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Summary

Summary

Reinforced concrete retaining walls are widely usedivil engineering works, especially in
terrain requiring this type of structure. They hdawecome an indispensable solution for

retaining slopes at risk of sliding, and protectitgyvnstream structures.

A number of criteria are taken into account whesigleng these structures to ensure their

stability against sliding and overturning.

The aim of this work is to analyze the stabilityafeinforced concrete cantilever retaining
wall in the case of a cohesive soil mass or coleesiv Cohesive soils have the ability to

swell in the presence of water, which doubles Hrast forces. The GEO5 software is used
for static calculations using Coulombe's method dyiaamic calculations using Mononobe-
Okabe's pseudo-static method, and studies theemdkiof the height and angle of inclination
of the embankment soil, in addition to the variatim soil cohesion, on sliding and

overturning stability. The results give an ideahsd importance of the choice of construction

materials and the method of implementation on dyoatability.

Keywords: cantilever retaining waltohesive soils , GEO5, Mononobe-Okabe method,
pseudo-static method.
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Résumé

Résumeé

Les murs de soutenement en béton armé sont detustisi utilisés a grande échelles dans les
travaux de génie civil, surtout dans les terraing demandent d’introduire ce genre
d’ouvrage, ces derniers sont devenus une solutidispensable pour retenir les talus a risque
de glissement, et la protection des structuresrah a

Pour les dimensionner et assurer leur stabilit@gleasement et au renversement, plusieurs
critéres sont tenus en compte dans la réalisagared ouvrages.

L'objectif de ce travail est d'analyser la stabilifun mur de souténement cantilever en béton
armé dans le cas d'un massif de sol cohérent oblaenohérent. Les sols cohésifs ont une
aptitude de se gonflé dans la présence d'eau,i@dqghle les forces de poussées. Le logiciel
GEOS5 est utilise dans le calcul statique par lahodd de Coulombe et dynamique par la
méthode pseudo-statigue de Mononobe-Okabe, eteétutfiuence de la hauteur et lI'angle
d'inclinaison du sol remblai, en plus de la vaoiatd la cohésion du sol, sur la stabilité au
glissement et au renversement. Les résultats dommenidée sur l'importance du choix des

matériaux de constructions et le mode de mise emeosur la stabilité dynamique.

Mots clé : mur cantilever, sols cohésifs, GEO5, méthode Moher@kabe, méthode pseudo-

statique
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Introduction Générale

Introduction générale

Les murs de souténement sont largement utilisés d@mnconstruction de batiments, la
conservation de l'eau, les chemins de fer, lesrautes, les ports et d'autres projets. Un mur
de soutenement est une structure congue et cdespour résister a la pression latérale du

sol, en empéchant le sol de s'effondrer et delisarade maniere non naturelle.

Les murs de soutenement en béton armé, dont ldeypas classique estle murenLouen T
renvers€, comportent une paroi résistante verti@@etres proche de la verticale) et une
semelle de fondation. Parmi ces murs on peut lgterur cantilever en béton armé, objet de
ce travail. Celui-ci est doté d’'une base élargieratastrée a la partie supérieure du sol de
fondation. Il associe dans son fonctionnementibactie souténement d’'une partie du poids
du remblai. En fait, il peut étre considéré commeouvrage poids si I'on y inclut le poids du
remblai compris entre le mur et la verticale pasgan I'extrémité arriere de la semelle. Les

murs cantilevers en béton armé sont égalementweages rigides.

Les massifs soutenus ou remblais pour les mureua&rgements sont généralement des sols
cohérents. Un sol cohérent ou cohésif, en anglashesive soil » est un sol avec une forte
proportion d'argile ou de limon. Sous pression,siels cohérents se déforment relativement
fortement sur une période de temps plus longuemBme le sol saturé pousse 2.5 fois que le
sol a son état sec. D’autre part 'augmentationegé de saturation des sols fins et argileux

diminué la résistance au cisaillement et le regorelant.

Le comportement des sols cohérents dépend decleeurt en eau. Selon la proportion d'argile
et de limon, ces sols sont peu perméables a L'ézau peut s'accumuler, réduisant la capacité
portante et s'accumulant a I'extérieur de la sirectDe plus, le sol est sensible au gel car
'eau interstitielle géle et un soulevement se pibd_es minéraux argileux ont également

tendance a gonfler ou a rétrécir lorsqu’ils somteesés a I'eau.

La bonne conception des murs de soutenement agnstit des éléments tres importants dans
la sécurité et la durabilité des constructions énig civil. Ces murs sont généralement
dimensionnés pour maintenir les remblais et leshsuges dans le cas statique et méme s'il

existe une sollicitation sismique.




Introduction Générale

Les séismes causes des déformations permanentesusteges de soutenement dans de
nombreux séismes historiques. Dans certains cagléermations ont été négligeables ; dans
d’autres elles ont causé des dommages importardas [Bertains cas, les structures de
souténement se sont effondrées au cours de tremiblerde terre, avec des conséquences

désastreuses physique et économique.

Ces effets destructifs des séismes font le probf@meimportant et le rendent I'un des sujets

les plus préoccupants du génie parasismique.

En dépit de la multitude d’études qui ont été etfées au-cours des anneées, la réponse
dynamique des structures de soutenement est lgireddien comprise, de ce fait exigeant des
études qui emploient des modéles numériques eablaiment des modéles analytique pour la

clarifier.

Les dommages causeés par les tremblements de terstractures de souténement ont stimulé
I'intérét pour des solutions capables d'incarmdfet de la charge sismique sur les pressions
des terres. La théorie actuellement utilisée danscdnception sismique des murs de
souténement est représentée par le pseudo théorieridbe-Okabe (M-O). Représentée par

I'approche pseudo statique de Mononobe-Okabe (M-O).

Cette théorie est une extension de la théorie déo@tb dans laquelle I'effet du séisme sur les
murs de souténement est pris en compte. Dans ladedfet des forces d'inertie induites par

le tremblement de terre dans le sol en raison dehdage sismique est pris en compte
sismique est pris en compte, introduisant des $ocoeporelles statiques. L'hypothese que le
sol se comporte comme un corps rigide implique ltpeeélération sismique ne varie pas a

I'intérieur du coin de sol et coincide avec I'aécaion a la base du mur.

Le but de cette étude est d'analyser la réponserdir de souténement cantilever en béton
armé sous chargement sismique, avec I'importarecta grise en compte du sol cohérent
adjacent dans le déplacement permanent du muretGdes sont réalisées a I'aide du logiciel
GEOS5 qui comprend des applications, parmi ellegllaption mur cantilever qui peut vérifier
la stabilité statique et dynamique des murs caile

Le présent mémoire est composé de quatre chapires,introduction générale et de

Conclusion générale, comme suite :




Introduction Générale

Le ler chapitre présent le comportement des ousrdgesoutenement dans le cas statique et

dynamique;

Le 2éme chapitre expose le comportement des sdlérents, et les différentes lois de
comportement ;

Dans le 3éme chapitre, il s'agit de prédimensiorer@mdu mur cantilever avec une
vérification de la stabilité statique et dynamiguiaide du logiciel GEO5;

Enfin, la présentation des résultats sous formaghygque avec discussion ;

L’ensemble est cléturé par une conclusion génépaldant sur les résultats significatifs

obtenus.




Chapitre I
Comportement des ouvrages de

soutenement
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Chapitre I: Comportement des ouvrages de soutenemen

|.1.Introduction :

Les ouvrages de soutenement sont congus pour gneedénivelée entre les terres situées a
'amont de l'ouvrage, c’'est-a-dire soutenues pduiceet les terres situées a l'aval, devant
I'ouvrage. Cette dénivelée peut étre réalisée endutant a la mise en place de remblais derriere
'ouvrage (auquel cas on parle généralement d'@e/ran remblai ou en élévation) ou par

extraction de terres devant celui-ci (auquel capanhe généralement d’ouvrage en déblai ou en

excavation)1].

[.2.Comportement statique :

|.2.1.Pression des terres latérales :

[.2.1.1.Etat intial (Pression des terres au repos)

Avant d'étre déplacé, le sol se trouve dans unrétat influencé par son passé géologique,
connu sous le nom de poussée des terres au repoddtrire cet état, on établit une relation

entre la contrainte effective horizontale et latcainte effective verticale a I'aide du coefficient

K, [2]

o.,=Ko. (1.1)

[0] o~ Vvo

o, la contrainte effective horizontale at, la contrainte effective verticale ¢, le coefficient
des terres au repos.

Mesurer la valeur d€, peut étre complexe, mais elle peut étre détermanksde de I'appareil

triaxial en laboratoire ou du pressiometre sur. Sltette évaluation revét une grande importance

pour garantir la stabilité et concevoir efficacetndimerses structures.

Le coefficient K, dépend de la loi de comportement du matériau sobnSconsidére que le

materiau est élastique linéair&, serait égal a 1— (v Le coefficient de poisson) . Cette
-V

valeur théorique s'éloigne tellement de la régjitélle n'est pas praticable en pratique.
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Jakya proposé une formulation He pour les sols fins et les sols pulvérulents noemaint, en

fonction de I'angle de frottement effeafif . L'équation simplifiée de Jaky s’écrif3]
K, =1-sing (1.2)

Pour les sols fins surconsolidés ou pulvérulentsasuprimeés, le coefficienK, dépend du degré

de surconsolidation OCR, tel que :
K, = (L-sing JoCR (I1.3)
le coefficient n est en général pris égal a 0.50

1.2.1.2.Etat actif (Equilibre limite supérieure enpoussée) :

Le sol exerce une pression sur I'écran, le poussaat'extérieur. Ce mouvement continue jusqu'a
ce que la contrainte effective horizontale initidlminue, permettant au sol de se relacher jusqu'a
une valeur limite inférieure. Cette diminution @econtrainte horizontale se produit tandis que la
contrainte verticale reste constante. Lorsque tdramte horizontale atteint cette valeur limie, |
cercle de Mohr devient tangent a la droite de MBbtlomb. Dans ce scénario, le sol est en état
de poussée, et cette contrainte de poussée est l@eontrainte verticale par le coefficient de

poussée Ka, spécifique a un écran vertical sattefinent sol-écran, représentant I'équilibre actif.

[4]

(.. ﬂ.. J 'ﬁl
Ayt ol sl L il

o' 7

Ve L

;A

Figure 1.1 : Etat limite de poussée du sol ( talus de pghte0 , et I'angle de frottement sol-
écran nul )

1.2.1.2. Etat passif (Equilibre limite inférieureen butée) :

L'écran exerce une pression sur le sol, le pousamtu'a la butée. Cela entraine une
augmentation de la contrainte horizontale initiake,qui comprime le sol jusqu'a ce qu'il atteigne

une valeur limite supérieure a la contrainte ifetid?endant ce processus, la contrainte verticale
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reste constante. L'augmentation de la contraintedmtale se poursuit jusqu'a ce que le cercle de
Mohr devienne tangent & la droite de Mohr-Coulombrne valeur spécifique. A ce stade, le sol
est en état de butée, ou la contrainte de butékéesh la contrainte verticale dans le cas d'un
écran vertical sans frottement sol-écran, par Efioient de butée Kp, représentant I'équilibre

passif.

< %

Figure 1.2 : Etat limite de buté du sol (talus de pepie 0 , et I'angle de frottement sol-écran
nul)

[.2.2.Méthodes aux équilibres limite :
[.2.2.1.Théorie de coulomb :

En supposant que les forces agissant sur l'adieraur de souténement résultaient du poids de la
cale du sol au-dessus d'une surface plane de eyffoulomb a utilisé la méthode de I'équilibre
des forces. du sol au-dessus d'une surface dereuptane, Coulomb a utilisé I'équilibre des
forces pour déterminer I'ampleur de la pousséesagissur le mur, tant pour la poussée active

minimale que pour la poussée maximale. [5]

Déterminer I'ampleur de la poussée agissant sonruledans des conditions actives minimales et

passives maximales.

Dans des conditions de pression de terre activénmala, la poussée active sur un mur avec la
géomeétrie illustrée a la figure (1. 3) est obteaymrtir de I'équilibre des forces pour la surfdee
rupture critique, la poussée active sur un mumgeteun sol sans cohésion est obtenue a partir de

I'équilibre des forces pour la surface de ruptuitégoe.

Sur un mur retenant un sol sans cohésion peuéegpremée comme suit ;

Chapitre I Page 6



Chapitre I: Comportement des ouvrages de soutéenement

1 2
P =5 KaH (1.4)
Ou:
K, = COSZ(¢_6) ! (5
cos fcos@ +6) 1+\/ sin@ +¢)sin@ - f)
cosp +6)cos(Z-06)

O est l'angle de frottement entre le mur et le Badst I'angle de pente du remplissag® est

I'angle de la face intérieure du mur avec la faarticale.

Pa

(b)

[a) F

Figure 1.3 : (a) Coin actif triangulaire délimité par une sedale remblai plane, une surface de
rupture et un mur, (b) polygone de force pour un ectif de Coulomb [6] .

La théorie de Coulomb ne prédit pas explicitemandistribution de la pression active, mais on
peut montrer qu'elle est triangulaire pour uneasigfde remblai linéaire sans charge. Dans ce cas,

un P agit en un point situé a H/3 au-dessus daugelr du mur de hauteur H.

