de la profondeur 0.40hyeje depuis le sommet, on observe une régression
remarquable dans les pressions latérales prédites et encore une fois ces pressions
abordent la droite de Rankine sous leffet du coefficient réducteur Riner=0.20 et
s’approchent de la méme droite sur une profondeur de 1.50m lorsque Rinter tient
simultanément les valeurs de 0.70 et 1. Au dela de ce seuil, les pressions apparaissent
proportionnellement augmentées avec les profondeurs. En effet, les valeurs maximales

sont atteintes a la base du voile et se situent entre les deux droites classiques.

En résumé, l'influence de la variation de la hauteur du remblai est bien remarquée.
Cependant, I'effet de la variation de la longueur de pente est Iégérement significatif. Au

voisinage de la profondeur 0.40hyje, I'évaluation du coefficient des pressions latérales

peut se rapporter a la valeur du coefficient de Jaky k, et au-dela de ce seuil jusqu'a la

base du voile, le coefficient k, s'insere entre les deux valeurs de kg grank €t Ko-
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143

0, (kNfm?)
0 8 i u N 0 8
0 —n | : : ‘ ‘
05 v fir=1m, Lr=2*Bt,x=1b/4, Rankine
T i=Im, Lr=2*B4,x=10/%, Rankin
- - J’aky
4! —Rinter=,70
[ == Rinter=0,20
g ¥ — Rintre]
S
15
3
. L > ,
R \
4 / \
H ?‘: l\
L ::w, e '\'
sl \
b)- hy=1m, L=2B;
0, (kN/m)
0 L i) ] 3 [ !

0 T T T 1
0 o fir=1.50m, Lr=1.50*Bt, x=10/4, Rankine
-~ = Julky
£ = Rier=0,70
Y == Rinter=0,20
s ~—Rinter=]
3
P
25
3
L > '
TR \
[} H 50\: ¥ \ ' \
T v '
= \
S '

d)- h,=1.50m, L,=1.50B;

1



o, KN o, (kN

0 ] (] U b] ] [} 0 ] 16 | ] 1] it}
0 R \_‘ f 0 _‘\\ T T T T \'
18 \ v =L 30m LBt v=104 Rankine A0 N r=1.50m, Lr=2.30"B4.x=1b4, Rankine
. ..\. - Jaky E \\. - ‘Jﬂkl]’
: N e o UOSKUN ke
Rt R, " N —Rinter, 0
- 0 S, Rl
0 2 - p =
g . & ,
2 u
3
35
)
s
5 I\.
e)- h=1.50m, L,=2B, f)- h,=1.50m, L,=2.50B,

Figure 4.29- Pressions latérales prédites sous effet du remblai en surcharge, hygj=1.40b, X = ib

4.4.4 Estimation du coefficient des pressions actives par la méthode de I'analyse de
régression linéaire

Il ressort des analyses précédentes que la répartition des pressions latérales est influée
par le coefficient des pressions de terres actives k,. On distingue sommairement que la
valeur de ce coefficient se situe entre les valeurs des deux coefficients de Rankine

K arank €t Jaky k.

On rappelle que dans tous les cas analysés par la méthode des éléments finis et discutés
auparavant, la répartition des pressions latérales non linéaire a été comparée avec celle
issue des deux méthodes classiques de Rankine et de Jaky. Toutefois, ces deux
méthodes supposent que cette distribution est linéaire. Pour que cette comparaison ait un
sens, cette distribution doit étre similaire (linéaire) pour I'ensemble des trois méthodes.
Grace a l'option de I'analyse de régression disponible dans Microsoft Excel, il est d’'usage

aisé de transformer la répartition non linéaire une répartition linéaire.

Par cas, les profils des pressions latérales produits par des nuages de points avec

courbes lissées et marqueurs sont transformés aux nuages de points avec marqueurs
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uniguement. Cette fagon de faire nous a permis de tracer des courbes de tendance
basées sur une régression linéaire simple représentée par I'équation ci-dessous et ayant

pour coefficient de détermination R? :
y=ax+b (4-3)

Plus le coefficient de détermination (Corrélation) R tend vers la valeur de 1 plus le modéle
d’ajustement considéré (Droite projetée) est en moyenne proche des données observées

(Nuages de points calqués).

4.4.4.1 Cas d’absence du remblai en surcharge (3=0)

Dans ce qui suit, deux approches d'estimation des pressions latérales actives
dépendantes des types de sols soutenus et des sols de fondation sont proposées. En 1%
lieu, le coefficient de Rankine kg gk €St calculé par la méthode de Rankine modifiée par

Mazindrani et Ganjali qui tient en compte de la cohésion (¢ = 1) et plus précisément de

la hauteur critique Z.- (Chapitre I).

Cependant dans la 2°™ étape, on considére une cohésion nulle (c =0) quand le

coefficient de rankine est calculé par la formule :

1 —sing
Karank = 1+ sin (4-4)

Autrement dit, le modele d’ajustement ou la droite projetée est interceptée a la droite de

Rankine lorsque c = 1 et quand c = 0, cette droite est interceptée a la droite de Jaky.

