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Préambule

Dans ce polycopié, adressé aux étudiants de master 2 en Geénie Civil, les ouvrages de
soutenement sont présentés d’une maniere simplifiée tout en se limitant volontairement aux
murs de souténement en béton arme.

Les différents ouvrages de souténement, leurs classifications ains que la particularité de
chacun sont d’abord présentés. Par la suite, des notions ssimplifiées de calcul des poussees
exercées sur les murs sont rappelées. Les différentes situations de vérification de la stabilité
externe et interne d’un mur de souténement sont alors développées et appliquées aux cas de
mur poids en béton et de mur en béton armé en T renversé préalablement prédimensionnés
selon des criteres bien définis.

Une partie importante du polycopié est consacrée aux procédures de calcul de ferraillage de
murs de soutenement. Les modéles et schémas statiques pour chaque éément constituant
I’ouvrage sont indiqués.

Un autre aspect important des murs de soutenement est ensuite abordé. 1l s’agit du probléme
d’effondrement de ces murs. Des regles de bonnes pratiques liees a la rédisation et
I’entretient de ces ouvrages sont indiquées. Le calcul et vérification des murs de soutenement
sous une sollicitation dynamique de séisme sont également abordés a travers le rappel des
exigences du réglement parasismique algérien.

Enfin, pour donner un aspect pratique a ce polycopié, des exemples d’application sont
présentés avec schémas de ferraillage. Ces exemples n’ont pas la prétention d’illustrer toutes
les situations possibles rencontrées dans la pratique, mais ils sont traités dans le détail en vue
de montrer la procédure de calcul et d’en faciliter la pratique.
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Chapitre 1 Notions générales sur les ouvrages de soutenement

1. Définition

Les ouvrages de soutenement sont des structures destinées a prévenir I’éboulement ou le
glissement d’un talus raide situé en amont [1]. IIs peuvent également étre installés a
I’occasion en tant que mesure préventive contre I’érosion des sols. Ainsi, la mise en ceuvre de
CES ouvrages peut étre établie atitre temporaire ou définitif.

Les ouvrages de soutenement ont figuré dans I’histoire de la construction, des son origine. Ils
ont été en pierres seches, puis en magonnerie et parfois méme en bois ou polymeére et enfin en
béton armé. 1ls sont généralement utilisés :

- En site montagneux pour préserver les routes et chemins contre le risque
d’éboulement, au bord d'un cours d'eau ou au passage d'une vallée;

- En site urbain afin de diminuer I’emprise d’un talus naturel pour la réaisation d’une
route, d'une construction ainsi que I’aménagement d’'un bord de quai ou d’un ouvrage
d’art;

Lorsqu’il existe une différence de niveau entre deux points a et b d’un terrain, I’angle que fait
la droite (AB) avec I’horizontale s’appelle angle de talus naturel (¢). Il s’agit de I’angle
maximal que peut présenter un sol mis simplement en tas sans souténement. Ce talus n’est
plus stable a partir d’une certaine valeur (Figure 1.1). On est alors obligé de prévoir un
ouvrage destiné a maintenir le massif de terres et qui est appelé ‘mur de soutéenement’. A
noter que la dénivelée entre les terres situées a I'amont et I’aval de |'ouvrage peut étre réalisée
en procédant a la mise en place de remblais derriere I'ouvrage ou par extraction des terres
devant celui-ci [2]. En pratique, il est aussi fréequent de procéder a la fois a un apport de
remblai derriere I'ouvrage et a une extraction de terre devant celui-ci.

Niveau supérieur

17777777777777
NiiveaL inferieur 17177777177777
(@) Talus naturel (@) (b) Talus modifié @m,

Figure 1.1 Stabilité d’un talus en fonction de son inclinaison.
(a) : talus stable, (b) talusinstable.

On définie également la cohésion ‘C exprimée en kPa’ d’un sol comme sa capacitée a
s’amalgamer ou se coller. Typiquement, le sable sec ou le gravier n’ont aucune cohésion
(C=0), ils sont aors dits ‘sols pulvérulents. A I’inverse, les argiles se caractérisent par une
cohésion non nulle. Le tableau 1.1 donne quel ques exemples de valeurs de ces caractéristiques
(¢ et C).
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Chapitre 1 Notions générales sur les ouvrages de soutenement

Tableau 1.1 Vaeursde ¢ et C de quelques sols.

Nature du sol C (kPa) 0 (°)

Gravier 0 40 a45
Sable compact 0al0 30a40
Sable lache ou peu compact 0ai0 25a30
Argile 20 15425

2. Classification des ouvr ages de soutenement
Il existe une grande variété d’ouvrages de souténement des sols [2] qui se distinguent
principalement par :
- La morphologie (ouvrages massifs armés ou non, rideaux et parois ancrés ou non,
ouvrage en béton armé ou non) ;
- Lemode d'exécution et domaine d’emploi ;
- Lesmatériaux de fabrication ;

- Lemode de fonctionnement ;

Le choix du type d’ouvrage de soutenement dépend de plusieurs facteurs [2] tels que:
- Déblais ou remblai ou mixte;
- Hauteur de souténement ;
- Sol defondation;
- Disponibilité des matériaux ;
- Aspect extérieur ;
Comme les ouvrages de souténement ont en commun la force de poussée exercée par le
massif de terre retenu, on retiendra ce critére pour une description des différents ouvrages de
soutenement. Trois modes de fonctionnement peuvent étre distingués [1]:
Cas ou la poussée est reprise par le poids de I’ouvrage ;
Cas ou la poussée est reprise par encastrement de I’ouvrage ;
Cas ou la poussée est reprise par des ancrages ;

2.1. Fonctionnement par le poids de I’ouvrage
On retrouve dans cette classe les principaux ouvrages suivants [1]:

2.1.1. Lesmurs poids

Ce sont des murs en béon non armé, en maconnerie de pierres seches, en magonnerie
jointoyée, en gabions ou en ééments empilés préfabriqués en béton.

Il s’agit également d’ouvrages anciens, trés rigides mais qui supportent mal des tassements
différentiels de plus de quelques /0. I1s se caractérisent par une base plus large que le haut du
mur. Ces murs étanches, sont en général pourvus d'un dispositif de drainage. Le poids du mur
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Chapitre 1 Notions générales sur les ouvrages de soutenement

lui-méme qui inclut parfois une masse stabilisatrice de remblai permet d’assurer la stabilité
mais lui confére un caractére de moindre économie en matiere. Les murs poids requierent
moins de précision et de technicité que les murs autostables [2]. Ce type d’ouvrage convient
le mieux pour résister par son propre poids a des hauteurs de 2 a 3 m de remblais.

2.1.1.1. Murs poids en macgonnerie de pierres séches

Constitués de pierres seches disposées sans aucun mortier ou liant (Figure 1.2 a et b), ces
murs poids sont trés anciens et se présentent généralement sous forme trapézoidale et
['absence de joint entre les ééments constitutifs du mur facilite le drainage. La largeur a la
base est généralement supérieure au tiers de la hauteur du mur. Ce type de mur ne nécessite
pas beaucoup d’entretient, mais quelquefois des végétations parasites peuvent survenir et
nécessiter une dévégétalisation. Il arrive également que des pierres se détériorent entrainant
un besoin de réparation du parement. A noter que bien que la pierre séche ne soit plus trés
utilisée, le béti existant constitue un enjeu économique important (artisanat, tourisme,
environnement, agriculture)

@ (b)
Figure 1.2 Mur en magonnerie de pierres séches avec absence
dejoint entre les pierres [3].

2.1.1.2. Murs poids en magonnerie jointoyée

Retrouvés particuliérement en sites montagneux, les murs poids en magonnerie jointoyée sont
congtitués de blocs de pierres ou de briques liés entre eux par un mortier utilisé pour
consolider les matériaux utilisés (Figures 1.3 et 1.4). lls sont mis en ceuvre apres réalisation
des fondations généralement en béton armé. L’erreur a éviter dans la mise en ceuvre de ce
type de mur est I’alignement des joints verticaux qui fragilisent le mur. Ces murs s’intégrent

bien au paysage.

Contrairement aux murs poids en magonnerie de pierres seches, le drainage est nécessaire vu
que I’eau ne peut plus passer entre les pierres. L’allure trapézoidale peut étre réalisée par des
redans. La figure 1.5 illustre le parement fictif utilisé pour la détermination des efforts de
poussées appliqués sur un mur poids en redans. Ce type de mur est également trés ancien et
les plus récents sont essentiellement des remplacements d’ouvrages effondrés.
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Chapitre 1 Notions générales sur les ouvrages de soutenement

Figure 1.3 Parement d’un mur en pierres Figure 1.4 Parement d’un mur en briques
jointoyées[3]. jointoyées[3].

KRR RKRA| PRRSORRSRHK
E

Figure 1.5 Parement fictif utilisé pour déterminer les efforts de poussées
sur un mur poids[1].

2.1.1.3. Murs poids en béton non armé

Il s’agit de mur en béton non armé ou en béton cyclopéen (blocs de pierres ou moellons noyés
dans le béton) coulé sur place (Figures 1.6 a et b). On y trouve parfois des armatures de peau
[1]. Le drainage par barbacanes s’avere nécessaire car I’eau ne peut pas traverser le béton.

@ (b)

Figure 1.6 Murs poids en béton non armé : Ouvrage en construction [4].
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Chapitre 1 Notions générales sur les ouvrages de soutenement

2.1.1.4. Murs poids en gabions

Constitués d’éléments parallélépipédiques en grillage métallique remplis de blocs de carriére
ou d'aluvions et qui présentent I’avantage de bien laisser passer I’eau ruisselante évitant ainsi
toute pression hydrostatique supplémentaire (Figures 1.7 a et b). Les gabions fournissent
beaucoup d’autres avantages puisqu’ils sont a la fois moins colteux, trés smple et rapide a
faire et présentent une longue durabilité. Néanmoins, les caissons peuvent étre atteints par la
corrosion, ce qui constituerait une défaillance. De ce fait, il est nécessaire de les entretenir de
temps en temps. Ce type de mur, plus récent, est moins rigide que les murs en magonnerie,
convient particuliérement aux cas de terrains compressibles.

— Appareillage
[ enredans

Remblai ~

!