Pour les conditions passives maximales dans unlagsdns cohésion (Figure 1.4), la théorie de

Coulomb prévoit une poussée passive comme :

_1 2
R =5 KelH (I.6)

ou:
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K = cos (p+6) (0.7

p cog Hcos@'—é’){u\/Sin(5+@5i”(¢+ﬁ) T

cosp —-6O)cosG+6)

Pa

(b)

(1) F

Figure 1.4 : (a) Coin passif triangulaire délimité par une aaef de remblai plane, une surface de
rupture et un mur, (b) polygone de force pour un de Coulomb actif [6] .

Le calcul du coefficient de pression passive degdeKp par la méthode de Rankine doit étre
évité lorsque la pente de la surface supérieureethblai quef>0. Dans une telle situation, la

méthode de Coulomb doit étre suivie. En outre,anmiéthode de Coulomb ni la méthode de
Rankine n'ont explicitement la cohésion comme patesrd'équation dans le calcul de la pression

latérale du sol.

Par conséquent, lorsque des sols cohésifs sonségticomme matériaux de remplissage,

I'équation de Bell doit étre utilisée dans le chtirila pression latérale des sols.

Pour 'application pratique sur le terrain du coééht de la théorie de Coulomb dans lI'annexe ci-

jointe, il est possible de se référer directemes# gui est extrait de I'ouvrage.

[.2.2.2.Théorie de Rankine :

Rankine (1857) a développé la procédure la pluplsi pour calculer la pression de terre active

minimale et la pression de terre passive maximale.

la pression passive maximale de la terre. Pouohaition active minimale, Rankine a exprimé la

pression en un point situé a l'arriere d'un musaldéénement comme suit :
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p, =K.0, ~2¢/K,

Ou Ka est le coefficient de la pression active male des terres,

(1.8)

est la contrainte effective
verticale au point d'intérét, et c est la forcecdaésion du sol. Lorsque les plans de contraintes

principales sont verticaux et horizontaux (commaesdie cas d'une paroi verticale lisse retenant
un remblai horizontal), le coefficient de pressamtive minimum est donné par I'équation :

K= 702~ arf{ 45-2)
1+sing 2

(1.9)

Dans le cas d'un remblai sans cohésion incliné angtep par rapport a la pente horizontale
infinie, la solution peut étre utilisée pour cakulKa comme suit :

cosB —,/cos’ B-cos ¢
cosp + \/cosz [—cos @

K, =c

a

osf

(1.10)

Les distributions de pression a l'arriere du mammme indiqué par I'équation (1), dépendent de la

I'ampleur relative des composantes frictionnellesobésives de la résistance du sol de remblai
comme indiqué ci-dessous dans la Figl.5.

= - o =
]‘l fl f/Fal/I/ure R Z‘ Height of // ‘ ‘\ .zl /’ i
 a A L N
[, / surface V| y tension m”;’/ ] | i 7 1.Cé
—tl |- ,f T ¢ ’ 0=0 _ Failure
T | c=0 /% _ Failure / surtace
| Resultant surface
L —— Pa | Py P,
,’\- A544/2 /\‘ 45
S e

Ky=tan? (45-¢/2)  z,=2chH Zm [2_;]1%(45 +6/2)

pa= Kz Pa=7vZ -2¢ Pa = yZtan(45 - 6/2) - 2¢ tan(45 - 0/2)
2

Pa= KayH?2 Py=yHY2 - 2cH + 2% rH?

(a)

(b)

PA=( 2

/

}an”(cts - 6/2) - 2cH tan(45 - 6/2)

+2c%y

(©)

Figure 1.5 : Distribution de la pression de terre active mirlarde Rankine pour un remblai avec
différentes combinaisons de résistance au frottéetedla cohésion. (a) Résistance au

frottement, pas de cohésion ; (b) Sol cohésif,deaesistance au frottement ; (c) Cohésion et
frottement combinés [8].

La théorie de Rankine prévoit une distribution rigalaire de la pression active orientée

parallelement a la surface du remblai pour un ramhbmogene sans cohésion. la surface du

Chapitre I
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remblai pour un remblai homogéne et sans cohésmmression active de terre PA agit en un
point situé a la hauteur H/3 au-dessus de la base ltauteur du mur avec la magnitude :

PA:%KayHZ (1.11)

Dans des conditions de passivité maximale, la théte Rankine prévoit une pression de paroi
donnée par la relation suivante :
P,=K,o, +2¢c/K, (1.12)

ou Kp est le coefficient de la pression maximals thrres. Pour les murs lisses et verticaux
retenant des remblais horizontaux, Kp est calcylartir de la relation des remblais horizontaux,

Kp est calculé a partir de la relation ;

K, :ﬂ”:tanz(45+fj (1.13)
1-sing 2

et pour un remblai incliné @par rapport a I'horizontale :

cosp + \/cosz [ —cos @
cosf —\/cos2 [ —cos @

K, =cosp

p

(1.14)

La distribution de la pression passive pour diifées caractéristiques de résistance du remblai est

illustrée a la figure (I .6)

b e 2 tAN{AG48T)

Faikire

K, = tan? (45 + $/2)

Pp=Kyyz Pp=fZ +2¢ Py =12 1an*(45+6/2) + 2c1an(45+$/2)
a2’ 5

Py = K, yHe/2 Po=1eyH?+2¢H P,= % |1an‘[45 +§/2) + 2cH 1an(45 + 6/2)

(a) ) | ()

Figure 1.6 : Distribution de la pression passive maximale deliee pour le remblai avec
différentes combinaisons de résistance au frotteéetedla cohésion. (a) Résistance au
frottement, pas de cohésion ; (b) Sol cohésif deaesistance au frottement ; (c) cohésion et

frottement combinés [8].
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Pour un remblai homogeéne et sec, la théorie de iRankévoit une distribution triangulaire
orientée parallelement a la surface du remblairésaltante de la pression des terres du remblai,
ou la poussée passive Pp, agit en un point sitid @au-dessus de la base d'un mur de hauteur H

avec la magnitude :

1
P, =§KP;H2 (1.15)

1.2.2.3.Théorie de Boussinesq :

Boussinesq (1882) a enrichi la théorie de Rankimgrenant en compte l'interaction concréte
entre le sol et I'écran, en ajustant la valeuraigle de frottemerdt sol-écran. Dans cette analyse,
Boussinesq divise le probleme en deux zones : uamipre ou I'équilibre de Rankine est
appligué, se connectant a une seconde zone dagreles conditions aux limites sur I'écran (voir
figure 1.7) [9] :

Figure 1.7: Equilibres de Boussinesq et de RanKi@

Boussinesq conserve les conclusions de Rankineenmentt la distribution des contraintes sur
I'écran :
- I'inclinaison des contraintes reste uniformeolegl de I'écran OD, étant choisie et maintende a

- la répartition des contraintes sur I'écran gstagentée par une forme triangulaire :

ta = Ka xyxl (1 16)
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Bien que Boussinesq ait formulé le probléme, saluésn effective n'a été réalisée qu'en 1948
par Caquot et Keris¢ll1] , qui ont présenté la démonstration suivante.ntschoisi de travailler
en coordonnées polaires, ce qui permet d'écrirédestions d'équilibrelivt + F = 0 sous la

forme :

dog, . 01
or roé

+ 7 ;0“’ = ycosd (1.17)

or, 00, T :
24270 492" =—ysing 1.18
or roé r 4 ( )

Avec :

o, : contrainte normale radialeg,, : contrainte normale orthoradiale

r

T : contrainte de cisaillement

dog,
06

+3r =—-pysind (1.29)

0
0_;+2(Ur -0,)=-ysing (1.20)

Avec :

o, =ko,

r

Caquot et Kérisel ont résolu le systeme de dewat@mms différentielles, avec des calculs
ameliorés par ABSI, pour produire des tables cotaplde poussée et de butée, donnant ainsi les

coefficients Ka et Kp. Les conditions aux limite&terminent le probleme :
- A la surface libre, les contraintes sont nulles.
- Sur I'écran, I'angle d'inclinais@rde la contrainte est imposeé.

Entre la surface libre et la premiére ligne desglisent, I'équilibre est régi par la théorie de
Rankine, tandis qu'entre la premiére ligne de gismnt et I'écran, il est régi par la théorie de

Boussinesq.

L'analyse des lignes de glissement révele que, ldacass de I'équilibre de poussée, elles restent
assez proches des lignes droites, mais dans leecdigquilibre de butée, elles s'en éloignent

considérablement.

Chapitre I Page 12



Chapitre I: Comportement des ouvrages de soutéenement

I. 3.Comportement dynamique :
[.3.1.Approche pseudo -statique :Le principe de cette méthode est de remplacerfdeses
dynamiques induites par la sollicitation sismique ples forces inertielles, ce qui permet de
transformer le probleme dynamique en un problertggse equivalent.
[.3.1.1.Méthode de Mononobe —okabe
La méthode d’Okabe (1926) [12] et Mononobe-Matst620) [13] est une extension de la
méthode de Coulomb , en ajoutant au matériau esl fdrces de masse (ou volumiques)
équivalentes aux forces sismiques. La méthode se@ppoe le mur est non fixe et que le remblai
est constitué d’'un matériau pulvérulent drainé.
a) Cas d’'un remblai sec

Le remblai est soumis a une force horizon&l/s et verticale (1$v)Ws, Ws étant le poids du
coin triangulaire en glissement le long de la stefAM, inclinée denAE par rapport au plan
horizontal.oh etdv sont respectivement les composantes horizontalergcale de I'accélération
sismiqgue de calcul, normalisées par 'accélératiergravité g. les valeuth etév sont positives

ou négatives, selon la direction de I'accélérasimmique de calcul .

Sl‘R(‘H‘IR(iE.q

Figure 1.8 : Schéma de calcul des pressions de poussées dyreaseipn la méthode de
Mononobe-Okabe [14] .

D’une maniére analogue au cas statique, la forqegodssée sismiquEAEy due au poids des terres

est donnée par I'expression suivante :

1
Pl =5 KoL+ (I.21)

Chapitre I Page 13



Chapitre I: Comportement des ouvrages de soutéenement

Le coefficient de poussée sismique est détermingnme®suit :

KE, = cos (¢ -u-4)

sin(g + J)sin(¢ — u - B)
codu)cos(A)codd+ 4+ ”)[“\/cos(am + ,u)cosé—/‘) (1.22)

La force de butée sismique due au poids des testedonnée par la formule suivante :

1
|:pEy:E|<§y(1+o’v);H2 (1.23)

Le coefficient de butée sismique est défini commie:s
cod(p— p+A)

et n s

KPEy = (| 24)

Le vecteur poids équivalerj formé par la combinaison des forces volumiques duepoids et
aux forces statiques équivalentes et qui a pourposantes horizontale et verticade y et (1+

d, ) y respectivement. Ce vecteur est incliné par agptartverticale de :

L0 (1.25)

=t _~h
H=19 143,

La profondeur du point d’application de la force pleussée se situe entre 0.4 et 0.55 fois la
hauteur du mur par rapport a la base du mur. E®,19éed et Whitman [15] ont proposé une

procédure simplifiée qui permet de déterminer lenpd’application de la force de poussée
sismique et ils ont supposé que l'incréméit) , difféerence entre les force sismique et statique
soit AF,, - AF)s’applique a 0.6H a partir de la base, ce qui pedaedéduire la profondedr;

de ce point comme suit :

FAV'; +AF) (06H)

E
Fa,

b) cas d’'une surcharge uniforme

Z{=H-

(1.26)
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Une force additionnelleF, s'ajoute a la forcerEdue au poids du sol comme suit et cela en

présence d’'une surcharge uniforme g d’obliquitdapreyue.

H (1.27)
FE=KE
qqc05/1

Le coefficient de pressiof'(qE est déterminé selon Mononobe-Okabe comme suit :

e Cos’ A (1.28)

KE=K 1+3,)

a Y cos(B-A)

La force totale s’écrit selon Ebeling et Moriss@6][ comme suit :

1 cosA
Fe = FyE + FqE :EKEH 2L+ 5\,){ 1+ Zﬁm]} (1.29)

La force FqE est inclinéd par rapport a la normale du mur et agit au mitleda hauteur du mur.

c) Cas d’un sol cohérent

La prise en compte de la cohésion du sol se fdi kiase du théoréme des états correspondants.

Autrement a la surface du remblai est appliquéesumeharge uniformey :%g¢ induisant une

forceF Finclinée ded et appliquée au milieu du mur :

e_yc C H (1.30)

En outre, & la surface de contact sol-mur, uneefdirecteF; normale © =0) et appliquée au
milieu de cette surface, est donnée par :

e_ C H

= .31
cd tg¢ COS/] ( )

d) Cas d’'un sol saturé

En présence d'une nappe phréatique, il y a une fioatlon de I'équilibre des forces et le
comportement sismique. En effet, si la sollicitatisismique engendre de surpressions

interstitielles, les massifs pulvérulents vontigeéfier & cause de la dégradation de la résistance
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au cisaillement au fur et a mesure du cumul degressions interstitielles. Cette surpression est

définie en fonction du temps t en un point donnéalypar I'expression suivante

Au(zt)

(== 2

(1.32)

Le rapportr, varie entre 0 et 1, respectivement en absenceiqdéfaction et en cas de

liquéfaction totale. Les pressions sismiques med@s par le sol derriere le mur sont déterminées

en fonction des possibilités de drainage et dergéiné@ des surpressions interstitielles.

La force sismique effective qui est appliquée &srdrains est en fonction du poids volumique

déjaugé équivaleng, et en fonction des possibilités de drainage egéieration de surpression

interstitielle.