4.4.4.1.1 Cas de sol ayant la cohésion ¢ = 1KN/m?2

On note ici que I'ensemble des sols soutenus usés dans les différentes simulations
réalisées dans la présente étude, se caractérisent par une cohésion faible de l'ordre de
1KN/m?,

Dans la figure 4.18(a) ci-dessous, il est calqué trois droites de tendance correspondantes
aux trois coefficients réducteurs 0.2, 0.70 et 1. En conséguence, les trois équations
résultantes avec leurs coefficients de détermination R? sont respectivement reportées

comme suivant :

y = 0.161x; + 0.2 avec R?=0.965 (4-5)
y = 0.153x, + 0.2 avec R°=0.988 (4-6)
y = 0.150x5 + 0.2 avec R*=0.982 (4-7)
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Les trois coefficients de détermination tendent vers la valeur de 1, ce qui montre que les

modeles d’ajustement sont plus proches des données observées.
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Figure 4.30- Pressions de terres latérales en nuages de points ajustées par des droites de tendance
en utilisant la méthode de régression linéaire, (Effet du sol soutenul), hyje=1.4b, X=variable.

Etant donné que le sol soutenul présente un angle de frottement ¢ = 32°, le coefficient

des pressions de terres au repos est donné par la formule de Jaky:
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ko =1-—sing (4-8)
Soit ko = 0470 et kypgne = 0.306.

Avec 0y, = k,Yh et y = hy,. et aprés les remplacements dans les trois équations

mentionnées ci-haut, on obtiendra de nouveau les équations suivantes :

hyoite = 0.161(kg,yh) + 0.2 (4-9)
hyoite = 0.153(kgoyh) + 0.2 (4-10)
hyoite = 0.150(kg3yh) + 0.2 (4-11)

Puis on déduit les trois coefficients de pressions actives k, gq(3-9) » Ka,eq3-10) €t kq gq3-11)

présentés comme suivant :

hVoile —0.20

kal,Eq(3—9) = 0.161yh (4-12)
hVoile —0.20 -

kaZ,Eq(3—10) = —0-153Vh (4-13)
hvoile - 0.20 (4_14)

Kasgq(s-11) = 0.150yh

Lorsque hy,je = 5m et y = 17KN/m?, les trois coefficients de pressions actifs et actuels,

calculés a la base du voile ont pour les valeurs suivantes :
kal,Eq(3—9) == 0351, ka2,Eq(3—10) = 0369 et ka3,Eq(3—11) == 0376

Comparons les trois valeurs obtenues avec les valeurs de Rankine et Jaky, on obtiendra

ce qui suit :
Ka1Eq(3-9 k - k _
1. IG5, REAGTIO) g oy g REAGTD g o3
kaRank kaRank aRank
o/ kal,Eq(3—9)=0.75, Kaz Eq(3-10) ~079 et ka3 Eq(3-11) ~0.80
ko 0 ko
ka1,Eq3-9) ka2,Eq(3-10) ka3,Eq(3-11)
3/- ——————— =0452, ———— =0.476 et ————= =0.485
(kaRank"‘kO) (kaRank"'kO) (kaRank"'ko)

Finalement, les coefficients de pressions de terres actives actuels peuvent étre évalués

par les formules résultantes suivantes :
a/- kal,Eq(3—9) =1.15kqrank (4-15)
ka2,Eq(3—10) =1.21 karank (4-16)
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ka3,Eq(3—11) =1.23 kqrank (4-17)

bl- kq1pq3-9) =0.75 ko (4-18)
kaz,Eq3-10) =0.79 ko (4-19)
Ka3,Eq3-11) =0-80 kg (4-20)

/- kq15q3-9) =0.45 (kqrank t+ ko) (4-21)
ka2,Eq(3—10) =0.48 (karank + ko (4-22)
ka3 gqi-11) =048 (karank t+ ko) (4-23)

4.4.4.1.2 Cas de sol pulvérulent (c = 0)

Lorsque c=0, la hauteur critique z.=0, la droite de Rankine se chevauche avec le voile en

téte, le coefficient de pressions active de Rankine est calculé par I'équation (4-8) et il a

pour valeur K ,pank =0.294.