Semelle —'

Terrain naturel —

) (b)
Figure 1.7 Murs poids en gabions [4].

2.1.1.5. Murs caisson

Trés anciens, souvent utilisés comme souténement routier ou piéton, les murs caissons sont
constitués d’un empilement d’éléments préfabriqués en béton (armé ou non), en acier et
méme en bois sans fond et remplis de terre [1].

Ces murs peuvent se présenter sous plusieurs aspects ou figures (fruités, droits ou courbes) ce
qui leur confére un joli aspect architectural étant donné que le parement visible n'est pas
forcément uniforme (Figures 1.8 a et b). De plus, la présence de terres les rend végétalisables
et parfaitement adaptables aux caractéristiques du terrain et du sol tout en garantissant un
drainage efficace.

La stabilité des murs caisson est assurée par lalargeur des ééments et |e poids du matériau de
remplissage. |Is présentent I’avantage de rapidité et facilité d’exécution mais sont limités en
hauteur et peuvent présenter des déplacements latéraux importants.
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Chapitre 1 Notions générales sur les ouvrages de soutenement

Figure 1.8 Murs poids en caisson [5].

Il existe également des ouvrages cellulaires utilisés principalement dans les travaux maritimes
tels que les batardeaux cellulaires en pal planches métalliques ou des grands caissons en béton
armé utilisés pour la construction des quais. Ce sont des ouvrages souples dans leur ensemble
méme si la cellule en forme de caisson rempli de sol est rigide.

2.1.2. Murs en terre armée

Tel que le béton armé, il sagit d’une maniére d'améiorer les caractéristiques d'un matériau de
base (le sol) en lui incorporant des armatures passives travaillant en traction (Figures 1.9 a et
b). Laterre armée est ainsi une technique un peu récente (1963) qui repose sur I’utilisation du
sol pour garantir la stabilité d’un talus. D'une maniere générale, les ouvrages en terre armée
sont congus sans dispositifs particuliers de drainage, le sol constitutif du remblai étant formé
d’un matériau drainant.

@ (b)
Figure 1.9 Murs en terre armée (@) armatures résistantes en acier, (b) armatures en
synthétiques [6].
Les murs en terre armée sont formés de trois (3) composants [7]:
1. Unremblai granulaire compacté en couches pas trop épaisses;

2. D’armatures disposeées en lit dans le remblai et qui peuvent étre soit :
Métalliques : pouvant présenter des problémes de corrosion ;
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Chapitre 1 Notions générales sur les ouvrages de soutenement

Géo synthétiques réalisées par nappes ou en bandes. Le renforcement par nappe
se fait a l'aide de géosynthétiques de grande largeur joint ou non avec des
longueurs de bandes ou nappes pas nécessairement constantes sur la hauteur de
I'ouvrage. Lafigure 1.10 montre la disposition des armatures dans un mur.

3. Un parement, faisant le lien entre les armatures et assurant |'esthétique du mur, est
généralement réalise en éléments de béton préfabriqué facile a assembler, en pneus ou
autres éléments récupérés.

R remblai

Figure 1.10 Disposition des armatures dans un mur en terre armée [1].

Le principe consiste a associer a un massif de remblai mis en place par couches successives
compactées des é éments de renforcement (ou armatures) résistant a la traction. L'ouvrage est
terminé sur sa face extérieure par un parement destiné a retenir les grains de sol entre les lits
d’armatures.

La principae caractéristique de ces ouvrages réside dans le fait que c'est le volume de sol
associé aux ééments de renforcement qui participe directement ala stabilité. Les ouvrages en
terre armée présentent également les avantages suivants :
Rapidité d'exécution ;
Murs souples et déformables pouvant supporter des poussées sans dommage ;
Murs peu sensibles aux tassements ;
Constructions ne nécessitant qu'un matériel tresléger ;
Codt competitif ;
Deux conditions sont nécessaires pour permettre laréalisation de ce type d'ouvrage [7]:
1. Existence d'un frottement entre le sol et les armatures ce qui exclu a priori les sols
argileux ;

2. Eviter I'écroulement du front de l'ouvrage par la mise en ceuvre d'un parement de
I’ouvrage ou peau constitué d’éléments métalliques de section elliptique ;
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Chapitre 1 Notions générales sur les ouvrages de soutenement

2.2. Fonctionnement par encastrement de I’ouvrage dansle sol de fondation

Le probleme des murs poids est que pour des hauteurs de soutenement supérieures a 4 metres,
il faut mettre en ceuvre des volumes de matériaux importants, donc des contraintes
importantes au sol. On a aors recours au mur de soutenement souple, faisant intervenir les
poids des terres a I’arriére de celui-ci pour assurer une part de stabilité. On retrouve dans cette
classe lestrois principales catégories d’ouvrages suivantes [1]:

A. Lesmursen béonarmé;
B. Lesmursen parois moulées;
C. Lesrideaux de paplanches;

2.2.1. Les murs en béton armé

Les murs en béton armé sont probablement le type d'ouvrage de soutenement le plus
couramment employé. Il s’agit d’ouvrages en porte a faux relativement minces qui présentent
une base élargie encastrée au sol de fondation et assurent la stabilité sous I’effet d’une partie
du poids de remblai soutenu. A ce titre, ils sont considérés comme des murs poids lorsque le
remblai compris entre le mur et la verticale passant par I’extrémité arriere de la semelle est
pris en compte. Les murs en béton armeé sont genéralement rigides et peuvent étre de formes
diverses et réalisés sous de multiples fagons. De plus amples informations sur ce type de murs
objet de ce polycopié, seront données dans lafin de ce chapitre.

2.2.2. Les mursen parois moulées

La paroi moulée est un écran ou mur de soutenement en béton armé moulé dans le sol et
réaisé en déblais. Ainsi, une paroi moulée est réalisée sur le terrain en place avant de
procéder au creusement sur |'un des cotés du mur [1]. Le principe de la paroi moulée
Sapparente aux pieux forés sous boue. Le procédé consiste a réaliser des panneaux de grande
hauteur en béton armé coulé dans le sol. La stabilité de I’excavation est garantie, durant le
forage, par une boue de type bentonite ciment (mélange d’argile traitée et d’eau). Les
différents panneaux bétonnés sont reliés entre eux par des joints de fagon a constituer une
enceinte continue dans la fouille. La figure 1.11 illustre le principe général de réalisation
d’une paroi moulée.

Recyclage
de la boue

Alimentation ~ Colonne de
ot Bt hétonnage

Excavation des
terres d'un cété

fichs
Terrasement sous Coulage du Terrasement sur
boue d'un pannean panneau un des deux cotés

Figure 1.11 Principe général de réalisation d'une paroi moulée [8].
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Un panneau standard d’une paroi moulée a une épaisseur alant de 0,5 a 1,5 m, une longueur
de 2,8 a8 m. Il est généralement réalisé jusqu'a une profondeur d'environ 30 m [9]. On peut
atteindre des profondeurs maximales de I'ordre de 120 m (selon I'outil de forage employé)
mais les parois moul ées de profondeur supérieure a 50 m sont rares. En réalisant les panneaux
de maniere contigué&, on obtient une paroi continue dans le sol. Une paroi moulée est réalisée
a l'aide de béton armé de teneur minimale en ciment de 350 a 400 kg/me. De plus, la
conception de la cage d'armature de la paroi doit permettre un bon écoulement du béton et
garantir un enrobage minimum de 75 mm. Un dimensionnement permet de calculer la fiche
nécessaire alastabilité [1].

0sein,
— 1
Bnceinte]
— étanche
|  <litm T ——
P &
I du
s0us-501
Dimensions extrémes Fondations

Figure 1.12 Fonctions des parois moul ées et dimensions extrémes [8].

2.2.3. Lesrideaux de palplanche

Ils sont généralement réalisés par emboitement de profilés métalliques en U ou en Z et misen
ceuvre par battage ou vibrofoncage de palplanches temporaires ou définitives dans le sol de
fondation (Figures 1.13 a et b). Les palplanches sont assemblées |es unes aux autres au moyen
de nervures latérales appel ées serrures pour former un écran vertical ou faiblement incliné et
le plus souvent rectiligne, servant de retenue d’eau ou de massif de sol [1]. Contrairement aux
ouvrages tels que les parois moulées, les rideaux de palplanches sont des ouvrages flexibles,
souples (de par leur faible épaisseur) qui admettent des déplacements importants.

a: Rideau de palplanche b : Profilés métalliquesen U
Figures 1.13 Rideau de paplanche [10].
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Le fonctionnement des rideaux de palplanches est celui d’une structure chargée par la poussee
des terres et de I’eau soutenue et résistant a la flexion pour mobiliser des appuis constitués,
d’une part, par le sol en fiche et, d’autre part, s’il y’a lieu, par des tirants disposés dans la
partie libre de I’écran [1]. Dans le cas des rideaux ancrés, la fiche du rideau de palplanche
constitue 30 a 50% de sa hauteur totale, alors que pour les rideaux non ancrés, elle peut
atteindre une valeur de 70%.

Dans le cas général, I’écran est partiellement encastré dans le sol alors qu’en partie
supérieure, des appuis sous forme de tirants sont présents dés que la hauteur libre de I’écran
dépasse les 4 m. Ces appuis ont alors pour rble de limiter les déplacements en téte de
I’ouvrage et assurer sa stabilité.

Les rideaux de palplanches offrent plusieurs possibilités d’utilisations telles qu’un usage
comme soutenement en remblai ou en déblai, en sites aquatiques. Les limites de leurs emplois
sont liées & leur mode de mise en ceuvre par fongage ainsi que leurs caractéristiques
meécaniques et dimensionnelles. En effet, du point de vue mécanique, larésistance alaflexion
est limitée a celles des profilés métalliques disponibles sur le marché aors que les dimensions
sont limitées par rapport au moyen de transport (24 m au plus).