: 1 .
FyE =§KyEye(1+ J,)H? (1.33)

Dans cette derniere expression, le coefficient alespée/butée sismique est calculé en fonction

d’'une fraction horizontale équivalent& et de I'angle équivaleni®.Selon le principe des
contraintes effectives de Terzaghi, la force sismitptale FyE est la somme vectorieIIer'E et

FE:

, =F +Fi=F+F; (I .34)

Si la surpression interstitielle est générée, drodtuit un poids volumique équivalent de l'eau,

soit ¢ , pour I'évaluation d’une force hydrostatiq@e qui prend en considération les pressions

hydrostatiques initiales :

Ya=Vutty (I.35)
F;:%ysz (1.36)

Pour le cas des matériaux pulvérulents saturésrdedgs perméabilité (sables moyens ou
grossiers, les graviers, les galets...), les padgwu sol ont une accélération différente car il
s’agit des sols non restreints donc la force hydtmpie exercée par I'eau sur le sol est déterminée

par I'expression suivante :
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F2 :%yWHZ (1.37)

En 1931, Westerggard [17] a déterminé comme 'axiptession de I'écoulement de I'eau qui se

traduit par une force hydrodynamiq& , , appliquée normalement au mur a 0.4H par ragpor

la base du mur :

Fo =1—725hVWH ? (1.38)

La force sismique total&,~ est la somme vectorielle d&° et F,; :

— —

S =R +F =Ff+F+F) (1 .39)
AuZ0 Au=0
Sol restreint Oe y.o=y
=y (L-T, tgu, =—" °
Ve=y @-r) e]7A 1+, Py
y tg/Je:1+5
Vo=Vutty 5ﬁ=ﬁ“5h Y
Sol non restreint 3¢ y.o=y
=y (- tau. = —=h e
Ve=y @-r) )78 1+, Py
y tgﬂe:“J
Va=Vatty 5§=7‘-‘5h v
° 5 =Ytog

Tableau I.1: Paramétres de calcul des forces sismiques [18].

La formulation de Mononobe-Okabe est définie pain(@ -4 - u) > 0,c’est-a-dire que

U< @— [ etdonc:

0, <@+9,)9(¢-p) (1 .40)

1.3.1.2.Méthode de Richards -Ims :

Cette méthode est basée sur I'analyse en déplatemermur. Elle consiste a dimensionner ce
dernier pour un déplacement horizontal admissibie &t cela en trouvant le poids minimum

Whin du mur étudié qui autorise ce déplacement. Cett¢thade est une amélioration des

méthodes d’analyse pseudo-statique des murs maiprésente toujours certains inconvénients
(limitée au mode de translation horizontale) [19].
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La résultante des efforts en mode de glissementutiest équilibrée par la réaction Rs du sol a la
base (Fig. 1.9) qui a deux composantes (horizehtadrticale) qui sont définies comme suit :

R, =Fx cod/ + )+ oW,

min (I 41)
R/ = I:AEySin(A + 5) + (1+ Jh)lvmin (I 42)

A l'état d’équilibre limite de glissement, les coagantes R et R, sont liées par le critere de
rupture de Mohr-Coulomb comme suit :

R, =R, tand, (1.43)

dans cette expressiady représente I'angle de frottement mur /sol a la lolaseur .

L’idée de base est de dimensionner le mur pouréptadement horizontal admissible du mur fixé
a priori ,c'est-a-dire trouver le poids minimummywwdu mur autorisant ce déplacement . La

méthodologie de calcul est organisé comme suit :
Etape 1 Fixer un déplacement horizontale d’uniforme du mu

Etape 2 Calculer la composante horizontadede l'accélération sismique correspondant au
déplacement d, a I'aide de la formulation empiriquaposé par Franklin-Cha¢ip77) [20] :

La formulation empirique de Franklin-Chang permetd&terminer d comme suit (Richards &
Elms, (1979) [21] ; Schlosser et Dormieux,(198&)] [R:

) -4
d :8.7)(10_4&{&} (I 44)
A | Bmax

anax €t Vmax sont respectivement les valeurs maximales dedlacation et de la vitesse en
surface du sol . Cette formulation est exprimésysteme Sl , le déplacement d étant exprimé en

m , si les vitesses et accélérations sont resackint exprimées en m /s et ./s

Etape 3. Estimer une composante verticafg entre (0.5 a 0.67 §,
Etape 4. Calculer I'angleu d’inclinaison du poids volumique équivalent a pade I'équation

& O

.45
s (1.45)

H=1g

Etape 5. Calculer le coefficient de poussée sismifye a partir de I'équation :
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E _ cos (f—u-4)

M Sin@ +p)sin@-u-p5) |
cosucos' Acosg+ A+ ﬂ){“ \/c036+ A+ ) cosB - A)

(1.46)

Etape 6. Déterminer le poids minimum ¥, du mur autorisant un tel déplacement , a partir de

la condition de stabilité au glissement a la basendr.

M
Ve
7
Ve
. Ve
g ﬁ < o, //\\ Plan de rupture
+) ~
Fur e
H - /
5, ) S s

Figure 1.9 : Schéma d’équilibre d’efforts en mode de glissenfibfit

, sin(A + d)tgd, — codA +9)

(1.47)
tgu —199,

1
VVmin = E K,Ey”-'

Dans cette expressiad, représente I'angle de frottement mur /sol a la lolaseur .

En présence d'une surchage q en surface du remdaipeut considérer un poids volumique
équivalent égal a :

= 1+Ziﬂj (1.48)

H codB- 1)
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(1 .49)

min

W :%Kfy 149 _ cosh szsin(A+5)tgdB—cos()l+5)

H codB-1) tgu —1gd,
Etape 7. Considérer un coefficient de sécurité de 1.5 lsyoids du mur requis , c’est-a-dire
prendre 1 .5Wn

Etape 8. Effectuer les différentes vérifications de stabilitestantes (renversement ,capacité

portante, glissement géneéral, ...) .

L’analyse nécessite la définition de la vitesse imale Vinax Celle-ci peut étre estimée selon les

recommandations frangaises AFPS-90, comme sulit :

Vmax = A g\/ref (l 50)

ef
aef €St une accélération de référence, égale a2lnek Ve est une vitesse maximale de
référence, correspond a I'accélératin ,aet donnée par le tableaul.2 en fonction de kgoaie

géotechnique du site

Site ) ) ) )

Vret (M/s) 0.06 0.08 0.10 0.12

Tableau 1.2: Valeurs de la vitesse de référence(m/s) .

[.3.2.Approche pseudo -dynamique L'approche pseudo-dynamique s'inscrit dans leecder
l'analyse sismique des ouvrages de souténementqted les murs de souténement et les
remblais .Elle vise a évaluer la stabilité de desctures en tenant compte des effets dynamiques

du séisme de maniere simplifiée .
[.3.2.1.Méthode de Steedman et zeng :

Steedman et Zeng (1990) [23] ont considéré unéléation horizontale harmoniqued’amplitude
ah appliquée a une base fixe d’'un mur cantilevenroe il est montré dans la figure(1.10) et ils

ont supposeé que=p = kv = 0 pour la simplicité.

L’accélération a une profondeur z au-dessous dursgirdu mur peut étre exprimée comme sulit
W2 ,t):ahsin[ w(t- ?)] (I .51)

Ouo est la frequence angulaire, t est le temps éaiwé est la vitesse d'onde de cisaillement.

Si les pressions sismiques du mur sont supposéekar® du sol en un coin triangulaire incliné

d’'un anglea de I'horizontale, la masse d'un élément infinm@de du coin a une profondeur z est :
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m (Z)_ y H-z
Erreur!Signet nondéfini.g tana

(1.52)
Ou vy est le poids volumique du remblai, H est la hauthw mur, g est I'accélération de la

pesanteur et est I'inclinaison de la surface déunep

apn(t)

Figure 1.10.: Systéme considéré par Steedman-Zg2f] .

La résultante des forces d'inertie agissant somuepeut donc étre exprimée par:

AV a
Qn(t)= fOH m(z) an(z, t)dz = Mz{;ﬁ [Zn Hcoswd + A (sinw( — sin wt)]

(1.53)

Ou A= 2n v, /@ est lalongueur d'onde de cisaillement se propageaticalement et :

(=t-= (I.54)
Le cas particulier d'un coin rigide est donné knfiéte par :

, yxH?a, a,

llmv (Qh)max—w—?XW— thW (l 55)

S

Ce qui est équivalent a la force pseudo-statigppasee par la méthode M-O. La poussée du sol
totale (statique plus dynamique) peut étre obtemuetsolvant les forces sur le coin, qui est :

Page 21
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_ Q, Coiﬁ—¢)+WSin(a—¢) (I .56)

2() codd+g-a)

Et la distribution totale des pressions des tezredérivant la résultante de la poussée du sol :

ORpelt) | sz, _sinla-9) ke, Cos(a_qj))xsm{({t_v_zj

0z  tana co{d+g-a) tana coddo+g-a

Pe(t) =

(I.57)

Le premier terme de I'équation (1.57) qui augmdintsirement avec la profondeur et ne varie
pas avec le temps représente la pression des stategie agissant sur le mur. La résultante de
poussée statique agit conformément avec les tisedeie pressions des terres statiques en un point

hs= H/3 au-dessus de la base du mur.

Le second terme représente la pression des tgmesnijue, elle augmente comme une fonction

non linéaire de la profondeur avec une forme qpedé du rapport b/

Puisque la pression dynamique augmente non limdaimeavec la profondeur, la position de la

poussée dynamique varie avec le temps selon :

_ 2/°H* cosex! +277H sinax ~ #(cosax - cosat)

: : (1 .58)
27H cosw + 7 (sina’ —sinat)

hq

Ce point d'application de la force sismique pows deuvements de tres basse fréquencg (H/
petit, donc le remblai se déplace essentiellememqhase) est agh= H/3. Pour des mouvements

de haute fréequence ke déplace plus haut sur le mur comme indiqué ldaiigure (1.11).

o .
H ©9-S°
0.45

O.40

0.35 |-

Figure 1.11 : Localisation de la poussée dynamique a l'instannoément de
renversement maximale pour#0.2 [23]
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Cette solution explique la non uniformité de l'décdtion dans la masse du sol mais néglige
I'amplification dynamique.

Les effets d'amplification du remblai peuvent a@se considérés en exprimant ah en fonction de
la profondeur (plutdét que comme une constante dégsation (1.51) et en répétant l'intégration
de I'équation (1.53). Notons que l'amplification @unblai va augmenter a la fois les charges
agissant sur le mur et la hauteur de la résultdatpoussée du sol. Supposant que ah (z, t) varie
linéairement de l'accélération d'entrée a la basendr a une valeur deux fois plus grande au
sommet. Steedman et Zeng (1990) [23] ont montréamaccord avec les résultats des essais

centrifugeurs.
1.3.2.2.Méthode de Choudhury et Nimbalkar:

Steedman & Zeng (1990) [23] n'ont pas pris en derigffet de I'accélération sismique verticale
sur la pression active des terres, ce qui a étggéopar Choudhury & Nimbalkar (2005) [24] .
Dans cet article, les effets des accélérationsigisgs horizontales et verticales sur la pression

passive du sol sont pris en compte.

En outre, pour améliorer l'analyse de Steedman 89Z@990) [23], l'effet de la variation de
différents parametres tels que I'angle de frottérdera parob, la période de secousse latérale T,

I'angle de frottement du s@l, les coefficients sismiques horizontaux et vewic&, , K, ,

la vitesse de I'onde de cisaillemaftet la vitesse de I'onde primaivg ont pris en compte dans

la présente analyse.

est pris en compte dans l'analyse. Une surfaceettare plane BC, inclinée a un angie par
rapport a I'norizontale, est supposée pour l'aradfim d'éviter toute complication supplémentaire
du probleme.