En suivant la méme procédure que ci-dessus pour I'évaluation des coefficients de
pressions latérales actuels k,. On obtient aussi trois droites de tendance correspondantes

aux trois coefficients réducteurs 0.2, 0.70 et 1 calquées dans la figure 18(b). En
conséquence, les trois équations résultantes avec leurs coefficients de détermination R?

sont respectivement reportées comme suivant :

y =0.170x;, + 0.2 avec R?=0.994 (4-24)
y = 0.162x, + 0.2 avec R?=0.983 (4-25)
y = 0.159x; + 0.2 avec R?=0.975 (4-26)

| est clair que le coefficient de détermination R? tend vers la valeur de 1 pour les trois
éguations, ce qui expligue que les modeles d'ajustement projetés se présentent plus
proches des données observées. En effet, les coefficients de pressions actives actuels
déduites apres les remplacements dans les trois équations ci-dessus sont comme

suivants:

hVoile - 020

kal,Eq(3—24) = —0.170yh (4-27)
hyite — 0.20

kaZ,Eq(3—25) = —0.162Vh (4-28)
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hVoile - 020

ka3 Eqz-26) = T0159vh (4-29)

Pour hy,;. = 5m et y = 17KN/m?, les trois coefficients de pressions actifs et actuels,
calculés a la base du voile ont pour les valeurs suivantes :
ka,Eq(3—24) = 0346, ka,Eq(3—25) = 0.363 et ka,Eq(3—26) = 0.370

En comparant les trois valeurs obtenues avec les valeurs de Rankine et Jaky, on

obtiendra ce qui suit :

k _ k _ k _
1/- SLEAG2Y) qq77, “2EIG72) 1235 et 46229 g 958
kKarank Karank kaRank
k _ k _ k _
2/- —2EICZ2Y 0736, 2ELC2) 0,773 et —2EIG220) 50 787
ko ko ko
ka3 ,Eq(3-24) ka,Eq(3-25) ko £q3-26)
3/- ————— =0.453, ————— =0475 et ———— =0.484
karankt+ko karank+ko kaRank+k0

Finalement, les coefficients de pressions de terres actives actuels peuvent étre évalués

par les formules résultantes suivantes :

al-  kqpqi-24) =1.18 kgrank (4-30)
ka2 pq3-25) =1.24 Karank (4-31)
ka3 pq3-26) =1.26 Kqrank (4-32)
b/- ka1,5q3-24) =0.74 ky (4-33)
ka2 pq3-25) =0.77 kg (4-34)
ka3pq3-26) =0.79 ko (4-35)
/- kq1pq3-24) =0.45 (kqrank + ko) (4-36)
ka2,Eq(3—25) =0.48 (kqrank * ko) (4-37)
ka3 gq-26) =0.48 (Karank t+ ko) (4-38)

On peut juger que la régression linéaire simple a permis de quantifier le lien de causalité
entre les trois coefficients k rank, kq €t ko pour pouvoir prédire les pressions de terres
latérales. Les figures (4.31) au (4.33) ci-apres présentent les résultats aboutis par

approche et par distance d’emplacement du voile.
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Tableau 4.12- Estimation des pressions latérales derriere un mur de soutenement de type «Cantilever» sous les effets
des sols soutenus et des sols de fondation selon I'approche proposée

X (K0+KaRank) }’h

Répartition linéaire (c=1) Répartition linéaire (c=0)
Modeles des propriétés des matériaux
Emplacement Rinter=0,30 | Rinter=0,70 | Rinter=1 J Rinter=0,30 | Rinter=0,70 Rinter=1
X=0 0,45 0,48 0,48 0,45 0,48 0,48 _
Sol soutenu 1/ Sol de fondation 1 1 (2) MC/HSM
0,46 0,48 0,49 0,47 0,57 0,57
0,67 0,68 0,68 0,65 0,67 0,68 Sol soutenu 1/ Sol de fondation 2 5 (2) MC/HSM
X=1b/4 0,58 0,65 0,67 0,57 0,64 0,56 Sol soutenu 1/ Sol de fondation 3 | 6 (2) MC/HSM
0,5 0,50 0,62 0,50 0,50 0,62 _
Sol soutenu 3/ Sol de fondation 1 7 (2) MC/HSM
0,47 0,50 0,49 0,47 0,48 0,49
0,45 0,50 0,51 0,45 0,5 0,51 Sol soutenu 4/ Sol de fondation 1 8 (2) MC/HSM
X=1b/2 0,46 0,48 0,49 0,47 0,57 0,57 _
Sol soutenu 1/ Sol de fondation 1 1 (2) MC/HSM
X=3b/4 0,46 0,58 0,62 0,45 0,57 0,62
0,50 0,54 0,56 0,50 0,55 0,57 - W L
0.53 0,54 3adiaas]
H s ﬁpmp. > |
Valeur moyenne ~ o . f,&l: i &
0,54 5 e o
) 8[ E - s \éﬁ B o
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L'analyse des résultats numériques reportés dans le tableau (4.12) fait ressortir les

conclusions suivantes :

v' Le sol de fondationl a produit des valeurs plus faibles comparé avec les sols de
fondation2 et 3. On constate que k,varie entre 0.45a0.62(kgirank + ko) en
considérant toute distance d’emplacement du voile.

v' Le sol de fondation2 a produit les valeurs les plus élevées comparé aux sols de
fondationl et 2. On constate que k, varie de 0.65 & 0.68(kyrank + ko). On note que
ces résultats réalisés sont dus a sa rigidité élevée d’une part et d’autre part aux
déplacements induits qui sont également faibles.

v’ Le sol de fondation3 a aussi contribué a des valeurs plus au moins élevées comparé
avec le sol de fondation2 et similaires a celles produites avec le sol de fondationl.

v' En considérant les valeurs moyennes qui tiennent en compte les effets des types de
sols retenus et les sols de fondation, la variation du coefficient de frottement sol/ mur et
la variation de la distance de positionnement du voile par rapport a la semelle, les
valeurs du coefficient k, varient de 0.50 & 0.70(k rank + ko)-

v' Plus le coefficient de pondération est grand plus le coefficient k, est augmenté d’ou les
dépalcements induits seront réduits (Cas du sol de fondation2).