2.3. Fonctionnement par ancrage ou clouage

Dans le cas d’ouvrages de soutenement pour lesquels I’effort de poussée des terres est repris
par le poids ou I’encastrement de I’ouvrage, il est possible d’associer des tirants ou ancrages
pour reprendre une partie des efforts, ce qui donne lieu a des ouvrages de type murs et parois
moulées ancrés. |l en est de méme pour les rideaux de pal planches, lorsgue le sol de fondation
est trop résistant et ne permet pas de foncer |es palplanches sur une profondeur souhaitée. Les
ouvrages ancrés rencontrés sont [1] :

2.3.1. Lesmurs ancrés

Le principe des murs ancrés consiste a réduire les forces actives de glissement et a accroitre
les contraintes normal es effectives sur la surface de rupture.

Figure 1.14 Mur ancré [1].

2.3.2. Les parois moul ées ancrées

La paroi ancrée est un écran en déblai composé de voile en béton armé et de tirants d’ancrages
précontraints (Figures 1.15 a et b).

Dr N.Goufi Page 10



Chapitre 1 Notions générales sur les ouvrages de soutenement

Scellement
d'ancrage

(b)

Figure 1.15 Parois moul ées ancrées [ 8].
2.3.3. Les palplanches ancrées

Dans le cas ou les pressions exercées par le massif de terre a retenir ne peuvent étre
équilibrées par les forces de butée mobilisées dans la partie en fiche et si |a hauteur hors fiche
est importante, alors on a souvent recours a un systéeme d’ancrage en téte au moyen de tirants.

Tirant dancrags ptecontraint
Poutra da

ligre Fembilai

Figure 1.16 Rideau de palplanches ancrées par tirants actifs [11].
3. Lesmursen béton armeés
3.1. Lesdifférents types de murs en béton armé
3.1.1. Muren T renversé

C’est la forme fréquente pour un mur en béton armé (Figure 1.17), dit encore cantilever du
fait du voile encastré dans la semelle. Sans contreforts, il est économique pour des hauteurs de
moins de 5 a 6 métres et peut étre réalise sur un sol de qualités mécaniques peu élevees. Par
rapport au mur-poids de méme hauteur, alargeur égale de semelle, il engendre des contraintes
plusfaibles sur le sol.

Dans le cas de murs en déblai, c’est-a-dire réalises en terrassant un talus, les limitations de
volume de terrassement et les difficultés de tenue provisoire des fouilles obligent a réduire la
longueur du talon et a augmenter celle du patin. Un exemple illustrant quelques phases de
réalisation d’un mur de souténement en béton armé destiné a protéger une voie (mur amont)
est illustré sur lafigure 1.17. 1l s’agit de la phase de coulage sur place du rideau du mur sur la
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semelle dga réalisée avec aciers en attente pour encastrement du voile, du décoffrage du
rideau et enfin de I’ouvrage fini et mis en service. Les murs en T peuvent également étre
préfabriqués (Figure 1.18) et comporter parfois des encorbellements en téte (Figure 1.19).

@ (b) (c)

a) Ouvrage coulé sur place avec coffrage et acier de la semelle en attente pour réalisation du voile
b) Ouvrage apres décoffrage et c) : Ouvrage terminé

Figure 1.17 Murs en béton armé en «T renversé» classique [12].

Figure 1.18 Mur en BA préfabriqué[12] Figure 1.19 Mur en BA avec encorbellement
en téte [12].

3.1.2. Mur acontreforts

Lorsgue la hauteur du mur devient importante ou que les coefficients de poussée sont éevés,
le moment d’encastrement du voile sur la semelle devient grand. Une premiére solution
consiste a disposer des contreforts dont le but est de raidir le voile en le reliant & la semelle
(Figure 1.20 a). Généralement, les contreforts sont placés a intervalles réguliersde 2 a5 m
(I’espacement idéal correspond a la demi hauteur du mur) et agissent comme raidisseurs du
rideau du mur de soutenement (Figures 1.20 a, b et ¢). Toutefois, la solution de murs avec
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contreforts est assez onéreuse a cause des complications du calcul de ferraillage et
d’exécution des travaux. A noter que les contreforts peuvent étre disposés du coté des
remblais (Figure 1.20 b) ce qui entrainerait des problémes de remblaiement ou du coté aval du
mur (Figure 1.20c) ce qui affecterait I’aspect extérieur du mur (esthétique discutable).

Contieforts

7//4

(a) Schémade principe (b) contrefort coté amont (¢ ) contrefort coté aval

barbacanes

Figure 1.20 Murs a contreforts en béton armé.

3.1.3. Mursdivers

Afin de réduire les poussées des terres et par conséquence le moment d’encastrement en pied
du rideau d’un mur de souténement de hauteur importante, plusieurs solutions peuvent étre
envisagees. Toutefois, méme s ces solutions sont attractives et sécurisantes, elles présentent
I’inconvénient d’étre d’une exécution difficile et de grever le colt du mur, méme si I’on
économise par ailleurs sur lamatiére. Nous pouvons relever les murs suivants :

3.1.3.1. Murs a consoles

Lamasse de remblai sur la console joue un réle stabilisateur. La séparation du massif en deux
parties distinctes réduit les efforts de poussée. Mais, le remblaiement et le compactage sont
difficiles et I’encastrement de la console constitue un point faible de la structure (Figure 1.21).

Figure 1.21 Mur en béton armé a console.
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3.1.3.2. Murs a dalle de frottement

On a recours a cette solution lorsqu’on veut surelever un mur en magonnerie, d§ja existant,
par un mur en béton armé sans appliquer sur le premier une charge excessive. lls sont
constitués d’un voile mince en béton armé relié a une dalle horizontale noyée dans le remblai
au moyen de tirants. La dalle résiste au mouvement par frottement sur une ou deux facettes
(Figure 1.22).

ALY NMANNN\Y

Figure 1.22 Mur en béton armé a dall e flottante.

3.1.3.3. Mursa dalled’ancrage

Cetype est réalisé dans le cas des murs de quai. |Is sont analogues aux précédents, sauf que la
dalle est assez éloignée du mur et mobilise le remblai en butée (Figure 1.23).

AN\ NAAMANIA\Y

Figure 1.23 Mur a dalle d’ancrage.
3.1.3.4. Murs a échelle
Ouvrages constitués d’une suite de tirants courts qui travaillent essentiellement au frottement

latéral dans le massif. Ce type de mur devient de plus en plus rare et présente les
inconvénients suivants:

- Systeme fragile car, lors des terrassements les tirants risquent de fissurer par flexion ;
- Lavaeur du coefficient de frottement tirant-remblai n’est pas tres sire;
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Figure 1.24 Mur a échelle.

3.2. Constitution des mur s de soutenement en béton armé
IIs se composent généralement de deux parties:

1. Laparoi résistante :
Constituée d’un rideau (R) ou écran le plus souvent verticale qui recoit les poussées des
terres et surcharges. 1l est encastré a sa base dans |a semelle et peut étre :

Terminé ou pas dans sa partie supérieur par une poutre de redressement (PR) dont le
réle est de diminuer les déformations au sommet du rideau (Figure 1.25 a) ;

Renforcé par des contreforts (€léments perpendiculaires au rideau) qui permettent
d’augmenter la rigidité du rideau a la flexion (Figure 1.25 b) ;

2. Lasemelle de fondation :
C’est la fondation de I’ouvrage dont e débordement avant le rideau assure une bonne
répartition des contraintes alors que le celui apres |e rideau augmente la stabilité du mur au
renversement. En présence de contrefort, I’encastrement permet d’améliorer la rigidité de
la semelle en faisant travailler le rideau et 1a semelle en dalle encastrée sur deux (2) ou
trois (3) coteés.

Rideau
Contrefort

Rideau Encastrements

Barbacanes

Semelle/ | Béche
(a (b)

Figure 1.25 Principaux éléments constitutifs d’un mur de souténement en béton armé.

Parfois, la stabilité au glissement du mur nécessite de disposer sous la semelle une nervure
dite *béche. Celle-ci peut étre mise soit, a I’avant (Figure. 1.26 a) ou a I’arriere de la semelle
(Figure. 1.26 b), ou parfois encore en prolongement du voile (Figure. 1.26 c). Le premier cas
est intéressant car il permet de mettre la semelle totalement hors gel [13]. Mais a I’ouverture
delafouille de labéche, il y aun risgque de décompression du sol danslazone ou il est le plus
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sollicité. De plus, il y aaussi un risque de voir, aprés la construction du mur, la butée devant
la béche supprimée par des travaux de terrassement (ouverture d’une tranchée pour pose
d’une canalisation par exemple).

Béche Béche—"

@ (b) (c)

Figure 1.26 Diverses dispositions de béches dans un mur de soutenement en béton armé [ 13].

Letroisiéme cas (C) est peu employé. |1l est néanmoins trés intéressant car il permet de réaliser
facilement le ferraillage de I’encastrement du voile sur la semelle en prolongeant dans la
béche lestreillis soudés formant des armatures en attente.

4. Autretype de murs de soutenement

En plus des divers murs introduits plus haut, on peut également trouver d’autres types de murs
tels que les murs pneus. Ces derniers utilisent des pneumatiques linéairement disposés et
associés a des remblais qui remplissent les vides et séparent les nappes de pneumatiques
(Figures 1.27 aet b).

Figures 1.27 Mur en pneu sol [14].

5. Conclusion

Dans ce chapitre, on a passé en revue de maniere globale, les ouvrages de soutenement
destinés a prévenir le glissement d’un talus raide situé en amont du mur tout en mettant en
avant, les avantages et les inconvénients des différents types d’ouvrages. Une attention
particuliére a été donnée aux murs en béton armé étant donné qu’il s’agit des plus utilisés
actuellement. Pour cela, une description plus détaillée de ce type de structure du point de vue
matériaux et composants est exposee. Par la suite, les efforts appliquées, la stabilité, le
dimensionnement et I’entretient de ces ouvrages seront présentés.

Dr N.Goufi Page 16
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1. Introduction

Les pressions des terres sur les ouvrages de souténement sont fortement influencées par le
déplacement relatif entre le mur et le sol. Selon ce déplacement, le sol se trouvera au repos, en
équilibre de poussée (état actif : mur se déplace loin du sol derriére lui induisant des
déformations latérales en extension) ou de butée (état passif : mur se déplace vers le sol
produisant ainsi des déformations latérales de compression) [1].