Si la base est soumise a des accélérations halesrdt verticales harmoniques d'amplitudes

et a, , 'accélération horizontale a une profondeur zassous du sommet du mur est donnée

dans I'équation (1.51), et I'accélération vertigaeit E&tre donnée comme sulit:

a,(Z,t) :avsin{w(t— HV_ZH (1.59)

La force horizontale totale d'inertie{(p)) agissant sur le mur est donnée dans I'équati&8)l

La force verticale totale d'inertie agissant sunla est exprimée par:

Chapitre I Page 23



Chapitre I: Comportement des ouvrages de soutéenement

_(H _ nxyxa, o
Q(t)= [, m(2a,(z t)dz = aPgtana [27H cosa + A(sina —sinat)] (1 .60)

Figure 1.12 : Systéeme considéré par Choudhury et Nimbalkar. [24]

La poussée passive totale (statique et dynamupig)étre obtenue en résolvant les forces sur le

coin qui est :

. Wsin(a +¢) - th(:));;i(rc;ii))_ Q, (t)sin(a + ¢) (1 .61)

Les résultats typiques montrent la nature hautémem linéaire de la distribution de la pression
sismigue passive de la terre par cette méthodedpsdynamique comparée a la distribution
linéaire existante de la pression sismique pasdévda terre utilisant une approche purement

statique.
[.3.2.1.3.Méthode de Choudhury et Nimbalkar:

Nimbalkar et Chowdhury(2008) [25] ont tenté decuddr le point d'application de la poussée
sismigue négative en utilisant la méthode de lldgailimite avec l'approche pseudo-dynamique.
L'analyse porte sur un mur rigide en porte-a-faemtival a base fixe de hauteur H, supportant un

matériau de remblai sans cohésion avec un soldrdel, comme le montre la figure (1.13).
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La vitesse de I'onde de cisaillement, Vs et lasge de I'onde primaire, Vp sont supposées agir
dans le sol sous l'effet d'une charge sismique. duinace de rupture plane avec une inclinaison
de o par rapport a I'horizontale est considérée damallyse. Dans la figure (1.13), W(t) est le
poids du coin de rupture, Qh(t) et Qv(t) sont lemposantes horizontale et verticale de la force
d'inertie sismique, F est la réaction du sol agisaain angle de (angle de frottement du sol) par
rapport a la normale au coin de rupture inclinég(Bpest la résistance passive totale agissant a
une hauteur h de la base du mur a une inclinais@n(angle de frottement du mur) par rapport a
la normale au mur. Si la base du mur est soumis@eaacceélération sismique horizontale
harmonique d'amplitude (ah = khg), ou g est |'azafion due a la gravité) et a une accélération
sismigue verticale harmonique d'amplitude (av =)klas accélérations sismiques horizontales et

verticales a toute profondeur z et a tout momenet un facteur

d'amplification du sof et une fréquence d'excitatiasn sous le sommet du mur, peuvent étre

exprimées respectivement par les équations (D) ebfmme suit :

a (zt) = {1+ HI_;Z(f —1)}&95ina{t—@} (1.62)

S

a,(z1) :{1+ HF;Z(f —1)}kvgsin¢{t—(HV—;Z)j (1.63)

|
—— Direction of wall movement
|

|
A ap, = fkyg

A I Quplt)
‘ Qup(t)

z
W (t)
o \\. l\v ]
Fy
w7~ ]

ay= kng

Figure 1.13: Modéle du mur pour le calcul de la pression paspgseudo- dynamique des terres
[25] .
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Le point d’application de la composante dynamiqadalpoussée passive est hd, a partir de la

base du mur, peut étre trouvé comme suit :

2mH¥[mcosa’ +ncoscay| + 27H [Amsina +nnsinay ]
~ Xm{cosat’ - cosat] - nn[cosmy - cosat]
2m°H [mcosa[ + ncosax//] + 77[/]msina[ +/7nsinax//] - n[/1m+/7n]sinca)

= H

Oou
m= Ak, coda + gletn= 7k, sin(a + ¢)

Le point d’application de la poussée passive tdkthtique + dynamique) est donné par :

_PulH4)+Pa(t)n,)

TR

Le Tableaul.3 montre la comparaison des résultafgodt d'application de la résistance passive

(1.64)

sismigue totale avec ceux obtenus par les chershgécédents comme Mononobe-Okabe (1926,
1929) [12] [13] [6] . Le Tableaul.3 montre clairemh que les résultats du point d'application de
la poussée passive totale calculée par la méthsdadp-dynamique se comparent bien aux
données publiées précédemment et aux recommanslai@nconception actuelles. Mais les
résultats actuels ne peuvent pas étre comparésipaas généralisé avec l'influence des ondes de
corps et de l'amplification du sol sur les pressigmsmiques du sol dans des conditions de

pression passive du sol, en raison de la raretéedattats dans la littérature.

Méthodes Point d’application de la résistance passi
totale (h)

Mononobe-Okab@ 926,1929) 0.333H

Choudhuy et a{2004) 0.332H

Présente étude 0.287H

Tableau 1.3 : Comparaison du point d'application de la résisgtgassive totale (h) obtenue par la
présente étude avec des méthodes disponibles pddr=10,

¢ :34°,5=17°,y:17.3K%3,kh =k, = 03etf =1

La présente étude montre que le point d'applicatieria résistance passive sismique varie de
maniere significative avec la sismicité par rapgoune valeur constante proposée par la méthode
d'analyse pseudo-statigue. On constate égalemeantleqyoint d'application de la résistance

passive sismique se situe bien en dessous d'undéeta base du mur par rapport a la valeur

statique d'un tiers de la base du mur.
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Mais l'approche pseudo-statique conventionnelledaene qu'une distribution linéaire de la
pression du sol, indépendamment des conditionsqeést et sismiques, ce qui entraine un
inconvénient majeur dans les criteres de conceptfinsi, la méthode pseudo-dynamique
présentée ici décrit bien le changement du poappdication de la résistance passive sous une
charge sismique, ce qui est nécessaire pour laeptinn sire du mur dans des conditions de

pression terrestre passive.
[.4.Conclusion:

La stabilité des murs de soutenement vis-a-vidissgment, le renversement et le poingonnement
constitue un des éléments tres importants danédarig et la durabilité des constructions en
génie civil, et dépend de la bonne estimation dengon calcul des pressions des terres et des
forces qui agissent sur le mur cas statique etrdimee.

Le calcul manuel d'un mur de soutenement vis-algisglissement, le renversement et le
poinconnement est un calcul tres compliqué et Isagput lorsqu’il y a plusieurs paramétres qui
est en jeux tel que I'inclinaison du terrain, llimaison du mur et la rugosité du mur, donc pour

rendre le calcul simple il faut utiliser un logilcde calcul.
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Chapitre II: Comportement des sols cohérents

Chapitre Il : Comportement des sol: cohérent:

I1.1.Introduction :

le comportement des sols est un domaine complexes'ipéresse a la facon dont les ¢
réagissent aux charges et aux contraintes. La @&mapsion du comportement des sols
essentielle pour la conception de fondations, testaction de routes, la gestion des pentes €

excavations, et la gestion de I'.
II.2.Type des sols cohérents et lois du comportemetgs sols
II.2.1. Classification des sols cohérel :

La clasffication des sols cohérents (sols fins) utiliss triteres de plasticité liés aux limi
d'Atterberg. Elle est précisée dans le diagrammaatgicité c-apres (figure2.1).1]

Selon la position dans le diagramme du point readif ayant pour acisse la limite de

liquidité et pour ordonnée l'indice de plastictg,définit quatre grandes catégories princiy :
- les limons trés plastiques ¢ L

- les limons peu plastiques ; L

- les argiles tres plastiques¢ A

- les argiles peu plastiques ;; A

1
&'
/J
S0 <
Argiles tres plastiques |~ EN
At i e
40 ! s
I LA
>
30 J o ot
Argiles peu plastiques Limons tres pl'lsl'quc-s
20 Ap . Lt
= |
|1 ) Scols organi&ues
10 et";p"'fs"’ g trés plastiques
organiques +— ot ¢
peu pla.sthuef Op l J 1 l
0 10 20 30 L0 S0 60 70 80 90 100
L
L

Figure 1.1 : Abaque de plasticité de Casagrande CLASSIFICATIORNC. DES SOLS FIN:
[1]
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I1.2.2. lois du comportement des so

Partant d'un état d'équilibre caractérisé par umngh de contraintec et un champ de
déeformatiore, il est possible ddéterminer le nouvel état de déformation obtenesppplicatior
d’'un incrément de contraintes. La relation entre le tenseur de contraintele tenseur d
déformatione et leurs incgments o et & est appde loi de comportement (figure2). Pour les
sols ; le temps n’intervient pas dans I'expressiena loi de comportement. Sa formulation
obtenue dans le cadre d’'une théorie donnée : @téstviscoélasticité, élas-plasticité...Elles

constituent le but ultime de la description du congmenide sol. [2]

O, T

E
elastigue=lméainre dlastique-non hndaire rigache=par faiterment
plostigquae
&lost o-plast ique elasto-plasticque elasto-plasticque Magile ey ol bgjuae
RATE & MOUERNg AVeT GCTOU ISEART { K ondner-Duanc an »

© Criktre de ruplure - lod de plastification
(par ¢x. : Mohr-Coulomb, [rucker-Prager, von MMiscs)

Figure 11.2 : lois de comportement [2 ]
[1.2.3 Comportement élastoplastique:

Comme de nombreux matériaux, les sols manifestermomportement plastique dés qu'ils s

sollicités audela d’'un certain seu

La formulation d’un tel comportement repose surtfbduction de deux notio :celle de critere

de plasticité d’une part, de régle d’écoulemenstujae d’autre part. [3]
II.2.3.1 Critiere d’épuisement

Le critere d'épuisement survient lorsque la w absolue de la contrainte atteint la lirr
élastique initialegy, , en tenant compte a la fois de la compressioria deaction, ou des det
(charge inversée). La valeur oy est considérée comme positive cetepiésente la contrainte

actuelle évaluée de maniere algébrique. Ce crtgréormulé comme sui [4]
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o-0,=F(0,0,)=0 (1.1)

[1.2.3.2 Ecrouissage :

Apres I'écoulement initial, le niveau de contragtauquel apparaissent des déformations
plastiques additionnelles doit dépendre des degoéisant de déformabilité plastiqgue. Un tel
phénomene est appelé : écrouissage. De cette flzcenrface d’écoulement va varier a chaque
étape de la déformation plastique, avec les swsfad@coulements ultérieurs devenant

dépendantes des déformations plastiques en qusbiige [5]
Deux modeles mathématique permettent de reprédanard’écrouissage d’'un matériau :

- L’écrouissage isotrope , ou le domaine élastiquit cmiformément sans déplacer dans
I'espace des contraintes lorsque le matériau stifiga(figure 2 .3a)
- L’écrouissage cinématique , ou le domaine élastopreserve sa forme et son orientation

mais subit une translation dans le plan des caonéwiors de la plastification (figure 2.3b) [6]

actuelle

02 Surface de charge
Sufacedecharge |02 #

initiale L o— ' Surface de charge Chargement

m de charge )Ul initiale 7/{ _)gl .
I

-2 Kcrouissage isotrope - Ecrouissage cinématique

Figure 1.3 : Modeles mathématiques d’écrouissage [5]
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[1.3. Critere de plasticité usuels dans la mécaniqeides sols :

[1.3.1. Critere de Mohr —Coulomb :

[1.3.1.1. Description du modéle :

Cette loi élastique parfaitement plastique estisé@# pour décrire de maniére approchée le

comportement des sols pulvérulents (sables) esalescohérents a court et long terme (argiles et

limons). Dans l'espace des contraintes principdleso,,o,), la surface de rupture est une

pyramide de section hexagonale d’équation : [7]
F(a'ij):|a'l -0y (0, +0,)sing - 2ccosp =0 (I1.2)

Ou o, et g, représentent les contraintes principales extrémags ¢, = g, , avec la convention de

signe suivante : les compressions sont comptéésveasent) . Lorsquep =0’etyy =07, la loi est

appelée loi de Tresca et est utilisée pour I'étdele sols cohérents a court terme ; la pyramide

dégénére alors en cylindre. Le potentiel plastsjaerit :
G(aij )= o, - 0|~ (0, + 7,)sing (I1.3)
Lorsque les angleg ety sont égaux, la regle d’écoulement est associee.

La partie élastique du comportement est définiel’gdasticité linéaire isotrope de Hooke. Au
total, le modéle comprend cing parametres : E (deodlYoung), v (coefficient de Poisson), ¢
(cohésion),¢ (angle de frottement) e/ (angle de dilatance). Ces paramétres sont détésmin
couramment a partir des résultats d’essais dedédice (odometre et appareil triaxial). La figure
2.4 représente la modélisation d’'un essai trisd@atompression par la loi de Mohr-Coulomb. La
valeur des parametres se déduit d’'une identifinagiotre cette représentation et les tangentes et
asymptotes aux résultats d’essais reportées suméses diagrammes. Cette figure montre
également qu’il y a cing inconnues pour quatre ggoa et qu’il faut donc au moins deux essais
triaxiaux pour déterminer tous les parametres. &méral, trois essais sont réalisés a différentes

pressions de confinement. La cohésion c et I'angke frottemenip sont aussi traditionnellement
calculés dans le plan de Mobr(r) a partir des états de contraintes a la ruptwg&nés pour

chaque essai triaxial.
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C1-G3 A
| )
2sin @ 2c cos @
: 1-sin (ch, * 1-sin ¢
0 :
0 -
€]

Evol

Figure I1.4. Modélisation d’'un essai triaxial de compressionlpdoi deMohr-Coulomb[7 ]
I1.3.1.2. Valeurs typiques des parametres de Mo-Coulomb :

Plusieurs études ont été réalisées concernarltBine de divers facteurs sur la valeur de l'a
de frottement, notamment dans le cas des sols nolgwviés (tableai2.1). Les valeurs courantes
sont comprises entre 15 et 45°. Les valeurs inféggeou autour de 30° sont typiques des ar¢
tandis que des valeurs supérieures caractérisestldes (entre 25 et 45°). A compacité don
I'angle de frottement est pratiquem indépendant de la teneur en eau du sol, mais theote
avec le diameétre moyen des grains. L’angle deenmtéint dépend également de laforme e
I'état de surface des grains. Il est plus élevér pesi sols a grains anguleux que pour les s
grainsronds, et pour un état de surface rugueux que pouétat de surface lisse des gre
(tableau 2.2 En ce qui concerne la cohésion c, il est pldécde de donner des ordres
grandeur. Néanmoins, on peut noter que les sol&puénts n’ont praticement pas de cohési
(c = 0 ou quelques kilopascals qui refletent uneagee cohésion capillaire ou cimentation
place) et que les sols cohérents ont une cohésimprise entre quelques kilopascals et plusi
centaines de kilopascals. L'angle dlatancey est généralement compris entre 0 et 15°.
sables laches et les argiles ont des valeursaigle$, valant quelques degrés a peine, voire
D’une maniere générale, I'angle de frottement eatiguement toujours supérieur a I'angle
dilatance. We relation empirique simple et généralement bifige reliant I'angle de dilatanc
a l'angle de frottement interne a été proposéé/pameer iy = ¢ - 30°. Par ailleurs, dans le ¢
de matériaux fortement ctiactants a la rupture, I'estimation de l'angle diéatance peu

conduire a des valeurs négativ
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Le module d’Young dépend essentiellement du nivdmaéformations ou il est estimé et de la
pression de confinement. Le tableau 2.3 fournit defres de grandeur du module et du

coefficient de Poisson pour les sables.