On distingue des lors que le coefficient des pressions de terres latérales actives peut étre

estimé raisonnablement par I'expression suivante:

k, = 0.50a0.60(kgrank + ko) (4-39)

En conséquence, Les deux figures (4.20) et (4.21) ci-dessous montrent les profils

simplifiés des pressions de terres latérales actives ainsi déterminés.
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4.4.4.2 Cas de présence du remblai en surcharge (8#0)

Dans le cas de présence du remblai en surcharge avec #0, le tableau ci-apres issu de
l'analyse des résultats numériques des difféerentes simulations, résume par hauteurs et
longueurs de pente les valeurs estimées du coefficient k, qui sont réparties comme

suivant :

Tableau 4.13- Estimation des pressions latérales derriére un mur de souténement de type « Cantilever »
en présence du remblai en surcharge

X (KO+KaRank) 'Yh

Désignation de la Répartition linéaire (c=1) Modéles des propriétés des matériaux

hauteur du remblai en

IonsguurgB?:jgeelgtpSe?te Riner 0,39 | Riner=0.70 | Rimer™1 |50l soutenu 1/ Sol 1 (2)
de fondation 1 MC/HSM

L=1,50B; 0,51 0,54 0,54

h=1m |L=2B, 0,48 0,5 0,5 | L
L,=2,50B, 0,49 0,51 0,53 Yoo B :
L=1,50B, 0,46 0,51 0,51 i

h;=1,50m |L=2B, 0,48 0,52 0,53 H Y o
L=2,508, 0,47 050 | 051 ol wp«”

0,48 0,51 0,52 L hb:l T
Valeurs moyennes 0.51
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En conséquence, les deux figures (4.36) et (4.37) traduisent graphiquement I'approche
d’estimation du coefficient k, dans les conditions énumérées ci-dessus. Pareillement, les

autres graphes relatifs a I'évaluation des pressions latérales sous effets de la présence

d’'un remblai en surcharge sont reportés en annexe.
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Figure 4.36- Profils des pressions latérales Figure 4.37- Approche proposee pour Profils des
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4.4.5 Analyse de I’évolution du coefficient de pressions active en fonction de la
variation de I’emplacement du voile

En exploitant les résultats obtenus des trois relations trouvées entre le coefficient k, et les

deux autres coefficients k,ronk €t ko, il apparait clairement que ce coefficient k,

augmente non-linéairement avec I'augmentation de la distance du positionnement du voile
par rapport a la semelle. Cette fois la représentation graphique de [I'évaluation du
coefficient k, s’appuye sur l'analyse de régression polynomiale ayant pour équation
suivante:

y = ax?+ bx + ¢ Avec un coefficient de détermination R?,
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La figure (4.38) ci-dessous présente I'évaluation du ratio (7‘1) dans le sol soutenul en

fonction de la distance X prise variable.
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Les trois équations produites présentent des coefficients de détermination plus élevés et
qui tendent vers la valeur de 1. Ainsi, les modéles d’ajustement projetés sont plus proches

des données observées.

Finalement, on trouve que le coefficient k, peut étre évalué par les trois équations

résultantes (4-40), (4-41) et (4-42) et ayant le méme coefficient de détermination

R?=0.987, énoncées comme suivant:

ko = kqrank(0.333x% + 0.145x + 1.336) (4-40)
k, = ky(0.208x2 + 0.091x + 0.836) (4-41)
ko = (kgrank + k0)(0.128x2 + 0.056x + 0.514) (4-42)

Afin d’analyser la pertinence des trois équations abouties, nous avons procédée aux
applications numérigues par chaque équation dont les résultats issus sont dressés dans le

tableau suivant:
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Tableau 4.14- Résultats comparatifs des pressions latérales issus des équations (4-40), (4-41) et (4-42)

Avec:* Ky =1-— Sing

* Kopanke ~ Calculé  par
formule de Mazindrani
Ganijali (1997)

K, calculé > K, ——>

la
et

®=30°, K¢=0,500,

=31° K,=0,485,

©=32° K=0,470,

©=33° K=0,455,

=34°,Ko=0,441,

X Karank=0,320 Karank=0,306 Karani=0,294 Karank=0,282 Karank=0,270
X2y [KaEq | Ke-Eq | Ko Eq | Ka-Eq | Ko Eq | Ko Eq | Ko Eq | Ka- Eq | Ko Eq | Ka-Eq | Ko Eq | Ko Eq | Ka-Eq | Ko Eq| Ka- Eq
(3-40) | (3-41) | (3-42) | (3-40) | (3-41) | (3-42) | (3-40) | (3-41) | (3-42) | (3-40) | (3-41) | (3-42)| (3-40) | (3-41)| (3-42)