2. Etat dessolsau repos

A une profondeur «z» sous un remblai indéfini, la contrainte verticale sur une face
horizontal e est donnée par [15] :

0= Y.z (2-1)

L'état des contraintes dans un sol n'est pas hydrostatique. En effet, la contrainte horizontale oy,
est différente de la contrainte verticae 0,. Ains, s’il n’y’a pas de déplacement latéral, la
contrainte horizontale sur une face verticale sera exprimée par :

op, = Ky.oy, =K;.v.2 (2-2)
Ou K désigne le coefficient de poussée des terres au repos.

Le diagramme de pression des terres au repos étant linéaire, le résultante Py par métre linaire
du mur est :

P0=f Gh.dz=f Ko.v.z.dz
H H

Py = 1/2 .Ko.v.H? (2-3)

Les vaeurs du tableau 2.1 ci aprés peuvent étre retenues comme ordre de grandeur du
coefficient Ko de poussée du sol au repos:

Tableau 2.1 Ordre de grandeur du coefficient de poussée du sol au repos|[7].

Type de sol Sable Argile Argiletres | Roche atres grande
molle et vase profondeur
Valeur de Ko 0.5 0.7 1.0 >1

Pour les matériaux granulaires, Ko est souvent estimé en utilisant laformule de JAKY [15] :
Ko=1-sin@ (2-4)
3. Notions de poussée et de butée

Selon le déplacement relatif d’un ouvrage de souténement, le sol se trouvera en équilibre de
poussée (état actif : ouvrage se déplace loin du sol derriére, lui induisant des déformations
latérales en extension) ou de butée (état passif : I’ouvrage se déplace vers le sol produisant
ains des déformations latérales de compression) [1].

Pour qu’il y’ait mobilisation des pressions de poussée ou de butée, il faut qu’il y’ait un
déplacement évalué a prés de H/1000 en cas de pousseée et supérieur a H/100 en cas de butée
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(Figure 2.1). On releve ainsi, que les déplacements nécessaires pour mobiliser la butée sont 10
fois plus importants que ceux des poussees [2].

Lorsgue seuls des déplacements trés faibles sont admissibles, une vaeur de coefficient de
butée K, = 1 est adoptée.

ry
cccccccccccccc

cccccc

o

Butée limite P,

o
5
o

\
H/100

Poussée limite P,

Dépl. Horiz. Y

A

H/100(¢

Figure 2.1 Etat de butée et de poussee [1].
4. Calcul des pressionssur un écran

En pratique, il existe plusieurs approches de détermination de la pression qu’exerce un sol sur
un écran. C’est d’ailleurs la premiére étape pour dimensionner ou vérifier la stabilité d’un
ouvrage de souténement. Parfois, les différentes méthodes donnent des résultats qui peuvent
diverger. Dans ce qui suit, on propose de rappeler les principes des théories de Coulomb, de
Rankine et de I’état d’équilibre de Boussinesq.

4.1. Théorie de Coulomb (1773)

Dans cette méthode, les forces de poussee et de butée s’exercant derriére un écran sont
évaluées a I’etat de I’équilibre limite. La méthode est basee sur I’équilibre d’un coin de sol
situé entre I’écran et une surface quelconque de glissement (Figure 2.2). Elle s’applique aux
milieux pesant et surchargés et repose sur les hypotheses suivantes [2]:

1- Surface de rupture plane et passe par le pied de I’écran (coin de Coulomb) ;
2- L’angle de frottement  entrel’écran et le sol est pris en compte ;

3- Lesol est homogene et isotrope ;

4- La cohésion n’est pas prise en compte et I’écran est rigide ;

Pour un écran vertical de hauteur H soutenant un massif de sol horizontal et sans cohésion,
I’équilibre des forces qui s'appliquent sur le coin de sol (R, W et F = -P) permet de calculer la
poussée en prenant le maximum de F.
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//Ligne de rupture

a //4 w
\\9/ \/(p '
/ ! \ Tl m-0-0
/ | R v NS

e b : Diagramme des forces
a: Prisme de rupture exXercees sur un mur

Figure 2.2 Poussée sur un écran selon la méthode de Coulomb [2]

v" W : Poids du prisme de sol (ABC ou écran/ligne de rupture/ surface remblai) ;

v’ P Force exercée par I’écran sur le sol (inclinée de 6 par rapport alanormale de I’écran et
fonction de I’angle 0) ;

v R: Réaction totale du sol sur le plan AC (fait un angle @ avec la normale au plan de
rupture)

Laforce de poussée des terres s’exprime par :

Pa=1/2 y Ka(H)? (2-5)
Laforce de butée s’exprime par :

Po=1/2y Ky (H) (2-6)
Avec les coefficients de poussee K, et de butée K, donneés par :

Ka = tan’(n/4 - £./2) (2-7)
e =+1 en cas de coefficient de poussée et € =-1 en cas de coefficient de butée.

En supposant une répartition linéaire des contraintes sur le parement de I’écran, le point
d’application de la force de poussée est situé au tiersinférieur de I’écran H/3

Poncelet a généralisé la méthode de Coulomb a un écran incliné de A et un sol incliné de3 par
rapport & I’horizontale [2].

Figure 2.3 Généralisation de la méthode de Coulomb [15]
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Dans ce cas, laforce de poussée des terres P, est donnée par :
Pa=1/2y Ka(H*)? (2-8)

avec : H*=H/cos(A)
Le point d’application de la force de poussée est a H’/3 de la base.

Et les coefficients de poussee et de butée des terres K, et K, sont donnés par [16]:

LiL> w g

e —ed) 1
K — ___COSs~ €«
a) * €0szZ(3).cos(8 + €A) _ = (2-9)
L+ sin(8 + @) .sin (¢ — B)
' cos(8+ €L).cos(B—A)

£ =+1 en cas de coefficient de poussée et € =-1 en cas de coefficient de butée
A : Angle d’inclinaison du parement de I’écran ;

B : Angle que fait la surface du remblai avec I’horizontale ;

¢ : Angle de frottement interne du sol ;

Pour un écran lisse (6= 0), avec un talus a surface horizontale (B =0) et un parement vertica
(A =0), on retrouve I’expression (2-7) du coefficient de poussee des terres.

_ 1—sin(e)

K= —— =
1+ sin(e)

2 X_9
tan (4 2)

4.2. Théorie de Rankine (1857)

Cette méthode permet de déterminer les forces de poussée et de butée s’exercant derriére un
mur a partir de la connaissance de I’état des contraintes (0) dans le sol au contact de I’ouvrage
[1, 15]. La méthode de Rankine est basée sur les hypothéses suivantes :

v’ Sol isotrope ;

v’ Continuité des contraintes dans le sol méme en présence d’un écran dans le massif de sol.
Selon Rankine, la résultante des contraintes est toujours perpendiculaire a I’écran. Ceci
signifie que le frottement entre I’écran et le sol est ignoré (6=0 parement de I’écran considéré
comme lisse). Autrement dit, le frottement sol-écran n’est jamais mobilisé au niveau de la
paroi verticale.

Dans le cas plus général d’un massif pulvérulent a surface libre inclinée d’un angle B par
rapport a I’horizontale et dont le parement de I’écran présente une inclinaison A par rapport a
la verticale tel que représenté par la figure 2.4, en admettant que les contraintes de poussées
agissent de maniere paralléle ala surface libre, 1a résultante de poussée s’exercant sur I’écran
est donnée par :

P, = [, oy(®).dz = [, K, (y.z) cosB.dz (2-10)

P, = 1/,.7.Ka. H2 cos B (2-11)

H’ : désigne la longueur de la surface de contact écran/sol, liée a la hauteur du parement de
I’écran par : H’=H/cos (M)
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P, s’applique au tiers de H’ a partir de la base de I’écran.
Le méme raisonnement est valable pour la pression passive ou de butée.
Les coefficients de poussée active et passive ou de butée sont donnés par [16] :

Yo uu

cos(B) —¢. 2(p) — cos2(¢)
a(p) = Jcos

i cos(B) + &. ﬁz(ﬁ) — cos? (@) (2-12)

e =+1 en cas de coefficient de poussée K, et € =-1 en cas de calcul de coefficient de butée K,

Si le sol deremblai est a surface horizontale (f =0) , on aura:

ace n .
K - 1 _ Sin(m) . itale + _=0) .] - 1 K H
» T Txsin(e T (G-2)eriaT 2 AT’ (2-13)
(> (g F)e
K -1+Sin(«§—t v ‘tP Lk om
PT T—sin(e  (G+2)ecd pT2 eV (2-14)

Ainsi, lorsque I’écran est lisse (6 = 0), vertical (A=0) et que le sol est horizontal (3=0) , alors
les théories de Rankine et de Coulomb donnent la méme valeur de coefficients de poussée et
de butée.

Remarque: Pour le bon choix du coefficient de poussée, une attention particuliere doit étre
apportée aux signes des angles P, @, A illustrés sur lafigure 2.4. Ainsi, en cas de poussée, les
angles sont positifs lorsqu’ils sont dans le sens trigonométrique (inverse aux aiguilles d’une
montre). Pour la butée, les angles sont considérés positifs quand ils ont le sens des aiguilles
d’une montre.

Figure 2.4. Convention de signe des angles [2].

Pour une surface de contacte écran/sol dite lisse, donc caractérisée par une absence de
contraintes de cisaillement, les pressions sur I’écran sont normales. Autrement I’angle de
frottement écran/sol 6=0.

5. Theorie de Boussinesq (1882)

Boussinesq a introduit I’effet du frottement sol-écran non pris en compte par Rankine [2].
L’effort de poussee des terres ‘P’ subsiste mais fait un angle & (angle de frottement sol-écran)
avec la normale du mur ou écran. Lorsque la surface de contact est parfaitement rugueuse,
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I’écran et le sol sont considérés comme un seul corps et le frottement se fait a I’interface
sol/sol et d==¢.

Dans le cas général, K, et K, sont fonction de B, @, A et 3 et leurs valeurs sont données dans
des tables dont les plus récentes sont celles de Caquot-Kerisel et Absi [2].

Tableau 2.2: Tables de Caguot-Kerisel du coefficient de poussées K, de quelques cas
courants [15].