Le tableau 2.4 donne quelques exemples de valeupaidmetres déduites de I'étude des sables
en laboratoire ou adoptées dans des calculs d'gesrpar éléments finis. Des valeurs indicatives
pour les sols cohérents naturels sont fournies Entableaux 2.5, ou I'anisotropie est prise en

compte.

Par ailleurs, il convient de rappeler que 'angéefbttement interne obtenu avec des essa is en
déformation plane est supérieur de 3 a 5° a l'amiglefrottement déterminé a partir d’essais
triaxiaux sur des éprouvettes cylindriques pleifessais axisymétriques). De sages précautions
doivent donc étre prises avant d'utiliser dans daguls d’ouvrages par éléments finis des

parametres déduits d’essais a I'appareil triaxadsique. [7]

Facteur d'influence Effet sur 'angle de frottement
Indices des vides e €1,9 |
Angularité A Atr, ¢t
Coefficient d’uniformité @ C,t,¢9 1
Rugosité de surface R R1t1,¢ 1
Teneur en eau W W t, ¢ | Légérement
Grosseur des grains Peu d’effet st e@sstant
Contrainte moyenne p p1t,¢ |

Tableau 2.1.Facteurs influant sur I'angle de frottement
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Nature du sol Compacité ¢ ¢
Grains arrondis Grains
Granulométrie anguleux
Uniforme bien gradués
Sable moyen Tres lache 28° a 30° 32° a4 34°
Moyennement dense| 32° a 34° 36° a 40°
Tres dense 35°a 38° 44° a 46°
Sable et gravier :
65 % gravier 35% sable Lache 37° 39°
65 % gravier 35% sable Moyennement dense 41°
80 % gravier 20% sable Dense 34° 45°
80 % gravier 20% sable Lache

Tableau 11.2. Ordres de grandeur de I'angle de frottement pausdds pulvérulents

Type de sable Module d’Young (MPa) Coefficient de Poisson
Sable limoneux 7a20 0,15a 0,25

Sable lache 10425 0,30a0,35

Sable dense 50 a 80 0,30 a 0,35

Sable trés dense et gravier 100 a 200 0,30

Tableau 11.3. Valeurs typiques des caractéristiques mécaniguesatdes
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Sable Référence y(kN/m3) E(Mpa) | v c(KPa) ¢() (/,()

Hostun(lache) Mounir(1992) 14 55 028 O 35 0,7

Hostun(moyen) Mounir(1992) 15,5 85 028 O 37 5,5

Hostun(dense) Mounir(1992) 16,3 95 033 O 41 11

Fontainebleau Ghorbanbeigi(1992) 15,5 40 083 O 394

Labenne Mounir(1992) 16 33,4 0,28 1 36,5 114

Karlsruhe Mounir(1992) 16 3040 0,25 0-3 41,6 ,611
Tableau 11.4. Exemples de valeurs pour les parametres de Mohle@iu(sables)

site E (MPA) |En(MPA) | Gw(MPA) |, V,,

Cubzac 3,6 2,285 1,65 0,10 0,25

Lac Agassiz 4,95 9,34 2,7 023 0,17

Londres 11 22 0,00 0,19

Léda 9,5 6,5 3,5 0,30 0,30

Lias 14 6,58 -0,38 0,19

St -Louis de 6,9 4,3 0,20 0,35

Bonsecours

Romanaiville 22,2 24,6 0,38 0,40

Tableau 11.5. Valeurs des paramétres d’orthotropie pour quelqugiées naturelles
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Sol G0 ¢'p Y & Ce G Ev Eh Vi Y, Guh
kPa) | kPa) | (KN/M) (kPa) | (kPa) (kPa)
0-1m |65 |55 16 1,16 | 0,30 | 0,04 |2490 | 1550 |01 |025 |1120
12m |11 |40 138 |2,25 |1,23 |0,10 |1680 |1050 |01 |0,26 | 755
23m |15 |30 143 |240 | 116 |013 |1120 |700 |01 |0.25 |505
3.4m |20 |37 149 |201|079 |010 |1950 |1220 |01 |0,25 |880
4-6m |275 |45 15 1,05 | 0,88 | 0,09 |2475 |1550 |01 |025 |1115
6-7m |35 |55 148 |207 |098 |0,10 [2510 |1570 |01 |0,25 |1130
78m |39 |60 14,8 |207|114 |0,11 |2680 | 1675 |01 |0,25 | 1205
89m |44 |70 148 |215 (1,07 |011 [3215 |2010 |01 |0,25 |1450

Tableau 3.18 Exemples de valeurs pour les parameétres plastdjuesodéle Mélanie(site de
Cubza-les-Ponts) (ave€; = 0,5)

REMARQUE :Des versions améliorées du modéle de Mohr-Coulamib été proposées ces
dernieres années : elles consistent essentiellenastocie une élasticité linéaire anisotrope, a
faire varier le module avec la profondeur, a cofrgd une élasticité isotrope non linéaire, ou

encore a limiter la déformation volumique plastiguoeir décrire le véritable état critique. [7]
[1.3.2. Critéere de de Drucker-Prager :
[1.3.2.1. Description du modéle :

Dans I'espace des contraintes principalgsd,,o;) , la surface de rupture est
un cdne a base circulaire d’équation :

Flo,)=/3,l0,) - at, -k (Il .4)
ou Jz(aij) est le deviateur des contraintes &t la trace du tenseur des contraintes.

Le potentiel plastique s’écrit :

G(O.IJ):\/‘]Z(O.ij)_ﬂll (” -5)
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La partie élastique du comportement est définiel'gdasticité linéaire isotrope de Hooke. .,
total, le modeéele comprend cing paramétres : E (deodlyoung), v (coefficient de Poissor

a,B etk. Lorsquea =0 etf =0, laloi est appelée loi de von Mises, et leecdggénére e

cylindre dans I'espace des contraintes. Les paras&bnt déterminés couramment a partir
résultats d’essais de laboratoire (oedoe et appareil triaxial). La figur2.5 représente la
modélisation d’'un essai triaxial de compression lpaloi de  Drlicke-Prager. La valeur des
parametres se déduit alors d’'une identificatiomesnétte représentation et les résultats des ¢
reporés dans les mémes diagrammes. Comme pour le naeldmh-Coulomb, il faut donc a

moins deux essais triaxiaux pour déterminer tosipégametre [7]

G1-C3
A
33 . kY3
1-avV3 3 1-oV3
' Y 81
0 ' —
33
o ; 1-BV3
. €]

€vol

Figure 2.5 Modélisation d’'un essai triaxial de compres:
par la loi de Driicker-Prager
[1.3.2.2. Valeurs typiques des parametres de Dricke«-Prager :
Il est frequent d’exprimer les parametres de Dri-Pragera, Set k en fonction de ceux
Mohr-Coulomb c,¢ et ¢ . Des relations différentes soobtenues selon I'essai considéré.
exemple, dans le cas d'une compression triaxio, =g, et g, >0,) , les deux critéres

s’écrivent respectivement :

. 0,-0
o, -0, - (o, +0,)sing - 2ccosp = Oet—2——2

NE

En supposant ces équations vérifiées pour tout phdancontraintes respectant les condition

~(o,+20)a-k=0  (l.6)

I'essai, il est facile d’en déduire les relationgstant entre les parametres. On peut procéd
méme pour d’autres chemins de contraintes ou derrdéficns (tableaux2.5 et 2.6). Une

attention particuliére a été accordée au cas déftamation plan: [7]
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Type d’essai a Kk Jé;
Compression 2sing 6ccosp
triaxiale : V3(3-sing) J3(3-sing) 2siny
J3(3-siny)
01; 02 = 03 =
constante
Extension triaxiale : 2sing 6ccosyp
o V3(3+sing) V33 +sing) 2siny
0,=0,0;= W
constante sing
Déformation plane : sing [3+ sin? ccosg lo+ 3siny
£, =0 (cas général) J3(3+singsiny) (3+singsiny) tany
\/9 +12tan’ ¢
Déformation plane : tany 3c tany
J9+12tan?y J9+12tan? g J9+12tan? g

£,=0 (sig=0)

Tableau 2.5.Parametres de Dricker-Prager en fonction de celade-Coulomb

Type d'essai C sing sing
Compression triaxiale V3K 33k 338
2\1+ /30 - 6a° 2+30 2+/383
01; 02 = 03 =
constante
Extension triaxiale : 73k 3J3k 3383
2 — —
0,200, = 2V1-3a -6a 2-+/3a 2-/38
constante
Déformation plane : k 3 /1_3ﬁ2 38
3a - _ 1-38°
&, =0 (cas général) \/1‘120'2 + 1(_ Bﬁﬂz) 1-3ap g

Tableau 11.6. Parametres de Mohr-Coulomb en fonction de ceuRrdeker-Prager
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L’expression du critére de Driicker-Prager aménédeégant la remarque suivante : les angles de
frottement en compression sont limités a des valdaibles. En effet, 'angle de frottement
maximum que le matériau peut donner en extensipdee80°, d’ou, en reportant dans I'équation
du critere, la valeur dex et § = 0. A partir de ces valeurs, on peut calculendla de
compression maximale, soit environ 37°. Cela sigmjfie I'angle de frottement ne peut dépasser
cette valeur en compression triaxiale. Or, notantrdans le cas des sables, de nombreux résultats

expérimentaux démontrent le contraire. Il convaboric d’utiliser ce critere avec précaution.
[1.3.3. Critére de Tresca :

Le critére de Tresca est utilisé pour I'étude dds fns (arglie,limong) saturés ,non drainés, en
contraints totales a court terme, durant lesquédlegariation de volume est nulle. La surface de

charge f est mathématiquement donnée par la nelajgj
flo,)=(0,-0,)-2k=0 (I1.7)

Ou g, et g, représente les contraintes principales extréme o, =0, et k une constante

correspondant a la contrainte maximum de cisailférada rupture ( pour les sols cohérents, ce

paramétre correspond a la cohésion non drainge c

La figure 2.6 donne des représentations du criderdresca dans le plan déviatorique et dans

celui des contraintes principales .

(a) (b)

Figure 11.6 : Représentation du critére de Tresca : (a) —apkan déviatorique, (b) —dans
I'espace des contraintes principaﬁ%h

11.3.4. Critére de Von Mises

A fin de prendre en compte l'influence de la caintre intermédiaire, Von Mises a proposé que la
surface de charge dépende du deuxieme invariar@ndeur des contraintes déviatoriques[8g]
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flo,)=13, k=0 (I1.8)

Ou k est la résistance maximale du matériau aulleis@nt simple .

Ce critere a été formulé pour étudier le comportgndes métaux et il n’est pas bien adapté a la
représentation du comportement des sols dans larees il ne fait pas intervenir la contrainte

moyenne dans son expression.

La figure 2. 7 donne des représentations du criteréon Mises dans le plan déviatorique et dans

celui des contraintes principales .

0y

(a) (b)

Figure I1.7 : Représentation du critere de Von Mises : (a) —taptan déviatorique, (b) —dans
'espace des contraintes principaﬁ%ls

[l.4.Caractéristique intrinseques des sols cohésifs

Les angles de frottement effectifs maximadi§ fles sols cohésifs ne varient pas beaucoup, mais
l'intercepte de cohésion effective’)(¢qui a un effet relativement important sur leggsions
terrestres calculées a long terme) peut étre if&saht d'un type de sol a l'autre et d'un résulta
d'essai a l'autre. Il est difficile de le détermirevec une bonne précision. Pour les sols

normalement consolidés (mous)

Pour les argiles normalement consolidées (mollgsy, 0, et a mesure qu'un sol devient plus
fortement surconsolidé ou lié, on constate que cammcept de cohésion effective augmente.

Typiquement,
0<c<10kN/m2 (11.9)
18° <¢' < 30° (11.20)

Il n‘est pas judicieux de supposer un concept tésion effective supérieur a environ 3 kN/m2,
méme si le sol est fortement surconsolidé, et ult @dre judicieux de supposer= 0 dans la

plupart des cas. Par exemple, Chandler et Skem{it®n4) ont constaté, par une analyse
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rétrospective des pentes de coupe des autorowtespayr les argiles rigides de Londres e!
Lias au Royaumé&ni, des interceptes de cohésion effective derkodd seulement 1-2 kN/m2

ont été mobilisés.

]...n T [ T T T | 1 T |

0.9+ : o Undisturbed soil |——
| o Remoulded soil

0.8 ———f—+——1— " !
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Figure 11.8: Sine of effective angle of friction of clays asuaétion of plasticity index (P!
(From Clayton, C. et alEarth Pressure and EartRetaining Structure, Second
Edition, Taylor & Francis, New York, 199:[10]

En l'absence de données d'essais triaxiaux, l'ashglérottement peut étre estimé a partir
I'indice de plasticité (limite liquic-limite plastique) d'apres les résustale Kenney (1959) (figui
11.8).