0,00 | 0,428 | 0,418 | 0,422 | 0,409 | 0,405 | 0,407 | 0,393 | 0,393 | 0,393 ] 0,377 | 0,381 | 0,379 | 0,361 | 0,368 | 0,366
0,10 | 0,433 | 0,424 | 0,427 | 0,414 | 0,411 | 0,412 | 0,398 | 0,398 | 0,398 | 0,382 | 0,386 | 0,384 | 0,366 | 0,373 | 0,370
0,20 | 0,441 | 0,431 | 0,435 | 0,422 | 0,418 | 0,420 | 0,405 | 0,405 | 0,405 | 0,389 | 0,393 | 0,391 | 0,372 | 0,380 | 0,377
0,30 | 0,451 | 0,441 | 0,445 | 0,431 | 0,428 | 0,429 | 0,414 | 0,415 | 0,415 | 0,397 | 0,402 | 0,400 | 0,381 | 0,389 | 0,386
0,40 | 0,463 | 0,453 | 0,457 | 0,443 | 0,439 | 0,441 | 0,426 | 0,426 | 0,426 | 0,408 | 0,412 | 0,411 | 0,391 | 0,399 | 0,396
0,50 | 0,477 | 0,467 | 0,471 | 0,456 | 0,453 | 0,454 | 0,439 | 0,439 | 0,439 | 0,421 | 0,425 | 0,424 | 0,403 | 0,411 | 0,408
0,60 | 0,494 | 0,483 | 0,487 | 0,472 | 0,468 | 0,470 | 0,454 | 0,454 | 0,454 | 0,435 | 0,440 | 0,438 | 0,417 | 0,426 | 0,422
0,70 | 0,512 | 0,501 | 0,505 | 0,490 | 0,486 | 0,487 | 0,471 | 0,471 | 0,471 | 0,451 | 0,456 | 0,454 | 0,432 | 0,441 | 0,438
0,80 | 0,533 | 0,521 | 0,526 | 0,510 | 0,505 | 0,507 | 0,490 | 0,490 | 0,490 | 0,470 | 0,474 | 0,473 | 0,450 | 0,459 | 0,456
0,90 | 0,556 | 0,543 | 0,548 | 0,531 | 0,527 | 0,529 | 0,510 | 0,511 | 0,511 | 0,490 | 0,495 | 0,493 | 0,469 | 0,479 | 0,475
1,00 | 0,580 | 0,567 | 0,573 | 0,555 | 0,550 | 0,552 | 0,533 | 0,533 | 0,534 | 0,512 | 0,517 | 0,515 | 0,490 | 0,500 | 0,496
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On inspire du tableau (4.14) que les trois équations donnent des valeurs rapprochées. Le
coefficient k, évolue proportionnellement avec la distance X et il est apparu dépendant de

'angle de frottement interne du sol. Au voisinage de la distance X=0.70b, les valeurs

calculées abordent les valeurs de k. Au-dela de cette distance, les valeurs se produisent

pY

superieures a celles de ky. On distingue alors que la régle kgpank < ko < ko est
seulement appropriée pour toute distance% < 0.70- Figures 38 et 39.

Pratiguement, un mur de soutenement dimensionné en tenant compte de la valeur de
k, = ky nest pas économique. De ce qui précéde. On distingue que la distance
satisfaisante se trouve incluse dans l'intervalle [0 < %‘ < 0.70] pour que le coefficient k,

s'insére aussi dans l'intervalle [ kgpank < kq < Kol

La figure (4.40) ci-dessous, montre graphiquement le sort des résultats aboutis relatifs a
I'évolution du coefficient de pressions actives en fonction de I'angle de frottement interne

derriére un mur de soutenement de type « Cantilever ».

E F=a

S —— p=30" — p=31"° ——p=32" —_— =33~

f : ——p=34" —— p=35~ KO(30°) --—-KkO(31%)
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Figure 4.40- Estimation du coefficient des pressions latérales actives k, selon I'équation (3-41) par type de
sol soutenu, X=variable, k, suivant Jaky
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4.4.6 Commentaires et suggestions

Il se révéle des analyses de régression linéaire et polynomiale disponible dans Microsoft
Excel que I'évaluation des pressions de terres actives peut étre aboutie. Les solutions
proposees se basent sur des résultats d’'une étude paramétrique soigneusement menée.
Un nombre assez important de facteurs influant sur le comportement de ce type de mur
« Cantilever » a été recensé, évalué et analysé. Les solutions résultantes permettent de
quantifier les valeurs du coefficient de pressions active équivalent k, qui peuvent
satisfaire davantage les conditions éventuellement imposées. Le sort des solutions est en
bonne cohérence avec les propos et recommandations de différents chercheurs

passionnées de l'art.
Toutefois, les solutions proposées demeurent valables pour les conditions suivantes :

» Le mur peut se déplacer horizontalement

» La semelle du mur doit étre ancrée dans la profondeur requise.