Bl 0 04 0.6 0.8 1
8/l ¢

0 A=0° 0,333 0,386 0,428 0,500 0,850

0= 30° A=10° 0,398 0,470 0,528 0,634 -
2/3 A=0° 0,300 0,352 0,395 0,469 0,822

A=10° 0,366 0,440 0,499 0,602 -
1 A=0° 0,308 0,363 0,409 0,488 0,866

A=10° 0,378 0,458 0,534 0,634 -
0 A=0° 0,271 0,316 0,353 0,419 0,767

0 =35 A=10° 0,336 0,403 0,456 0,548 -
2/3 A=0° 0,247 0,291 0,329 0,397 0,756

A=10° 0,314 0,383 0,439 0,538 -
1 A=0° 0,260 0,309 0,349 0,423 0,819

A=10° 0,333 0,409 0,472 0,583 -
0 A=0° 0,218 0,254 0,286 0,342 0,676

0 = 40° A=10° 0,282 0,341 0,388 0,472 -
2/3 A=0° 0,202 0,239 0,271 0,330 0,683

A=10° 0,269 0,331 0,382 0,475 -
1 A=0° 0,219 0,261 0,297 0,364 0,766

A=10° 0,295 0,366 0,425 0,533 -

Avec:

¢ : Angle de frottement interne du remblai ;

B : Inclinaison de la surface libre du talus par rapport a I’horizontale ;

A : Angle de I’écran avec la verticale ;

d : Inclinaison de la contrainte de poussée par rapport a la normale a I’écran ;

A noter également que I’hypothése d’un écran lisse (6=0) conduit en général a des valeurs
pessimistes de K, et K, et par conséquence, cette hypothése se trouve du coté de la securité
vis-avis du renversement et glissement de I’écran. En effet, les coefficients K, et K,
diminuent lorsque 6 augmente. En outre, si I’écran est rugueux, K, diminue et K, croit, ce qui
va encore dans le sens de la sécurité. A I’inverse, la composante tangentielle due a larugosité
entraine des efforts verticaux supplémentaires pouvant nuire a la stabilité au poingconnement
delafondation de I’écran et dont il convient de tenir compte.
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6. Prise en compte de la poussée hydr ostatique

En présence d’eau, la contrainte de poussée s’exercant sur un écran de parement vertical
supportant un massif horizontal (3=0) (Figure 2.5a) est alors :

02 =Yw Z + Ka(Y - Yw)-Z (2-15)
Avec : vy, : Poids spécifique de I’eau

EtKa=tg’(; —7)

Cequi donne:

P, + Payw = 1/2.[yw + Ka. (v — v )] H? (2-16)
Ou bien: Pa+ Paw = 12 (Yw + Ka. y) H? (2-17)
Avec:y-= Y. Y,

Si I’eau n’affleure qu’a une hauteur h; de la base (h;<H) (Figure 2.5b) alors, la poussée est
donnée par (Figure 2.5¢) :

Patotale =P1 + Py + P3+ Py

1 [ - 1 - 1 -
Pa totale = 2 Ka.y-(H=h;)%* 4+ K,.v.hy. (H—=hy) +§ y.(H- h,)? +§ Yw-hf (2-18)

Figure 2.5. Détermination des poussées en présence d’eau.

Dans ce qui suit, on donne un exemple de valeur de poids volumiques (y) de quelques sols.

Tableau 2.3 Poids volumiques de sols courants [17].

Type de sol y (KN/m®)
Terre végétale 14.50
Terre argileuse 18.00
Marne 17.00
Sablefin 14.00
Terre sableuse 17.00
Cailloux et gravier 15.00
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7. Prise en compte de I’effet de surcharges

Un écran de souténement peut étre soumis a des surcharges agissant soit directement sur le
mur, soit par I’intermédiaire du remblai. Ces surcharges sur le terrain induisent une
augmentation de la contrainte verticale et par conséquence la contrainte horizontale.

Trois cas de surcharge peuvent se présenter [16] :

v Surcharge uniforme;
v" Surcharge distribuée suivant une bande uniforme ;

v Surcharge ponctuelle ;
7.1. Surcharge uniforme
La contrainte 0, due a une surcharge uniforme q agissant a la surface d’un sol non cohérent
(C=0) et non pesant (y=0) est donnée par :
0o = Kag: G (2-19)

Figure 2.6 Pression de surcharge sur un mur [18].
Ka : Coefficient de poussée (ou de butée) qui dépend de A (inclinaison de I’écran), de @
(angle de frottement), de B (inclinaison de la surface du remblai) et de & (angle de frottement

ecran/sol).
Avec : g qui désigne la surcharge uniforme.
Le coefficient de pression K, due alasurcharge g est donné par [18]:

. [Cos(é) — &.sin(Q). COS(AZ)] (—2.eptan(e))
% [ cos(a) + &.sin(@). cos(A ] '

Et:
W=B-A+1/2(A1+A+ €.0- €.0) (2-20b)
sin(Ay) = sin(a)/sin() (2-20c)
sin(Ay) = sin(d)/sin() (2-20d)

e prend la valeur +1 en cas de calcul de coefficient de poussée active et -1 pour le cas de
calcul de coefficient de butée.
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Si le sol est homogene, la pression 04 est uniforme et sa résultante Py est appliquée a mi-
hauteur de I’écran. Elle est donnée par :

P = Kag. q.H’ (2-21d)

H’=H/cos(p3) (2-21b)

Le tableau 2.4 donne des valeurs de K 5 pour une surcharge normale en fonctionde @, A, 3 et d.
Tableau 2.4 Vaeurs du coefficient de poussées K i de surcharges verticales (o =0) [18].

AB () ¢=10° ©=20° ¢=30° @=40°
+15 0719 | 0543 |0427 |0.349
+10 0697 |0510 |0385 |0.300
+5 0677 | 0478 |0348 | 0259
5o 0 0656 | 0449 |0315 | 0.224
5 0636 | 0422 |0285 |0.194
-10 0616 |0395 |0258 |0.167
15 0598 | 0371 | 0233 |0.144
+15 0724 | 0536 |0410 |0316
+10 0702 | 0508 |0372 |0.274
+5 0681 | 0476 |0336 |0236
5230 O 0660 | 0447 | 0304 | 0.204
5 0640 | 0420 |0274 |0176
-10 0621 | 0392 |0248 |0152
15 0602 |0369 |0224 |0131
+15 0772 | 0592 |0448 |0.334
+10 0749 | 0555 |0407 |0.290
5=0 +5 0726 | 0521 0.368 0.251
0 0704 | 0490 |0333 |0217
5 0682 | 0460 |0301 |0.188
-10 0662 | 0431 |0272 |0162
15 0642 | 0405 |0246 |0.140

7.2. Surcharge concentrée Q

La pression latérale, au point considérer, due a une surcharge ponctuelle (Figure 2.7.a) peut
étre calculée atravers I’équation empirique suivante [15]:
1pit a5

3.Q.z.xs 11 3k

011(2) = T Ros

7.3. Surcharge distribuée suivant une bande uniforme

(2-22)

C’est généralement le cas d’une route, d’une voie ferrée ou d’une semelle filante, paralléle, au
mur de soutenement. La pression latérale (Figure 2.7. b) est donnée par [15]:
CSIT

o 2.%. [(B + sinf]. sin:‘:+ [(B — sinf]. cos::‘:'

h

(2-23)
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Avec:

B : Angle AMB (en radian) d’un point M situé a une distance « z » de la surface du remblai ;

a : Angle que fait le parement amont vertical de I’écran et la droite MM’ (M’ situé a mi-
distance de lalargeur de la bande représentant la surcharge) ;

Q (kN)
q (kN/m?)

(@) : Casde surcharge ponctuelle (b) : Cas de surcharge uniforme sur une bande

Figure 2.7 Calcul des contraintes horizontales dues aux surcharges en surface [15].

Enfin, il est utile de noter que, géné&aement, les calculs des poussées sur un ouvrage de
soutenement, sont menés en considérant un sol sans cohésion. En effet, I’experience a indiqué
que le réle de la cohésion peut varier dans le temps, qu’il est mal connu et difficilement
mesurable. De plus, la non prise en compte de cette cohésion va dans le sens de la sécurité.

Pour plus de détails de calculs relatifs aux configurations non décrites dans ce polycopié tel
gue le cas de sols multicouches, sols cohérents ...etc, il est recommandé de consulter les
ouvrages de mécanique des sols.

8. Dimensionnement des mur s de soutenement

Généralement, les méthodes de dimensionnement des ouvrages de soutenement se basent sur
des calculs a la rupture avec prise en compte de coefficients de sécurité notamment pour les
ouvrages classes comme rigides tels que les murs poids et les murs en béton armeé alors que
pour les ouvrages flexibles ou semi-flexibles a ancrage comme les parois moulées et les
rideaux de palplanches, il est courant de dimensionner I'ouvrage en se basant plutdt sur un
calcul en déformation. Ce manuscrit ne s’intéressera qu’aux souténements rigides de type mur
poids et mur en béton armé simple ou avec contreforts.

Le dimensionnement se base sur I’hypothése d'un mur trés long et le calcul se fera pour une
longueur unité (L=1m). La hauteur H du mur et sa rugosité étant généralement des données du
probleme, on cherche la largeur du mur en suivant les étapes et vérifiant les criteres
suivants[1] :

1- Prédimensionnement de I’ouvrage ;

2- Détermination des efforts sollicitant le mur ;

3- Vérification de la stabilité externe du mur vis-avisde:
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v" Renversement (Figure 2.8 a) ;

v Glissement sur labase (Figure 2.8 b) ;

v Poingconnement du sol de fondation (Figure 2.8¢) ;

v Rupture du mur par grand glissement du sol de fondation (Figure 2.8 d) ;

4- Verification de la stabilité interne du mur vis-avis de la rupture des éléments
structuraux de I’ouvrage (Figure 2.9) ;

(a) Renversement (b) Glissement  (c) Poinconnement  (d) Grand glissement

Figure 2.8 Stabilité externe d’un mur de soutenement [1].

-

“ ! Figure 2.9 Stabilité interne d’un mur
|

|

|

|

de soutenement [1].