[1.5. Frottement et adhérence effectifs de la par:

L'importance du frottement et de l'adhérence depdeoi mobilisée (les composantes de

résistance au cisaillement entre l'arriére de taig le sol qu'elle suppte) est fonction ¢

i. Des parameétres de résistance du sol (puisguésistance au cisaillement entre le sol et la
ne peut pas dépasser la résistance au cisailldméong d'un plan parallele dans le sol a

courte distance).
ii. Les propriétésle frottement de l'arriere du n
iii. La direction du mouvement du mur par rappartsa

Iv. L'importance du mouvement relatif de la paroie so
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v. La capacité de la paroi a supporter la forceéicade impliquée par le frottement et I'adhérence

de la paroi.
Effective angle of friction, ¢¢" (%)
Soil type Compacted state Active state Passive state®
Gravel Loose 35 35
Medium dense 38 37
Dense 41 39
Very dense 44 41
Sand Loose 30 30
Medium dense 33 32
Dense 36 33
Very dense 39 34
Siles Loose 2427
Clayey silts 21
Siley clays 15—18

Source: Data from BS 6349, Codes of Practice for Maritime Structures, Part |. General
Criteria. British Standards Institution, London, 2000.

* Passive values of ¢’ have been reduced to allow for strain softening and progressive

failure, following Rowe and Peaker (1965).
Tableau 11.7: Angles effectifs de résistance au cisailleméhtpour la conception

préliminaire[10]

Ainsi, l'angle de frottement effectif mobilisé da paroi, d’, doit étre inférieur a l'angle de

frottement effectif du sol.
0<d'<¢’ (1.11)

et I'adhérence effective de la paroiw(cdoit étre inférieure a toute cohésion effectde sol

supposee :
0<cw<c (11.12)

Le frottement des parois a pour effet de diminwes pressions actives et d'augmenter les
pressions passives. Par conséquent, il est néeegbaclure une valeur réaliste si I'on veut
obtenir une conception économique, mais si la vadsti surestimée, la conception ne sera pas
sdre. [10]

Chapitre 11 Page 42



Chapitre II: Comportement des sols cohérents

[1.6. Conclusion:

La plupart des programmes de modélisation géotqukenintegrent systématiquement un certain
nombre de fonctions de limite d'élasticité et dature. Comme I'analyse implique des contraintes
dans trois directions, ces fonctions doivent faroter dans I'espace 3D, méme si la structure peut
étre (et est souvent) simplifiée en un problemeg@ormation plane). Les conditions de rupture

les plus courantes modélisées sont définies pdohesions de
- Tresca

- Tresca modifié

- les criteres de Mohr-Coulomb

L'utilisation du critéere de Mohr-Coulomb est pratg car les estimations des parametres de
résistance effective’ et ¢’ sont normalement effectuées dans le cadre denleeption d'un mur

de souténement.
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Chapitre 3: Prédimensionnement et modélisation

Chapitre Ill: Préedimensionnement et modélisation

[11.1. Introduction:

Le dimensionnement d'un ouvrage de soutenemenist®rsdéterminé les éléments géomeétriques
et structuraux afin qu'il soit stable sous l'actaes forces qui lui notamment de la poussée des
terres qu'il retient.

La plupart des méthodes de dimensionnement repssedes calculs a la rupture avec

prise en compte de coefficients de sécurité raizblenet €économique. C'est le cas en

particulier pour les ouvrages rigides (murs poidsrs en béton arme).

Les murs en béton armé cantilever sont constrois pesister aux chargements latéraux (statiques
et dynamiques), des remblais en sol cohérent noinésau saturés. Dans ce chapitre on va entamé
une étude statique et dynamique d'un mur de sauemecantilever , par le logiciel GEO5 et son
programme (mur cantilever).

[11.2. Dimensionnement géotechnique

Généralement, les méthodes de dimensionnementuleages de soutenement se basent sur
des calculs a la rupture avec prise en compte dfidents de sécurité notamment pour les
ouvrages classés comme rigides tels que les munls pbles murs en béton armé alors que
pour les ouvrages flexibles ou semi-flexibles arage comme les parois moulées et les
rideaux de palplanches, il est courant de dimemgioiouvrage en se basant plutbt sur un
calcul en déformation. Ce manuscrit ne s’intéresggraux soutenements rigides de type mur

poids et mur en béton armé simple ou avec conteefor

Le dimensionnement se base sur I'hypothése d'untrasiriong et le calcul se fera pour une
longueur unité (L=1m). La hauteur H du mur et sgogité étant généralement des données du

probleme, on cherche la largeur du mur en suivemntdtapes et vérifiant les critéres suivants
[2] :
1- Prédimensionnement de I'ouvrage ;

2- Détermination des efforts sollicitant le mur ;

3- Vérification de la stabilité externe du mur .

[11.2.1. Prédimensionnement du mur cantilever

Le calcul d’'un mur de souténement étant une jastitbn de sa stabilité, il est nécessaire de

définir & priori ses dimensions. Le figure ci-dassdlustrent les proportions usuelles pour un
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mur de souténement poids leéton € un mur cantilever en béton armé.[3]

I,
A
H
<] E

«Iht: > >

| B
L 4 A

- k .

Figure Ill.1 Caractéristiques géométriqgues du mur a étt

On Utilise La Premiere Méthode Classi
PourH=4m, on a:

La largeur de la semelle : 0.20+0.45H=1.8+(
On prend b=2.00m+15% =2.3C

L’épaisseur gy, = H/24 =4/24 = 0.16 Onprend ey = 0.20m.
e, =H/12=033=¢e, On prend e; = 0.35 m.

La largeur de patinb; = H/8 = 4/8 = 0.50m

La largeur de talonP =b — (b; + e, ).AlorsP = 1.45m

PourH=5m, on a:
La largeur de la semelle : 0.20+0.45F25+0.20 On prend=2.45m+15% = 2.81.

L'épaisseur g, = H/24 =5/24 = 0.21 Onprend ey = 0.25m.
e, =H/12=042=¢e, On prend e; = 0.45 m.
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La largeur de patinb; = H/8 =5/8 = 0.625m Onprendb; = 0.70 m
La largeur de talonP =b — (b; + e; ).AlorsP = 1.65m

Tableaulll.1: Récapitulation des dimensions du murs cantilever

H 4 m 5m
eop (M) 0.20 0.25
e;=e, (M) 0.35 0.45
by (M) 0.50 0.70
B (m) 2.30 2.8
P (m) 1.45 1.65

l11.2.2.Caractéristiques mécaniques du sol:

Pour les sols cohérent, la résistance au cisaitemen drainée Ca ajuster le cas échéant en
fonction de la vitesse de chargement élevée eeflets de la dégradation cycliques sous charge
sismique.

Les parametres des sols de remblais et de fondptan le mur d soutenement en béton armeé
(cantilever) sont comme suit :

Le sol de remblai c'est un sol mou cohérent, sblele fondation c'est un sol solide cohérent.

Tableau Ill.2: Parameétre des sols a court terme

Nom du Profil Poids Poids Adhérence | Cohésion
sol volumique | volumique | Au (kPa) | du sol
v(kN/m® | saturé Cu (kPa)
7(KN/m?)

Sol- 0,0 - 20,0 23,0 12,00 12,00
Remblais | 4,00m et

0,0-

5,00m
Sol- >4,0m et | 19,0 21,0 36,00 48,00
Fondation | >50m

Dans le calcul de la pression du sol active (pa)ssa passive (butée), la cohésion en contrainte
totale a une valeur Cavec l'adhérence a a la paroi de la structure &lienent. La valeur de

I'adhérence a est considérée comme une composalaeohésion ¢ du sol.
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l11.3. Etude analytique de la stabilité

Dansla vérification de la stabilité externe (renversatret glissement), le logiciel GEO5S est util
comme outil d'aide. Dans cette analyse la stal@idevérifie par la méthode des coefficients
sécurité, et le calcul des pressions active basé sur la métkhde de Coulom, pour un remblai
avec surface horizontaét en pent ( f = 0% 5° 10°15°%20° ), et face intérieur amont du m
de souténement est verticalke= 0), la stabilité est vérifié pour un rembkarec sol cohérent non
saturé et saturé.

[11.3.1. Logiciel GEO5:

GEO5 est un logiciel géotechnique intuitif pour nbdyse de la majorité des probléen
géotechniques basés sur les méthodes analytigleeméthode des élémeiffinis.

Le logiciel GEO5 résout un large éventail de taapéstechnique En plus de résoudre les tacl
courantes d'ingénierie géotechnique, la suite GE©fprend plusieurs applications t
sophistiquées pour l'analyse des tunnels, les dgesmux béments dus au creusement de tunr
la stabilité des pentes rocheuses et la modélisationérique du terrai Les programmes de

suite GEOS sont basés sur des méthodes analygetjfoespar éléments fin

ﬁ Conception des écrans de souténement  23/04/2024 14:49 Raccourci 2Ko
@ Culées 23/04/2024 14:53 Raccourci 2Ko
‘5 Dalles 23/04/2024 1453 Raccourci 2Ko
FB Gabions 23/04/2024 1453 Raccourci 2Ko
ﬁ Ground loss 23/04/2024 1454 Raccourci 2Ko
ﬁ Groupe de pieux 23/04/2024 14:52 Raccourci 2Ko
EE Laboratoire 23/04/2024 14:53 Raccourci 2 Ko
ﬁ MEF 23/04/2024 1432 Raccourci 2Ko
E Micropieux 23/04/2024 14:53 Raccourci 2Ko
ﬁ Murs cantilever 23/04/2024 1434 Raccourci 2Ko
% Murs en massif renforcé 23/04/2024 14:53 Raccourci 2Ko
E Murs magonnés 23/04/2024 1453 Raccourci 2Ko
ra Murs poids 23/04/2024 1454 Raccourci 2Ko
rs Murs préfabriqués 23/04/2024 1453 Raccourci 2Ko
ra Murs Redi-Rock 23/04/2024 14:53 Raccourci 2Ko
i Nuage de points 23/04/2024 14:52 Raccourc 2Ko
ﬁ Pentes clouées 23/04/2024 1432 Raccourci 2Ko
@ Pieux CPT 23/04/2024 14:53 Raccourci 2Ko
ta Pieux stabilisateurs 23/04/2024 1433 Raccourci 2Ko
ﬁ Pieux 23/04/2024 1454 Raccourci 2Ko
@ Poutres 23/04/2024 1454 Raccourci 2Ko
rﬁ Pressions des terres 23/04/2024 14:52 Raccourci 2Ko
AR puits 23/0472024 1453 Raccourci 2Ko

Figure 111.2 : Les applications sous GEO5

Chap3 Page 47



Chapitre 3: Prédimensionnemen et modélisation

[11.3.2. Saisie des données

Dans un premier temps, dans le ca(Parameétres) cliguez sur le boutor(Sélectionner
parameétresgt choisissez le paramétren® 1 - (coefficients de sécurité).

Liste des paramétres de calcul X
Numéro Nom Validité
1 Standard - coefficients de sécurité Tous
2 Standard - états limites Tous
3 Standard - EN 1997 - DA1 Tous
4 Standard - EN 1997 - DAZ2 Tous
5 Standard - EN 1997 - DA3 Tous
7 Standard - sans réduction Tous
45 LRFD - Standard Tous
46 LRFD - Murs préfabriqués Tous
73 Suisse - 1A 260 (267) - STR, GEQ - standard Tous
7 Suisse - 51A 260 (267) - STR, EQU - standard Tous
76 Rournanie - EN 1997 - constructions (SR EN 1990:2004,/MA:2 Tous
77 Rournanie - EN 1997 - ponts (SR EN 1990:2004/A1:2006/NA:| Tous
X Annuler

Figure 1l1.3 : Fenétre de dialogue (Liste des parametresatiz)

[11.3.2.1. Méthode selon les coefficients de sécur
La méthode de vérification basée sur lcoefficients de sécurité est historiquement la plt
ancienne et la plus largement utilisée pour laficétion de la sécurité de la structure. Le priat

avantage est sa simplicité et sa cle

: o

Dot ickd: S o e o JShag || kb S diok

i (ol dspresion

Wt iz e normes a " . . .

Uudumenbon:  ENWEL-1ECE ﬁﬁm . itz e gt e

Cosfiets B 195011 i s it

Calrud des murs :

Wibodede iiction;  cfoendesait +m9diwm

(ol e esion st Thicede oo e COHTHERT :

(oo e presionpsie: T e Coqut e
I [aknl gy seszme: Menonoze-Jate
¥ lomeducondesl:  clndercommendnt
E Riche: consideres bz béche crmme a base de fandation meknee v Modfer

Figure 11l.4 : Paramétre du calcul (coefficients de sécurité)
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En général, Izécurité est prouvée en utilisant le coefficienséeurité

X
FS =2 > Fs
Xact red

ou: FS :coefficient de sécurité calct

Xpas - Variable s'opposant a la rupture (force de régistdiorce, capacit
Xac - Variable provoquant lrupture (force de glissement, tension)
FSec - coefficient de sécurité req!