» Le massif en remblai constituant le sol soutenu est homogéne.

> Les pressions de terres latérales agissant sur I'écran vertical fictif passant par I'aréte du
talon sont seules a considérer dans les calculs selon la méthode d’approximation.

> Le sol soutenu doit étre de préférence pulvérulent, si ce n’est pas le cas, une cohésion
plus faible de I'ordre de 2kN/m? est tolérée.

> Les faces de I'écran vertical (voile) en contact avec le sol sont rugueuses.

» Absence de nappe d’eau derriére le mur.

» En absence du remblai en surcharge (B=0), la 1% solution est valable pour toute
distance  X. Le choix du coefficient de chargement varie de
k, = 0.50a0.60 (kyrank + ko).

» En présence du remblai en surcharge au dessus de la surface horizontale du sol

soutenu, la 2°™ solution est adaptée pour un emplacement de voile distant a X = ib.

> A la base du voile, I'évaluation du coefficient k, par les solutions proposées sont en
bonne cohérence avec la solution proposée par Goh (1993) pour un écran rugueux,
cependant la surface lisse a été écartée dans cette étude paramétrique.

> Le point d’application de I'effort de pressions se situe dans le un tiers de la hauteur du
voile depuis la base suivant les solutions proposées quand Goh (1993) propose deux

points d’application de 0.33H et 0.50H depuis le sommet.
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> Le coefficient de pressions active évalué des deux solutions s’'insére entre les deux
coefficients actifs classiques k, et ky. Ceci est en bonne cohérence avec les propos et
résultats aboutis par différents chercheurs a l'instar de Bang (1985) et Bowles (1997).

> Les deux solutions proposées peuvent étre programmeées dans une feuille de calcul ou
méme implémentées dans des progiciels ayant lien. Leur usage permet la vérification

de la stabilité des murs de soutenement dans I'état limite de service.

4.5 Conclusion

Dans ce chapitre, il a été conclu ce qui suit :

v’ En utilisant la méthode des éléments finis et par analyse des contraintes produites et
les tassements de surfaces engendrés dans le sol de fondation et les tassements de
surfaces dans le sol soutenu, nous avons présenté en 1% étape les résultats
d’évaluation de I'apport des modeles avancés dans la justification des ouvrages de
souténement notamment les murs de type “Cantilever”. En résultat, les deux modeles
de comportement des sols MC et HSM ont décrit quantitativement et qualitativement le
comportement réel du sol de fondationl lorsqu’il est chargé par un mur de souténement
rigide. En conséquence, ces deux modeéles se présentent plus représentatifs pour tout
usage de modélisation de murs de soutenement gravitaire ou de type “cantilever”
contrairement au modele SSM qui a conduit aux résultats incertains et parfois non
raisonnables. De ce fait, le choix des modéles de comportement des sols requiert aussi
une importance particuliere.

v En 2°™ étape, nous avons procédé a une étude paramétrique visant I'évaluation et
I'analyse du comportement d’'un ensemble de modéles de murs de soutenement en
formes de “L”, “T” renversé et en “L” inversé sous les effets d’'une liste élargie de
facteurs qui influent ses comportements. Les résultats aboutis montrent que ce type de
murs est effectivement influencé par des facteurs devant étre pris en compte lors de la
conception. Chaque facteur ne peut pas étre exclu mais il se présente important que
l'autre. Le comportement est certainement influencé par les dimensions géométriques
des éléments structuraux (Le voile et la semelle) notamment la hauteur, I'épaisseur, les
longueurs du talon et du patin qui sont dépendants de la distance de positionnement du
voile par rapport a la semelle. La hauteur peut avoir une valeur augmentée de 20% a
40% de la largeur de la semelle. Cependant, la distance appropriée réside dans un

intervalle de [0 < x < 0.70b]. En fait, un dimensionnement adéquat attribue au mur

projeté sa rigidité convenable.
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v  En terme du type de sol, un sol de fondation se présente plus influant qu'un sol
soutenu. Autrement dit plus le sol de fondation est rigide plus le mur de souténement
est stable.

v En présence d’un remblai en surcharge, le mur de souténement se comporte plus
influencé notamment lorsque la longueur de sa pente est plus réduite. Il est apprécié de
produire un angle d’'inclinaison le plus faible pour que l'influence du remblai surchargé
soit démunie inversement avec sa longueur de pente la plus élevée.

v Dans le cas des murs réalisés dans des emprises limitées par des parements en
déblais, la variation de I'angle d’inclinaison de ce parement ou le sol naturel recevant le
sol retenu) influe que Iégerement sur le comportement du mur de souténement.