En plus des justifications externes et internes des murs de soutenement citées, I’Eurocode 7
[19] préconise également de vérifier :

v Larupture combinée dans e terrain et dans les éléments constituants la structure ;

v’ Larupture par soulévement hydraulique ;

v' Les mouvements du mur de soutenement pouvant affecter son apparence, son
efficience ou celle d’ouvrages voisins ;

v Lesfuitesinacceptables atravers ou par-dessus le mur ;

v Letransport intolérable de particules de sol ;

v Les modifications inadmissibles de I’écoulement de I’eau souterraine ;

En outre, I’Eurocode 7 a établi des cas pour lesquels un calcul de déplacement en état limite
de service est recommandé. Il s’agit de :

v" Mur soutenant plus de 6 m de sol cohérent de faible plasticité ;
v" Mur soutenant plus de 3 m de sol de forte plasticité ;
v" Mur reposant ou est en contact avec une argile molle ;

8.1. Prédimensionnement d’un mur de soutenement et regles constructives

Le calcul d’un mur de soutenement étant une justification de sa stabilité, il est nécessaire de
définir a priori ses dimensions. Les figures 2.10 a et b ci-dessous illustrent les proportions
usuelles pour un mur de souténement poids en béton et un mur cantilever en béton armé.
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min(H/12 ;30cm) min(H/24,15cm)

Fruit min 2%

|‘

«  HBHR
@ (b)

Figure 2.10 Prédimensionnement de murs [20] :(a) poids, (b) en béton armé

1% 0.45H+0,2m

»

AT

Un ancrage D forfaitaire est pris généralement égal a:
D=1m s H<4m et D=1.5s D>4m;
8.2. Efforts sollicitant un mur de souténement

Pour le calcul du ferraillage et donc la stabilité interne du mur de soutéenement, la poussée
active des terres ou de surcharges d’exploitation sont supposées s’exercer avec un angle
d’inclinaison & nul sur la normale au parement. Lorsque le parement en amont du rideau est
incliné de A, la composante verticale de la poussée est négligée. Cette ssimplification va dans
le sens de la sécurité.

8.2.1. Identification des efforts
lIssont illustrés sur lafigure 2.11 et peuvent étre définis comme :

A : Lesforcesverticales

1. W : Poids propre du mur (W, : pour le rideau et W, pour la semelle). Dans le cas de murs
de soutenement avec contreforts, on peut tenir compte du poids propre des contreforts
dans le calcul de lacharge verticale qui doit étre rapporté a 1Imétre linéaire du mur ;

2. V : Poids des terres surmontant la fondation a I’amont ;

3. V) : Poids des terres situé a I’amont de la fondation (généeralement néglige) ;

4. V1: Poidsdd a la charge d’exploitation q ;

B : Lesforces horizontales

1. P,: Poussée des terres soutenues a I’amont du mur et dependant des caractéristiques du
sol (poids volumique, angle de frottement interne) et de la hauteur des terres a soutenir ;

2. Py : Butée du terrain situé a I’aval du mur (généralement négligé) ;

3. Py : Poussée due a la charge d’exploitation ;

A ces forces peuvent éventuellement s’ajouter :
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1. Des forces concentrées en certains points (tirants d’ancrage par exemple) ;
2. Si le drainage n’est pas assuré, alors la présence d’eau engendrera des pressions
hydrostatiques en amont et en aval ainsi que des sous-pressions sous lasemelle ;

A titre indicatif, un remblai horizontal saturé en eau, exercerai une poussée 2.5 fois plus
importante que si le remblai est sec. Pour cela, il convient de rappeler I’intérét de la prévision
de systeme de drainage vertical et horizontal et d'évacuation par le biais de barbacanes[2].

Surcharge d’exploitation g (daN/m?)

L R
wl v
RRTRRSTRRT | a \ n/ h/2
P,: Butéte —» "
Ws

R

Figure 2.11 Représentation schématique des actions extérieures exerceées sur un mur

A noter que par mesure de securité, la butée P, est généralement négligée. En effet, cette
butée peut toujours étre supprimée par des travaux de terrassement ultérieurs (pose de
canalisations) et les déplacements du pied du mur ne sont généralement pas suffisants pour la
mobilisation a I’aval du mur de cette butée. En effet, ce déplacement de I’ordre de H/1000 est
non admissible pour cette catégorie d’ouvrages.

8.2.2. Détermination des valeurs des efforts

On présente dans ce qui suit un exemple de calcul de ces différents efforts pour le mur de
soutenement présenté sur lafigure 2.12.

8.2.2.1. Efforts dus au sol

e

4 RRX

Poussée des terres el
H P. = |he | v i Parement

Poids i fictif amont
T terres | ISR
KR
B

v

Figure 2.12 Diagramme des poussees des terres
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e Pousséedesterressur lerideau P,
Elle est donnée par I’expression (2-5) a savoir :
P.=1/2 y Ka(h,)?

Avec:
y: Poids spécifique des terres (en kN/m®).

Ka : Coefficient fonction de I’angle de frottement interne @, de I’inclinaison du mur, de
I’inclinaison du talus naturel, de I’inclinaison du remblai.

Comme la distribution des poussées le long du rideau du mur de souténement est triangulaire,
alorsla poussee P, est appliquée a h/3 de labase du rideau.

e PoidsdesterresV

La composante verticale de la poussée due aux terres correspond simplement au poids des
terres situées au dessus de la semelle en amont du mur (cté poussée)

V=y.Vv’
Avec : v’ qui désigne le volume des terres calcul é pour une tranche de 1 ml
V=y.h.b,. (Iml) (2-24)
8.2.2.2. Effortsdus a la surcharge

Surcharge d’exploitation q (daN/m?)

\ARA22R12,

Poussée de

«—Db,—»

la surcharge i

hr <ﬁ_ hr '
Vll Poids de Vi

surcharge !

KRX

vl wddedily

Figure 2.13 Diagramme des poussées dues a une surcharge d’exploitation

L’effet de la surcharge d’exploitation sur un mur de soutenement se manifeste par une
composante horizontale a répartition rectangulaire uniforme de résultante Py €t une
composante verticale V traduisant |e poids de cette surcharge.

e Pousséedelasurchargesur lerideau Py
P () =Ka g poussée a une hauteur h; La pressiontotale est alors donnée par :
Qi=Kaq. b (2-25)

Comme la distribution des poussées le long du rideau du mur de souténement est uniforme,
aors lapousseée Py, est appliquée a h,/2 de labase du rideau.
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e PoidsdelasurchargeV;
Donné pour une bande de 1 metre linéaire par :
V1= q. by, (2ml) (2-26)
8.2.2.3. Efforts dus a I’eau

En cas de présence d’une nappe d’eau, les poussées dues a cette eau sont illustrées sur la
figure 2.14.

Nappe
AKX hydrostatique
Y
Pressions
hydrostatique
Py
—
XX W,

Sous pression

Figure 2.14 Diagramme des poussées dues a |’eau.
Remarque:

Les pressions hydrostatiques en aval du mur de souténement ne sont pas considérées et donc
non représentées sur lafigure 2.14.

8.3. Vé&rification dela stabilité externe d’un mur de souténement
La stabilité externe d'un mur de souténement doit étre éudiée al'état limite ultime[2, 7].
8.3.1. Stabilité au renversement

Cette vérification s’effectue a I’ELU en considérant la combinaison fondamentale et, s’il y’a
lieu, la combinaison accidentelle. La combinaison fondamentale s’écrit :

1,35 Grmax*Grmin+1,5 Q (2-27)

Avec : Gnax correspondant aux actions défavorables telles que la pression des terres et Gin
correspondant aux actions favorables telles que le poids de I’ouvrage, poids des terres sur la
semelle amont.

8.3.1.1. Casde mur en béton armé

Cette vérification est basée sur le fait de considérer que le sol sous la semelle de fondation
doit rester entierement comprimé. Il s’agit d’une vérification d’absence de risque d’un
renversement ou basculement du mur par rapport au point « A » point extréme de la semelle
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a I’aval du mur a travers la definition d’un rapport de moments d’actions stabilisantes /
actions déstabilisantes, que I'on compare a un coefficient de sécurité défini en hypothése. La
verification s’écrit comme suit :

Fr (sanshbutée) =Y Mga/ Y Mya =15 (2-28)
Mga €t My sont les moments stabilisants et renversants cal culés par rapport au point A.
e Les moments stabilisants ‘Mg’ sont induits par :

L’action du poids propre de I'ouvrage et du volume de sol qui charge la fondation. En outre,
bien que participant a la résistance au renversement du mur, par mesure de sécurité, I’effet de
la butée est négligé.

e Les moments renversant ‘“Mr’ sont induits par :

La poussée des terres, des surcharges ainsi que celle de I'eau si celle-ci est retenue par
I'ouvrage.

En I’absence de poussées dues a des forces concentrées supplémentaires et en négligeant
I’effet de la butée, Les moments stabilisant M« et renversant M, sont cal culés comme suit :

Mg= M(W)+ M(We)+ M(V)+ M(V,)
M;=1.35M(Q) + 1.5 M(Qy)
Soit donc :

_M(w + M(w +M(\,j)>15

(2-29)
F - D) =D = >
r= 1.35M(Q) + 1.5 M(Q.)

A noter que cette vérification est effectuée en particulier pour des sols durs. En cas d’un sol
mou ou de résistance médiocre, il est conseillé d’éviter le risque de renversement en
dimensionnant la semelle de fagon a avoir une excentricité e<0.

Dans le cas ou I’on tient compte de la butée, pour que le mur soit stable, on exige un
coefficient de sécurité au moins égal a 2. Donc, on vérifie:

Fr (sansbutée) = T Mga /S Mya = 2 (2-30)

8.3.1.2. Casde mur poids

Pour les murs poids, une condition suffisante de stabilité au renversement est traduite par une
vérification de la résultante des efforts qui doit se situer dans le tiers central du mur (soit une
excentricité e<b/6) [2, 7]. La vérification de cette condition signifie que le sol sous la semelle
est entierement comprimé (Figure 2.15). Cette régle est parfois également utilisée pour la
vérification au renversement des murs en béton armé [18].

A noter que cette regle du tiers central est plus sévére que celle du rapport des moments.
Généralement, son application aboutie a des valeurs de facteur F, voisin de 3. Par ailleurs, s
le mur est fondé sur un sol dur, alors on pourra admettre que la réaction sur la base soit en
dehors du tiers central.
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5—8/37’—,,—%8/3%
B : largeur delasemelle "R/ W '

Figure 2.15 Régle du tiers centrale [1].