Lors de l'analyse avec ledefficient de sécurit”, ni les paramétres de charge n parametres de

sol ne sont réduits par des coefficients de c:

Edion des paramelies de [ dude actoelie : Mirs castiever

Mabinawn ef nommes | Cabod des mues

| Méthode de verfication :
(el de la pression active 2 Tadone de Ceviomb [nome C5N T300E7) v
Cahcud de fa pression passive ; Taéone de Caquot-Kersel v
Cabculi du ssme : Monoacke-Jtabe b
Frorme du oo de sofl: ciruier comme indiné v
| Béche: considérer iz béche comme la base dedondabion nclinee -
Excentnale admscible : 33 1

Péduire les paremétres b oontact foedatics-so

Siussbon de czlosl pemansie | Shustion de caliod baectore | Stustion de calouf accdentelle  Shuation de caloul au sfame

Codfficknts de sboanté
Coefficient de sécurlé suremvermement L 12 H
Cofficient de sécunté s glsiement : .= 158 H
Codffioent de sécunte de bz cagacite portante de soll Je fondation : = 15 H

Figure lI1.5 : coefficients de sécurité

Dans le cadrele la préparation de Géométrie, orsélectionne la quatrieme forme la saisie ses

dimensions comme slillustration c-dessous :
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K WEGMETTNE QU mur

0,35

Geometrie

k= 020 |[m] Vi=

h= 3,65 |[m] V2=

[m]

050 |[m] 1=
145 | [m] =

1] Voile

Figure 111.6

A présent, la structure ressemble a c

0,20

2433 1 [H

0,35 [m]

L L L LA A LLAALLLAL

Lontreromns

Type: n'est pas saisi -

. Cadre Géométrie

24,33:

IQZSIII 1,45
0/55
{ |
‘ 2,30 ‘
1

Figure Ill.7 : Géométrie - Schéma du mur cantilever

Dans le cadre (Matériau), déissez le matériau du mur. Le mur aura un poidsma@ue d y = 25
kN/m?® et sera fait de béton de classe C 20/25 et d'deietasse B50

Chap3
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! Poids volumigue du mur: 7= . 25,9’.’.‘!. [kN/m3]
— Béton - — Ferraillage longitudinal
[ Catalogue Personnaliser Catalogue . Personnaliser
C 20/25 B500
f = 20,00 MPa fyk = 500,00 MPa

fam = 2.20 MPa

Matérnau

Figure 111.8 : Matériau - Saisie des caractéristiques matérielles de latate

Dans le cadre (Profilhous allons finir une interface de sol & une profondeur de 4

utilisant le bouton (Ajouter).

' Num. Epaisseur de la couche Profondeur dFES) Ajouter Information sur |a position

t [m] z [m] Cote de surface : ' [m]
1 . 0,00 . '
#® Profondeur de linterface: z= 4| [m] |
Epaisseur de la couche ; 1= (m] [
4k Ajouter | 3 Annuler

Profil

Figure I11.9 :  Profil

Ensuite, nous allons dans le ca(Sols). Nous allons défir les parametres du sol comme
I'image cidessous en cliquant sur le bouton ajouter. Danzremier temps, nous ajouterons le
SR (sol remblaisjjui se trouvera derriére le mur ; ensuite, noustajons le scSF (sol fondation),

qui constituera le sol dendation
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= '
reeen 4,00
O
=0
V3= v | HED Mouter || T/ Editer (001} | "X Sepprimer (o 1) ' R Copier
™ Nom duscl SOLR ¥ sals sélectionnés |
1500 -R Pmdsvuii.rm@e: ¥ = 2000 kmi P tous bes s0ls :
2500 F Etat de contraintes 1otales 7]
Conesion g sol : = 1200kPa
Adhérence structure-sol : a = 1200k :
Sol: cohérent F
Coefficient de Poisson : v =040

Presse-papier Geo™

Figure 111.10 : Fenétre de dialogL( Ajouter des nouveaux sols Ajout du solremblai

Cette partie de la fenétre de dialogue sert pduodaire les paramétres fondamentaux du sol,
gue le poidsolumique du sol, I'angle de frottement internesd! et lacohésion du s. Ces valeurs
sont relevées par l'investigation géotechnique, l@agéologie appliquée ou a partir d'essais
laboratoire. Si ces documents ne sont pas disgmibh peut utiser labase de données des
intégrée contenant des valeurs indicatives de taistiques fondamentales des ¢

L'angle de frottement interne et la cohésion saitis en valeueffective ou total, selon le réglage
effectué dans la liste déroularitenalyse des contrainte:
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i}

V2 ~| (458 woner || =7 Gt o7 2)| |~ X Sopptimes o2 ! Boopr
v Nomdusol oL [ ettty
150 -R Poids voumigue ¥ = 1900 kNim? ¥ tows bes sols
2soLr Etat de contraintes : totales
Cohésion du sol : = 4800 kPa
Adhérence structure-sol : a = 3Mifa
Sal: cohérent
Coefficient de Posson : w= 040

S

Presse-papier Geo™

Figure 111.11 : Fenétre de dialogL(Ajouter des nouveaux solspjout du solde fondation

Le choix du calcul de la contrainte en valeeffectives ou totaledépend principalement du ty
du sol, du type de chargement, de la durée dercatisn et des conditions hydrologiqt

Remarque: La contrainte effectiv exige en plus I'entrée darigle de frottement interne entre
sol et la structurequi dépend du matériau de la structure et du dgpsol Concernant licontrainte
totale, c'estéddhérence du sol au mur de la structure du béat a qui doit étre entré

Nous allons a présent assigner les sols aux coggéusgiques dans ladre(Assignation).
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Figure I11.12 : Cadre (Assignation)

Dans le cadre (Terrainshoisissez la forme correspondant a un terraiizéwata ou avec pente :
La boite de dialogue « terrain » permet de prédsdorme de terrain. La forme choisie ave
signe Graphique. La forme terrain peut étre valisiéié dans la boite de dialogue par l'inser
des valeurs de saisie. La derniére option a chesirune forme générale d’'un terrain. Dan
cas, le terrain contient un tableau avec listealetp d¢ terrain.

Profondeur du terrain au-dessous du bord supérieur de la structure: h= | E_L_ﬂﬂ_ [m]

Terrains

Figure 111.13 : Cadre (Terrains)

Dans le cadreRression a l'ava), sélectionnez la forme du terrain devant le murs pldinissez
d'autres parametres de la résistance sur la far# Dans notre étude les forces de butée ne

pas pris en considération.
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XMl

Paramétres de la pression & I'avant

Type de résistance : n'est pas considérée - |
5ol : M5 ¥
Epaisseur h= I.Uﬂ. [m]

Pression a lavant

Figure Ill.14 : Cadre (Pression a l'avant)

Dans le cas de la présence deression hydrostatique; la nappe se trouvant derféestructur:

2,30

X | | | |

— Paramétres de la nappe phréatique
! | _J- Mappe d'eau derriére la structure : hy = [m]
Mappe d'eau devant la structure : hz = [m]

Soulévem, hydr. dans base de fond. di aux prof. différ.:

Figure I11.1 5 : Cadre (Nappe phréatique)

L'eau se trouve seulement en arriere de la steuctirn'y pas d'eau sur la face avant d
construction. Un tel cas peut se produire si I'saule devant de la structure peut s'écoulel

gravitation, ou si le sol est drainé en proforr.
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[11.3.3. Calcul dynamique:
L'analyse sismique est faite a la base de l'apprpskeudo- statique par la méthode de Mononobe-

Okabe pour un remblai sec pulvérulent (voir chagiy.

Dans la réglementation parasismique Algérienne,cldsuls de stabilité, sont menés a la base
des coefficients d’accélérations pseudo-statiqoeizdntale et verticale.

kn=Aet k,=10.34

Le coefficient A: est le coefficient d’accélératioie zone (tableau 4.1-RPA99-V2003) choisi en
fonction de la zone sismique et du groupe d’'impuar¢ade I'ouvrage situé en amont ou en aval du
mur. (En absence d’'ouvrage, il y a lieu de chd@sivaleur de A correspondant a celles du groupe 2

en fonction de la zone sismique).

Tableau I11.3: Valeurs du coefficient d'accélération de zone sé&oRPA (version 2003)

Zone
| Ila b I11
Groupe
1A 0,15 0,25 0,30 0,40
1B 0,12 0,20 0,25 0,30
2 0,10 0,15 0,20 0,25
3 0,07 0,10 0,14 0,18

Dans notre étude de la stabilité dynamique du raatilever, sera pour les quatre zones sismiques
(Zone 1, Zone lla, Zone llb, et Zone 1lI). Il y a lieu de choisir la valeur de A corresporidan

celles du groupe 2.

Tableau Il1.4: coefficients d’accélérations pseudo-statiques botele et verticale.

Zone Zone | Zone lla Zone llb Zone lll
kh 0,1 0,15 0,20 0,25
kv 0,03 0,045 0,06 0,075
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Figure 111.16 : Cadre ( calcul séisme)

Maintenant, ouvrez le cadr&érification), dans lequel nous pouvons voir les résultats coacx le

reversement et le glissement du mur cantils

4,00 4,
P
Pl
A
T
Py
S
I /-’;r.-"{-’ P
S
B Endaral
5 F. Charg & application Cost. =
Tkhdfm] ['m] x fm] z[m} ] RENVERSEMEMT : ADWISSEEAE (47,33
A AL A A L0 qusopaEnT:  AomessmiE (e
4 634 w6 268 1,800
4m 27T 13 EET 1,000
07 612 1 134 1,800

Figure 111.17 : Cadre (Vérification -statique)
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V. Conclusion:

Dans ce chapitre, nous avons calculé les dimensliomsur cantilever avec deux hauteur différents
(H=4m et H=5m), avec la déclaration des caractgtiss mécaniques du sol de remblai et le sol de
fondation.

La deuxieme phase, consiste a introduire les dantéealcul dans le logiciel GEO5-mur catlever .
Avec les étapes de déclaration des données suéveas du calcul statique, et le calcul dynamique.

Le logiciel GEO5 est un outil trés impressionnaing le calcul et l'analyse des structures
géotechnique.
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Chapitre 1V: Résultats et Dissions

Chapitre IV: Résultats et discussions

IV.1. Introduction:

Dans ce qui suit on va présenté et discuté lesta¢sae cette étude, suivant le calcul statique et
le calcul dynamique.

Le calcul statique se concentre sur 'effet deataration du sol remblai, et I'effet de la hauteur
du mur de souténement, sur la stabilité au renwegseet au glissement.

Pour le calcul dynamique, on a étudier I'effet al@driation de la saturation du sol remblai, et
I'effet de la variation d cohésion du sol rembilai ls stabilité dynamique au renversement et au

glissement.
IV.2.Résultat du calcul statique:
Le calcul statique est réalisé en premier lieu,rpou mur cantilever avec une hauteur totale

(H=4m), avec la variation de la pente de la surfag@rieure du sol remblais qui varie entre 0°
et 20°. Cela pour le cas d'un sol en remblai nturéaet le cas saturé.

IV.2.1. Effet de la saturation:

»
(&)

4m-
S

™~
35 / —
./ \
2.5 —A— Renversement-H=4m-Sol

2 non saturé

15 —=— Renversement-H=4m-Sol
saturé

Fs-Rnversement-H

0.5

0 5 10 15 20 25

Angle d'inclinaison du remblais (f3)

Figure 1V.1: Variation de Fs au renversement, remblais saturégpport a I'anglg, avec H=4m

Dans les figures 1 et 2 nous avons étudié I'eBdadrariation de I'anglg pour la méme hauteur
du mur (H=4m), sur le coefficient de sécurité anvezsement et au glissement, avec un sol en
remblai non saturé et saturé.
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En premier lieu en constatent une diminution imgae que se soit pour le renversement ou le
glissement, entre le cas d'un sol en remblai nduréaet le cas saturé. Pour la variation du
coefficient au renversement pa rapport a I'angléeth remarque ; une Iégére augmentation entre
I'angle 3=0°) et 3=5°), puis une diminution de Fs avec l'augmentatierpente de la surface du
remblai. La stabilité au renversement est toujoergier.

2.5
: 2
g
<
:|I|=
‘é 15
°E‘ —a— Glissement-H=4m-Sol non
dé 1 o saturé
5 ——Glissement-H=4m-Sol
£ 05 saturé

0
0 5 10 15 20 25
Angle d'inclinaison du remblais (f3)

Figure IV.2: Variation de Fs au glissement, remblais saturéaaport a I'angl@, avec H=4m

Pour la variation du coefficient de sécurité asggiment par rapport 8", nous constatons une
chute dans le Fs au glissement entre le cas narésettle cas sature, et avec l'augmentation de
la pente B" . Le cas non saturé la stabilité au glissement@sfier jusqu'a I'anglepE10°), et
dans le cas saturé n'est pas vérifier.

IV.2.2. Effet de la variation de la hauteur du mur:

On deuxiéme lieu, pour I'étude statique. Le charegerse fait sur la hauteur du mur (H=4m et
H=5m), avec la variation de lI'andleet cela dans le cas non saturation et saturdtisol
remblais.

Dans les figures 3 et 4 de I'étude statique pouertgblai non saturé, On remarque bien qu'il y a
une diminution dans coefficient de sécurité au eesement entre la hauteur H=4m et H=5m.
L'augmentation dans la pente de la surface du eenanigendre une diminution dans Fs au
renversement. La stabilité au renversement eshuosiyérifier.
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Fs-Renversement

4.5

3.: ‘/ \\

2.5 v

— —A&— Renversment-Statique-
H=4m-Sol non saturé

1.5

—— Renversement-Statique-

H=5m-Sol non saturé

0.5

5 10 15 20 25

Angle d'inclinaison du remblais (f3)

Figure IV.3: Variation de Fs au renversement, pour un remhlaissaturé par rapport a lI'angleavec

changement de la hauteur du mur

Les coefficients de sécurités au glissement entnred® H=4m et H=5m sont proches, et
diminution est toujours constater avec l'augmeanitadie I'angle B". La stabilité au glissement
est vérifier jusqu'a I'angig=10°.