v’ Evidemment, le phasage d’exécution des remblais derriere le mur de souténement
requiert une attention particuliere notamment s’il est accompagné par des séries de
compactage au cours et apres I'achevement des travaux de remblaiement.

v’ Par analyse, Il a été bien examiné que l'inclusion d’'une couche de forme en matériau
grenu ou incompressible contribue davantage pour augmenter la résistance du sol de
fondation qualifié souple.

v Il se réveéle des analyses de régression linéaire et polynomiale disponibles dans
Microsoft Excel que I'évaluation des pressions de terres actives derriére les murs de
type “ Cantilever ” peut étre aboutie. Le coefficient de pressions de terres latérales

ainsi évalué s’insere entre les deux valeurs issues des deux méthodes de Rankine et
de Jaky communément usées. Il a été prouvé que la régle [ kqpank < kq < ko] est
correctement accomplie. En absence du remblai en surcharge (f=0), les plages de
valeurs proposées que peut avoir le coefficient k,, varient de:

ky=0.5020.60 (k. , + ko).

aRank
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5 Conclusion générale

Dans la présente thése, Il est visé d’analyser et d’évaluer I'apport des modeles avancés
du comportement des sol en utilisant les trois modéles de sol communement connus a
savoir : le modele de Mohr Coulomb MC, le modéle de comportement de sol avec
écrouissage HSM et le modele des sols mous SSM sur le comortement de deux ouvrages
de souténement. Ces deux ouvrages appartiennent a la méme famille d’ouvrgaes dont la
poussée est reprise par encastrement mais ils présentent deux modes de fonctionnement
tout a fait différents. Il s’agit alors d’un écran de soutenement autostable de type « Paroi
moulée » et un mur en béton armé de type « Cantilever ». Les calculs sont réalisés en
utilisant les méthodes classiques, les méthodes de module de réaction et la méthode des

éléments. Les résultats issus des des différents calculs montrent ce qui suit :
A/- Analyse du comportement de I’écran de souténement uatosatble :

> Les résultats comparatifs issus montrent qu'en termes de distribution et de l'intensité de
la pression des terres actives, la théorie de Rankine a conduit aux résultats
approximativement cohérents avec ceux analysés par le progiciel Plaxis et de plus, elle
se présente plus compatible avec la méthode des éléments finis parmi toutes les
théories.

> Les déplacements latéraux obtenus en utilisant le modéle linéairement élastigue MC ne
sont pas réalistes car la rigidité est prise constante, tandis que ceux obtenus par le
modéle du sol non linéaire avec écrouissage (HSM) sont plus réalistes. Par
conséquent, le modele HSM peut présenter avec efficience les résultats si les valeurs

correctes des parametres requis sont soigneusement choisis. Bien entendu, le module
de déchargement et rechargement E,,., le module sécant Ei¢, le rapport de

surconsolidation “OCR” et le facteur de puissance “m” sont éaglement concernés.

B/- Analyse du comportement du mur de type « Cantilever»:

> A limage du premier cas, le modéle HSM a produit aussi des déplacements totaux
moins élevés et raisonnables comparés avec ceux réalisés par le modele MC.

> Le modele SSM a conduit aux résultats incertains et parfois non raisonnables et non
idéaux.

> Ensemble les deux modeles MC et HSM ont décrit qualitativement le comportement
réel du sol de fondation et ils se présentent les plus représentatifs. Cependant, le
modéle SSM semble a linstant non représentatif du comportement réel du sol de

fondation en présence du mur de soutenement.
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> Le comportement des modeles de murs de soutenement en formes de “L”, “T”
renversé et en “L” inversé est effectivement influencé par un nombre assez important
de facteurs devant étre pris en compte lors de la conception. Chaque facteur ne peut
pas étre exclu mais il se présente important que l'autre. Ce comportement est
certainement influencé par les dimensions géométriques des éléments structuraux (Le
voile et la semelle) notamment la hauteur, I'épaisseur, les longueurs du talon et du patin
qui sont dépendants de la distance de positionnement du voile par rapport a la semelle.
La largeur de la semelle est tout a fait liée a la grandeur de la hauteur du mur projeté.

Cependant, la distance d’emplacement appropriée demeure logée dans un intervalle de
[0 < x < 0.70b]. En fait, un dimensionnement adéquat attribue au mur projeté sa

rigidité convenable.

- En terme du type de sol, un sol de fondation se présente plus influant qu'un sol
soutenu. Autrement dit plus le sol de fondation est rigide plus le mur de souténement
est stable.

- En présence d'un remblai en surcharge, le mur de soutenement se comporte plus
influencé notamment lorsque la longueur de sa pente est plus réduite. |l est apprécié de
produire un angle d’inclinaison le plus faible pour que l'influence du remblai surchargé
soit démunie inversement avec sa longueur de pente la plus élevée.