En cas de vérification de |a stabilité au renversement vis-a-vis d’une situation accidentelle (en
tenant compte de I’action d’un séisme par exemple), dans son article 10.4.7, le reglement
parasismique agérien (RPA99/V2003) préconise un coefficient de sécurité de 1,3 [21]. La
résistance au renversement étant le résultat du poids du mur, de sa fondation et du remblai
sus-jacent.

8.3.2. Stahilité de glissement de base

Il s’agit de vérifier que le mur ne glisse pas a sa base sur un sol donc qu’il n’y a pas de risque
de déplacement horizontal [2, 7]. Autrement, on doit Sassurer que les contraintes de
cisaillement mobilisées alabase du mur sont supérieures ala résistance d'adhérence base/sol.

Pour cela, on vérifie que la composante des efforts horizontaux faisant glisser I’ouvrage (T)
reste inferieure a la résultante des efforts horizontaux retenant I’ouvrage donnée par : R4+C.b

= _ C. b + R'i'/.onl.als (2_31)

Fe=—7 2 =n
Avec:Ry=N.tand;
N : Composante normale ou verticale de laréaction =3 F, ;
C et & : Caractéristiques d’adhérence et de frottement au contact du terrain de fondation et du
mur généralement prises comme étant la cohésion et I’angle de frottement interne du terrain
de fondation. En effet, lors de la rupture d’un mur par glissement, il est fréquemment constaté
gue la partie inférieure de la fondation entraine avec elle une couche de terre et par

conséquent, la rupture se produit au sein du massif et non dans le plan méme de la base de la
fondation.

b : largeur de labase du mur ;
T= 3 Fn (efforts horizontaux faisant glisser I’ouvrage) ;

Remarque: La valeur de ‘0 ’ angle de frottement entre le sol et le mur est liée a I’état de
surface du mur (son signe dépend du sens du déplacement relatif entre le sol et le mur). En
pratique pour un contact sol/ béton, on prend généralement dans le cas de murs rugueux en
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béton ou en magonnerie lavaleur de 8= 2/3.¢. d’autres cas de figure sont donnés au tableau
2.5 suivant.

Tableau 2.5 Valeurs de I’angle ‘d * de frottement entre le sol et le mur en fonction de I’état de
surface de parement [1]

Etat de surface du parement Angle de frottement sol-mur ‘3’
Surfaces tres lisses ou lubrifiées 2=

Surface peu rugueuse (béton lisse, béton traité). =13

Surface rugueuse (béton, béton projeté, magonnerie, acier) ,, =23 =

Murs caissons i

Parements fictifs inclinés des murs cantilevers =2

A rappeler que la résistance au glissement peut étre améliorée par la disposition d’une béche a
la base de la semelle. Le frottement se fait alors sol/sol et on prend 6= @.

Dans le cas ou I’on tient compte de la butée, pour que le mur soit stable, on exige un
coefficient de sécurité au moins égal a 2. Donc, on vérifie:

_Ch+RT (2-32)
ST =

En cas de vérification de la stabilité au glissement vis-a-vis d’une situation accidentelle (en
tenant compte de I’action d’un séisme par exemple), le RPA préconise un coefficient de
sécurité de 1,2 (art 10.4.7). La résistance au glissement est calculée en admettant que la
rupture se produit dans le sol et non pas a I’interface semelle/sol.

8.3.3. Stahilité au poinconnement du sol de fondation (ELS/Accidentelle)

La stabilité vis-a-vis d’une rupture du sol par poingonnement est examinée par un calcul de
capacité portante de ce sol a travers I’adoption d’un certain coefficient de sécurité sur la
capacité portante du terrain de fondation [2]. Autrement, on vérifie que I’on est loin des
conditions de rupture du sol de fondation pour lequel, la contrainte normale appliquée reste
inferieure a une fraction de la contrainte de rupture de ce sol.

La détermination de la capacité portante du sol se base sur des essais de | aboratoire ou in situ.
Elle reléve du domaine de calcul des fondations et n’est pas traitée dans ce manuscrit.

La vérification de la stabilité au poingonnement du sol de fondation d’un mur de soutenement
est analogue au calcul d’une fondation superficielle. En réalité, la répartition des contraintes
sous le sol de la semelle du mur de souténement dépend des propriétés du sol et de larigidité
de la fondation. Une répartition uniforme des contraintes sous le sol d’une fondation est
considérée lorsgue cette fondation est souple et génére des tassements différemment répartis.
Lorsqu’une fondation est considérée comme rigide, alors le tassement est uniforme mais pas
les contraintes. Toutefois, par mesure de simplification des calculs, on admet une distribution
linéaire mais pas uniforme des contraintes normales sous la fondation. Ce qui revient a tenir
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compte de I’excentricité ‘e’ de la charge appliquée par rapport a I’axe de la fondation. Cette
excentricité est donnée par :

M v (233

Ou bien :
M " (2-34)

Avec: Mgy = Y M/gss €t Gs : Centre de gravité de la semelle.
Et:N=SF,
Trois cas se présentent alors :
1" cas: e=0
La résultante des forces verticales passe par I’axe de la semelle (Figure 1.16a). On vérifie
que:
Y F (2-35)

o= —bz < 0.,
2% cas : O<e<hb/6

La résultante des forces verticales passe dans le tiers central de la semelle et n’engendre pas
de contraintes de traction dans le béton sous sa base. Deux approches sont utilisées. Une
vérification en utilisant la contrainte maximale (plus défavorable). Figure 2.16 b.

0_‘: __ i‘ e (2-36)

Ou une vérification (dans certains ouvrages) d’une contrainte de référence définie par :

rraind? 3. G‘rngcH) d une (_'1)|1 Lrainre O (2-37)

— T ma x T Fmin
ref — —— == O'sol

4

o

La contrainte maximale oma (au droit du talon de la semelle) et minimale oin (au droit du
pied du mur) (Figure 2.16) s’écrivent ainsi :

IWETIL S0 TRION ae 183 Saerm

: (2-383)

Gmax j !_g (] —+ :’h‘;)

TR (= (2-38b)
min — b " A S

3% cas: e > b/6

La résultante des forces verticales ne passe pas dans le tiers central de la base du mur. Une
partie du béton de la semelle sera tendue et il y’a risque de décollement de cette partie de
semelle. Pour la détermination de la contrainte maximale, on applique la méthode de Meyhorf
qui calcule la force portante sur une largeur (fictive) réduite b’ de la semelle du mur donnée
par : b’=b-2.e (Figure 2.16 c).

Et on vérifieque:
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(2-39)

~I

| 7

maxx - sol

)

.l

Il est également important de noter que :

1) En dépit du fait que I'étude de la stabilité externe des murs de soutenement repose sur
un calcul alarupture, les efforts de poussées (et éventuellement de butées) déterminés
tiennent compte des deformations de service de l'ouvrage. Ainsi, s’il n'y a pas
possibilité de déplacement d'un mur de soutenement (comme pour les murs latéraux
d'un pont cadre), la force de poussée doit étre calculée en utilisant un coefficient de
poussées des terres au repos (K 50) €t non avec le coefficient de poussée actif K.

2) Si le mur est fondé sur un terrain rocheux, alors on admettra une excentricité e < b/4
aulieude: e<b/3.

b/2

X
v

b >

0=0 ¢

Omin
Traction

A

A
v

Compression ~ Risquede
décollement

Omax delasemelle
aéviter

a) Cas: e=0 b) Cas: e<b/6 c) Cas: e>b/6

Figure 2.16 Répartition des contraintes sur le sol de fondation.

8.3.4. Stahilité au grand glissement du sol de fondation

Il s’agit d’une stabilité vis-avis d’une rupture par glissement d’ensemble du terrain d’assise
englobant le sol et le mur, particulierement rencontrée dans les sols en pente en |'absence
méme de toute défaillance de la structure considérée [2]. La surface de rupture passe alors a
I’arriéere du mur (Figure 2.17). Laligne de rupture alieu selon un cercle de glissement.

La méthode des tranches de Bishop est fréquemment utilisée pour déterminer la valeur
minimale du coefficient de sécurité (qui doit étre supérieur a 1,5) ainsi que la position du
cercle de rupture correspondant. Les glissements d’ensembles peuvent également étre dus a :
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e Desfondations insuffisamment ancrées ;
e Desfondations non horizontales ;
e Présence de sols meubles tels que les sols argileux ;

L

< ~——
o L

Terrain peu consistant
S~ o g ﬁ_:_“"’

—

o= ~
'
2 e —~—
o — o
”
- —
- — — e
-
-
- -

Cercle de glissement

Figure 2.17 Rupture par grand glissement du sol de fondation [2].

A noter que cette vérification fait appel a des notions de stabilité des pentes qui ne sont pas
abordées dans le présent manuscrit (voir cours de mécanique des sols)

8.4. Vérification dela stabilité interne du mur de souténement

L'étude de la stabilité interne est propre a chaque type d'ouvrage. La ruine par rupture interne
du mur, peut étre attribuée a une insuffisance de la résistance structurale des ééments qui
forment le mur asavoir le rideau ou voile, la semelle et particuliérement leur jonction. Dans le
cas des murs poids, la vérification de la stabilité reléve des calculs classiques de béton (qui ne
doit pas travailler en traction). D’apres Costel et Sanglerat [20], on accepte parfois des
contraintes de traction allant jusqu’a 50kPa et la section critique est celle de la jonction
fut/fondation.