Fs-Glissement

2.5

1.5

—— Glissement-Statique-H=4m-
Sol nonsaturé

—— Glissement-Statique-H=5m-
Sol non saturé

0.5

5 10 15 20 25

Angle d'inclinaison du remblais (f3)

Figure IV.4: Variation de Fs au glissement, pour un remblaissaiuré par rapport a l'anieavec

Chap3

changement de la hauteur du mur
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Dans la figure 5 et 6 de I'étude statique pourhabiai saturé, On plus des remarque dans les
figures 3 et 4 nous signalons qu'il y a une dimarusignificatif dans les coefficienst de sécurité
au renversement et au glissement pour le sol saturé

3.5
3 /‘l-\\
4
2.5 //'\ ~—
Y
—A&— Renversement-Statique-

1.5 H=4m-Sol saturé

Fs-Renversement
N
R

—— Renversement-Statique-
H=5m-Sol saturé

0 5 10 15 20 25

Angle d'inclinaison du remblais (f3)

Figure IV.5: Variation de Fs au renversement, pour un remhtairé par rapport a I'angbe avec
changement de la hauteur du mur

1.4
A\/i\
1.2 /\
1
-
e
§ \l —a— Glissement-Statique-H=4m-
5 0.6 Sol saturé
= —— Glissement-Statique-H=5m-
0.4 .
Sol saturé
0.2
0
0 5 10 15 20 25

Angle d'inclinaison du remblais (f3)

Figure IV.6: Variation de Fs au glissement, pour un remblairéapar rapport a lI'angfe avec
changement de la hauteur du mur

Chap3 Page 62



Chapitre 1V: Résultats et Dissions

La remarque majeur constater pour les deux figaireessus, c'est la stabilité au renversement
est vérifier, la stabilité au glissement est norifies.

IV.3. Résultats du calcul dynamique:

Pour le calcul de la stabilité sismique les coedfits de sécurité adoptés sont:

La stabilité au glissement sous la fondation du estivérifiée en tenant compte ldgplication

a la résistance ultime au glissement d’'un coefficte sécurité dg,2

La stabilité au renversement du mur autour de tkar@val de la semelle sera vérifiee
en tenant compte d’un coefficient de sécuritd @e

Dans ce qui suit, I'étude de la stabilité exterypreachique pour les différentes zones sismiques stilea
reglement parasismique Algérien (RPA v2003).

IV.3.1. Effet de la saturation:

La figure 7 et 8 présentent I'étude de la st&bdii renversement dynamique pour un sol de
remblai non saturé et saturé, et cela pour legréifites zone sismique sur le mur cantilever de

hauteur H=4m.

4m

—&— Renversement-
Dynamique-Zonel-Sol non
saturé

—— Renvesement-Dynamique-
Zone2a-Sol non saturé

—>— Rnversement-Dynamique-
Zone2b-Sol non saturé

Fs-Dynamique-Renversement-H

0.5
—+#- = Renversement-
0 Dynamique-Zone3-Sol non
0 5 10 15 20 25 saturé

Angle d'inclinaison du remblais ()

Figure IV.7: Variation de Fs dynamique au renversement pamorapd'angle3, avec changement de
zone sismique, pour remblais non saturé

Pour le remblai non saturé et saturé, on remarquele Fs au renversement diminue avec
'augmentation de la pente du remblai, et aussi Bevehangement de la zone sismique de la plus

faible sismicité a la sismicité élevé.
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La stabilité au renversement est vérifiée pourdesx cas, avec une légere diminution pour le

remblai saturé.

4m

—ai— Renversement-
Dynamique-Zonel-Sol
saturé

—— Rnvrsement-Dynamique-
Zone2a-Sol saturé

—>— Renvesement-Dynamique-
Zone2b-Sol saturé

0.5

—4& = Renversement-
0 Dynamique-Zone3-Sol

0 5 10 15 20 25 saturé

Fs-Dynamique-Renversement-H

Angle d'inclinaison du remblais ()

Figure 1V.8: Variation de Fs dynamique au renversement pamorapd'angle3, avec changement de
Zone sismique, pour remblais saturé

La figure 9 et 10 présente ['étude de la stalalit@lissement dynamique pour un sol de remblai
non saturé et saturé, et cela pour les différerdass sismiques sur le mur cantilever de hauteur

H=4m.

4m

—a&— Glissement-Dynamique-
Zonel-Sol non saturé

—— Glissement-Dynamique-
Zone2a-Sol non saturé

—>— Glissement-Dynamique-
Zone2b-Sol non saturé

—& = Glissement-Dynamique-
Zone3-Sol non saturé

Fs -Dynamique-Renversement-H

0 5 10 15 20 25

Angle d'inclinaison du remblais (B)

Figure IV.9: Variation de Fs dynamique au glissement par ragpteingle, avec changement de zone
sismique, pour remblais non saturé
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4m

—&— Glissement-Dynamique-
Zonel-Sol saturé

—— Glissement-Dynamique-
Zone2a-Sol saturé

—>— Glissement-Dynamique-
Zone2b-Sol saturé

—& - Glissement-Dynamique-
Zone3-Sol saturé

Fs-Dynamique-Renversement-H

0 5 10 15 20 25

Angle d'inclinaison du remblais (B)

Figure IV.10: Variation de Fs dynamique au glissement par rag@pbangle, avec changement de zone
sismique, pour remblais saturé

Dans le cas de la stabilité au glissement, poterelai non saturé et saturé, on remarque que le
Fs au glissement diminue avec l'augmentation depdate du remblai, et aussi avec le

changement de la zone sismique de la plus faibirisité a la sismicité élevé.

La stabilité au glissement n'est pas vérifier gesrdeux cas, sauf pour les zone 1, 2a,2b avec un

remblai non saturé ¢&=0°.

IV.3.2. Effet de la variation de la cohésion du sol

L a deuxiéme partie du calcul dynamique, préséetiet de la cohésion du sol du remblai su la
stabilité au renversement et au glissement. Lauteakt effectue pour un angle de pept®° et

20° seulement avec le cas non saturé et satureé.

La figure 11, 12, 13 et 14, présentent I'étude adsthbilité au renversement dynamique par
rapport a la variation de la cohésion non draimécain sol de remblai non saturé et saturé. nous
constatons une augmentation significatif dans leffadent de sécurité au renversement avec

l'augmentation de la cohésion non drainé du sol.
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Figure 1V.11: Variation de Fs dynamique au renversement paoragda cohésion non drainée, avec
changement de zone sismique et l'afigi@°, pour un remblais non saturé
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Figure 1V.12: Variation de Fs dynamique au renversement paoragda cohésion non drainée, avec
changement de zone sismique et l'afigi@®, pour un remblais saturé

La stabilité au renversement est vérifie pour umhbiai saturé et non saturé, avec I'angle de pente
B=0° et 20°, et cela a partir de la cohésion nomde16kPa pour toutes les zones sismiques.
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Figure 1V.13: Variation de Fs dynamique au renversement paoragda cohésion non drainée, avec
changement de zone sismique et l'afigi20°, pour un remblai non saturé
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Figure 1V.14: Variation de Fs dynamique au renversement paoragda cohésion non drainée, avec
changement de zone sismique et 'afigi20°, pour un remblais saturé

La figure 15, 16, 17 et 18, présentent I'étudeadgtdbilité au glissement dynamique par rapport
a la variation de la cohésion non drainé, avec alnde remblai non saturé et saturé. Nous
constatons une augmentation significative dansokfficient de sécurité au glissement avec

l'augmentation de la cohésion non drainé du sol.
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Figure IV.15: Variation de Fs dynamique au glissement par rdg@plar cohésion non drainée, avec
changement de zone sismique et I'afigi@®, pour un remblai non saturé
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Figure IV.16: Variation de Fs dynamique au glissement par rdg@plar cohésion non drainée, avec
changement de zone sismique et l'afigl@°, pour un remblai saturé

La stabilité au glissement est vérifier pour rembtan saturé et saturé avec I'angi®°, pour la
totalité des zones sismiques a partir de la cohésia drainé 19 kPa.
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Figure IV.17: Variation de Fs dynamique au glissement par rdgplar cohésion non drainée, avec
changement de zone sismique et I'afigi20°, pour un remblai non saturé
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Figure 1V.18: Variation de Fs dynamique au glissement par ragplar cohésion non drainée, avec
changement de zone sismique et l'afigi20°, pour un remblai saturé

La stabilité au glissement pour les remblais sadtireon saturé avec un an@ke20°, n'est pas
vérifier pour la majorité des zone sismique, juada‘cohésion non drainé 22 kPa la stabilité est
vérifier pour la zone 1 et 2a.
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IV.4. Conclusion:

D’apreés les résultats obtenus dans la présente,@ademarque que :

Dans le cas statique, I'état hydrique du sol balaeur du mur cantilever influence la stabilité au

glissement et au renversement du mur de souténement

Les séismes influence beaucoup la stabilité ext@gesenurs de soutenement cantilever.

» Les facteurs de sécurités en glissement et ennrgment dans I'étude dynamique sont
diminues c-a-d- une augmentation des déplacementhtaux du mur de soutenement,
et cela par rapport a I'étude statique.

» La saturation du remblai de sol en amont du musalgénement diminue la stabilité au
glissement et au renversement.

» Les coefficients des sols de sécurité au glisseraerdu renversement varie avec la

variation de la cohésion du sol.
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Conclusion Générale eP erspectives

Ce travail s’inscrit dans le cadre de la recherattequi traite un probléme tres important dans
le domaine de Génie civil et précisément le domda&a géotechnique et qui est I'étude de la
stabilit¢ dynamique d'un mur de soutenement ennbatmé (cas des sols cohérents en
remblais) et spécialement la vérification de lstabilité vis-a-vis le renversement et le

glissement , et d’offrir de nouveaux outils poutritement de problemes pertinents, orientés
vers la nouvelle philosophie de conception desciiras et des murs de souténement plus

stable vis-a-vis les conditions sismiques .

Dans ce travail, le calcul des pression activeréalisé par la méthode de Coulomb, et le
probleme d’estimation de la poussée sismique de®steappliguée sur un mur de
souténement cantilever a été étudié, en utilisamédthode statique et la méthode dynamique
pseudo-statique par la méthode de Mononobe-Okabe.

Selon les résultats présentés dans ce mémoire, pmusns dresser un bilan des points
gue nous avons établis et qui nous paraissent targer

La bonne conception des murs de soutenement agnstit des éléments trés importants
dans la sécurité et la durabilit¢ des constructi@ms génie civi. Ces murs sont
généralement dimensionnés pour maintenir les remlt#a les surcharges dans le cas

statiqgue et méme s'il existe une sollicitation scame ;

Les murs de souténement ne doivent pas étre égadisla Iégére : les contraintes qui
s’exercent sur les murs de soutenement sont tr¢g®riemtes, et tout particulierement
lorsqu'il s’agit de retenir du remblaie sol cohérsous sollicitation sismique. La mauvaise
conception du mur de soutenement se soldent pasamaion sans appel ; fissuration dans le

meilleur des cas, effondrement dans le pire.

Méme sous des conditions statiques, la prédicties tbrces réelles des murs de
soutéenement est un probleme compliqué d'interacsimrstructure. L'approche classique

basée sur la théorie de Coulomb consiste a esteadprces agissant sur un mur et puis a
la conception de ce mur pour résister a ces famges un facteur de sécurité suffisamment

élevé pour produire acceptablement des petitesrdéafmns.
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L'utilisation de la méthode pseudo statique de MunmBOkab est facile par rapport aux
autres méthodes de calcul dynamique des pressiassivps et actives pour Vérifier la
stabilité d'un mur de souténement contre le rereraent, le glissement et le

poingconnement.

Les sols cohérent ont toujours une faible pernié@abte qui engendre un drainage trés lent
de l'eau interstitielle, qui va provoqué un gonfésindu sol, se qui va doublé les force de
poussée sur les écrans de soutenement. En plécrmss de hauteur modérée, une faible
modification de la valeur de la cohésion a des @gusnces considérables sur le coefficient

de sécurité.

Comme tous les produits universellement utilisé£0O6 représente un outil facile
d’utilisation, il permet I'analyse de problemes gabhniques. Il se caractérise notamment par
les fonctions les plus importantes comme la formendir est le type de chargement. Grace a
cette fonctionnalité GEO 5, il est possible de geana géométrie et la configuration de
chargement en désactivant ou réactivant les chalggsouches de sol ou les éléments de
structure créés lors de la définition du modeleng&oique. La construction par étapes

permet de donner une simulation précise et réaleswdifférents processus de chargement.

*» Perspectives
Enfin, ce travail n'est que le début vers d'autédsdes plus approfondies et détaillées. Il
serait trés intéressant d’'introduire d’autres caxipks et paramétre , et comparaison avec
d'autre méthodes pseudo-statique comme la métheddéthode deRichards & Elms.
Comparer les résultats des études par les métipseeslo-statiques et les méthodes pseudo-
dynamiques. Approfondir l'interprétation des réatdten validation avec des modélisations

numériques par la méthode des éléments finis Elaxisys,...).
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