> Dans le cas des murs réalisés dans des emprises limitées par des parements en
déblais, la variation de I'angle d’inclinaison de ce parement ou le sol naturel recevant le
sol retenu influe que Iégérement sur le comportement du mur de soutéenement.

> Evidemment, le phasage d’exécution des remblais derriere le mur de soutenement
requiert une attention particuliere notamment s’il est accompagné par des séries de
compactage au cours et aprés I'achevement des travaux de remblaiement.

> Par analyse, Il a été bien examiné que l'inclusion d’'une couche de forme en matériau
grenu ou incompressible contribue davantage pour augmenter la résistance du sol de
fondation qualifié souple.

> |l se révéle des analyses de régression linéaire et polynomiale disponibles dans
Microsoft Excel que I'évaluation des pressions de terres actives derriere les murs de
type “ Cantilever ” peut étre aboutie. Le coefficient de pressions de terres latérales ainsi
évalué s’'insere entre les deux valeurs issues des deux méthodes de Rankine et de Jaky

communément usées.
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Tableau Al- Déplacements horizontaux et verticaux du mur MDS4- H=1,4b, X= Variable

X=0 X=1b/4 X=1b/2 X=3b/4 X=1b
Sol soutenu 1 ( McC )
Solde fondation1 ~\HSM Uy, Uy M Uy, Uy | Uy, Uy | Ux Uy M Ux Uy M
(mm) | (mm) st | (mm) | (mm) st | (mm) | (mm) st | (mm) (mm) sf (mm) | (mm) sf
Rinter=0,20 [tér=100 299.28 | 158.48 | 1.134 | 361.75 | 130.89 | 1.175 | 275.54 | 97.97 | 1.282 ] 275.54 97.97 | 1.282 | 181.42 | 121.32 | 1.272
Itér=100 208.49 | 104.55 | 1.223 | 242.54 | 81.47 | 1.522 ] 215.40 73.14 | 1.716 | 253.33 124.65 1.771 161.40 81.54 1.798
Rinter=0,70 Itér=50 226.43 | 58.94 | 1.252| 172.92 | 48.95 | 1.311 | 147.96 | 49.83 1.383 | 147.52 | 50.80 | 1.367
Itér=40 21541 | 56.43 | 1.221
Itér=100 206.31 | 139.55 | 1.253 | 230.88 | 74.88 | 1.523 | 200.44 | 62.83 | 1.690 | 246.11 136.92 1.966 165.79 86.71 2.052
Rinter=1 Itér=50 208.46 | 53.72 | 1.267 | 172.92 48.95 | 1.311] 182.23 55.94 1.228 144.47 49.94 1.460
ltér=40 145.79 50.03 1.255
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Tableau A2- Déplacements horizontaux et verticaux du mur de souténement sous effets des sols de fondation- H=1,4b, X= 1b/4

Sol soutenu 1 (M(J) Sol soutenu 1 <MC> Sol soutenu 1 (MC)
X=1b/4 Solde fondationl ~\MC Solde fondation2 " \MC Solde fondation3 " \MC
Ux(mm) | Uy (mm) Mst Ux(mm) | Uy(mm) Mst Uy (mm) Uy (mm) Mgt
Rinter=0,20 [tér=100 423.28 169.76 1.022 293.11 134.47 1.085 29.65 24.52 1.080
[tér=100 332.32 145.03 1.256 251.49 149.66 1.509 37.35 34.17 1.500
Rinter=0,70 Itér=50 185.61 85.86 1.201
Itér=40 14.39 11.17 1.256
[tér=100 316.40 142.30 1.240 224.83 129.80 1.504 624.28 622.78 1.604
Rinter=1 Iltér=50 314.48 132.84 1.207
Iltér=40 179.14 84.59 1.269
Itér=20 13.98 11.33 1.312
Tableau A3- Déplacements horizontaux et verticaux du mur de souténement sous effets des sols Soutenus- H=1,4b, X= 1b/4
Sol soutenu 1 ( McC ) Sol soutenu 2 ( mc ) Sol soutenu 3 ( mc Sol soutenu 4 ( McC )
Solde fondation1 “~\HSM/ | Sol de fondation1 ~\HSM/ | Sol de fondation1 ~\HSM| Sol de fondation1l ~\HSM
X=1b/4 U U U U U
Uy (mm Y M X | Uy(mm M X N M X | Uy (mm M
Rinter=0,20 Itér=100 361.75 130.89 1.175 343.21 114.29 1.322 306.23 81.26 1.088 323.25 92.61 1.097
Itér=100 242.54 81.47 1.522 259.21 93.45 1.661 217.94 58.08 1.290 225.65 64.92 1.295
Rinter=0,70 [tér=50 226.43 58.94 1.252 | 212.17 53.32 1.270 217.98 57.72 1.217
[tér=40 215.41 56.43 1.221
Itér=100 230.88 74.88 1.523 261.14 92.02 1.570 213.06 53.50 1.317 218.16 59.28 1.285
Rin r=1
© [tér=50 208.46 53.72 1.267 229.19 65.22 1.417
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