Pour les murs en béton arme, un calcul rigoureux d’armatures (hors ferraillages minimaux)
avec choix de la fissuration est indispensable afin de justifier la résistance interne selon le
BAEL pour certaines sections prédéfinies telles que :

- L’encastrement rideau- semelle;

- L’encastrement du talon semelle-rideau ;

- L’encastrement du patin semelle-rideau ;

- Toute section dangereuse définie par I’utilisateur aprés analyses de I’ouvrage ;

Généradement, la traction maximale est identifiée a la surface d’encastrement du rideau
(soumis a une flexion) dans la semelle. La contrainte de traction correspondante est aors
donnée par :

(2-40)

max I/V

Dr N.Goufi Page 37



Chapitre 2 Dimensionnement et Stabilité des murs de souténement

Ou:
Menc : Désigne le moment ala section dangereuse ;

| : Moment d’inertie d’une section droite du rideau ou de la semelle ou toute autre section
dangereuse :

V : Distancede I’axe neutre alafibre laplustendue de la section droite de I’élément
vérifier du mur ;

9. Conclusion

Ce chapitre a traité les méthodes de dimensionnement et les critéres de stabilité des murs de
soutenement. Les différents états limites correspondants au comportement du systeme sol/mur
ont été passés en revue a travers un rappel des théories de Coulomb, Rankine et Boussinesq
pour la détermination des efforts appliqués a un mur de soutenement.

L e prédimensionnement des murs de soutenement en béton ou en béton armeé a également éte
exposé. Il s’agit alors de déterminer les dimensions géométriques du mur pour qu’il soit stable
vis-avis du renversement, du glissement et du poingonnement sous I’action des forces qui lui
sont appliquées en particulier la poussée des terres et de surcharges d’exploitation. L’effet
d’une poussée supplémentaire due a la présence d’eau a aussi été exposé. Cependant, il est
recommandé de prévoir des systémes de drainage pour éviter ce type de force de poussees
pouvant survenir sur un ouvrage de soutenement.
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1. Introduction

Apres avoir décrit dans le chapitre 2 la méthode de justification de la stabilité externe des
murs de soutenement beaucoup plus liée a la mécanique des sols (MDS), on abordera dans ce
qui suit, le probléme de justification de la stabilité interne des murs de souténement dont les
vérifications relevent de la résistance des matériaux et de calculs de structures en béton armé.
Pour déterminer le ferraillage d’un mur de souténement en béton armé, deux cas peuvent étre
distingueés :

Mur sans contrefort ;

Mur avec contrefort ;

2. Ferraillage des mur s de soutenement sans contr eforts

Selon les hypothéses de calcul, trois principaux € éments constituant un mur de souténement
sans contrefort seront calculés. 11 s’agit de :
- Rideau ou voile vertica ;
- Delapartie de semelle située en amont du rideau, c'est-a-dire du cété remblai et qui
sera identifiée dans ce manuscrit comme semelle de droite ;
- De la partie de semelle située en aval du rideau, c'est-a-dire du coté vide et qui sera
identifiée dans ce manuscrit comme semelle de gauche;
Des éléments supplémentaires tels que la béche, la poutre de raidissement (en téte du rideau
d’un mur de souténement sans contrefort) peuvent également faire I’objet d’un calcul de
ferraillage.

2.1. Combinaisons de calcul

L’état limite de résistance d’un mur de souténement est vérifié en appliquant les régles du
BAEL. L’état limite déterminant est arrété en fonction du type de fissuration considéré :

ELU : Si lafissuration est peu nuisible ;

ELS: Si fissuration est pr§judiciable ou tres préudiciable (cas de la majorité des murs de
soutenement) ;

2.2. Calcul des déments du mur
2.2.1. Lerideau

Le rideau est supposé encastré a sa base dans la semelle et libre au sommet. Il est aing,
calculé comme une console soumise aux composantes horizontales des poussées des terres et
de surcharges d’exploitation. Peuvent s’ajouter, les composantes horizontales de I’eau si cette
derniere est prise en compte dans les calculs et de charges dynamiques résultant d’un séisme.

La section de calcul de ferraillage (ou section dangereuse) est située a I’encastrement du
rideau a la semelle. Elle est calculée a la flexion simple s le poids propre du rideau est
négligé. Dans le cas ou I’on est obligé de tenir compte de toute force verticale agissant sur le
rideau, aors celui-ci sera calculé comme console travaillant en flexion composée. Le
ferraillage du rideau est déterminé pour une section d’un metre linéaire de largeur et une
épaisseur ‘e’ qui peut étre constante ou variable selon la configuration géométrique du rideau.
Le ferraillage trouvé pour une bande de 1m, est généralisé atout le mur de souténement.
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Pour le cas de vérification de la stabilité interne du mur, il est plus sécurisant de négliger
I’effet des poussées des terres et de surcharge d’exploitation sur la semelle de fondation
comme I’illustre les équations (3-1) a(3-6).

Cas de la poussée des terres

Si on néglige la poussée sur la semelle du mur, on aura comme valeur de moment sollicitant
lerideau alasection d’encastrement :

s1 { i

(3-1)

Avec h, = H-e (épaisseur delasemelle)

Si on tient compte par exemple de la poussée des terres s’exercant sur toute la hauteur du mur,
on aura comme valeur de moment sollicitant le rideau alasection d’encastrement :

[“‘_ 1. =PER e 1'["; de I poussdce des tegys = _cerfion Z;...- torurte: o b
a s =
le=war iR e TS =t S lll-_ itant le ride a1l fSrad) 1 encasiremnmen (3'2)

1 = /= Ha- Y. - (H/5 —e) = 1/, Ka-Y. H O (hr — Sz - HFD)

En général, on adopte e=H/12 soit : h; = 11/12H, on aura donc :

2 s01 ]h. 1/ 4 on aura donc
Mo Al
M— = = 2= Y—‘-_ — 027 (3_3)
1 /‘2 Ka-Y.H?. (hr = /3 /. H) ’

Cas de la poussee de surcharge d’exploitation

Si on néglige la poussée sur la semelle du mur, on aura comme valeur de moment sollicitant
le rideau alasection d’encastrement :
M:,n _ 1 cdur 1 “.-'."" (3_4)
o S= - Ka- 9. ht
Si on tient compte par exemple de la poussée des terres s’exercant sur toute la hauteur du mur,
on aura comme valeur de moment sollicitant le rideau alasection d’encastrement :

M KL I T g R (3-5)
(H/, — e) = Ka- (hl - /-2_)
' 17" €) ‘_I-(d q. H. (hy
M, = Ko E J8
e = /= d'_ e
M KaQ.H (nr =175y =0 &9

On voit bien que le moment alasection d’encastrement du rideau est plus important lorsqu’on
néglige les poussees de terre ou de surcharge d’exploitation qui s’exercent sur la semelle.
C’est cette hypothese (Iégerement plus défavorable) qu’on retiendra dans nos calculs de
stabilité interne du mur.

De plus, dans le cas de mur de souténement dont le parement amont du rideau est incliné d’un
angle A, alors la composante verticale de la poussée est négligée. Ceci va également dans le
sens de la sécurité.

Pour le cas du mur représenté sur la figure 3.1, le moment de calcul du rideau & ELU sera
donné par :
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37
M :1.3513,__g;i+- 15F h. (3-7)

cnc

—

: aq-.
La figure 3.1 illustre le modéle de calcul et les charges appliquées au rideau d’un mur de

soutenement de parement lisse, vertical et soutenant un remblai a surface horizontale et une
charge d’exploitation g.

A “Huq

A A

| . 7717777 «— 7 77770

Mur de Mod&e Poussée des Poussee de Diagramime
souténement de calcul terres P, surcharge Px du moment

Figure 3.1 Modeéle de calcul et charges appliquées au rideau d’un mur de soutéenement.

A noter que les armatures (principale et de répartition) déterminées suite au calcul, seront
disposées dans la partie tendue du rideau qui correspond au coté en amont donc en contact du
remblai et qu’un ferraillage constructif peut étre également réalisé sur la face en aval du mur.
Lafigure 3.2 illustre une disposition correcte du ferraillage du rideau aors que les figures 3.3
(a b, c et d) montrent des exemples de configurations de ferraillage du rideau erronées.

Armatures
principales

Armatures
rénartition

I

Figure 3.2 Exemple de schéma de ferraillage de rideau

[ 4]
Armatures R
principales

Armatur
répartition

] |
@ (b) ) (@

Figur e 3.3 Exemples de configurations de ferraillage erronées
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a: Armatures principales placées |oin de la face derriere les armatures de répartition ;
b : Armatures principales et de répartition placées en systéme de treillis soudé ;
¢ : Armatures principal es placées au milieu du rideau du mur ;
d: Armatures principales placées sur la face aval du mur aors que la zone tendue du rideau
est situé du coté en contact avec leremblai :
2.2.2. Lasemelle de fondation

2.2.2.1. Semelle de droite

Cette partie de semelle est calculée comme console encastrée en une extrémité au rideau du
mur et libre a I’autre. Elle est soumise aux efforts dus, d’une part :

v" Aux contraintes du sol (o) dirigées du bas vers le haut dont la résultante est appliquée
au centre de gravité de cette partie de semelle ;

et d’autre part, aux efforts appliqués de haut en bas dus :

v Poids propre delasemélle (os) ;
v Poids desterres (oy)
v" Poids de la surcharge d’exploitation ().

La figure 3.4 illustre le modéele de calcul, les charges appliquées et le schéma statique

équivalent de calcul.
T ETETRY
q
Rideau
H du mur Semelle
]F by > droite
V| |

(a) Mur de soutenement (b) Modéle de calcul
Oqt Ot + Ost Oy , o

. |
YV VvV V VYV ;i**lii}
_:{>

't

_QMO”““ b,

Contraintedu sol : ¢
(c) Charges appliquées (d') Schéma équivalent d’étude

A

v

Figure 3.4 Calcul de la semelle droite d’un mur de soutenement.
Lesvaleurs des contraintes o' et 0" sont déterminées selon les expressions suivantes :

{0' = Os+ Ot + Og ~Opin (3-8a) ¢ b, >

0’ = 0gt 0 + 0g -01 (3-8b)

Omin
Avec 01 donnée par : 01 = Omin + 0o

00 = [( Omax - Omi)X bo/b]
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donc :
(3-9)

i o o — rersin oA D)

A noter que selon les situations de calcul, les contraintes o' et ¢” seront déterminées apres
pondération des contraintes ds, 0y , 04 €t Omin. TOutefoIS, pour une meilleure securite, seules les
composantes de contraintes ayant un effet défavorable sont majorées. Les contraintes qui
présentent un effet favorables (en générale avec un signe — dans les expressions) restent sans
pondération. A titre d’exemple, si le calcul est fait pour un état limite ultime de résistance
‘ELU’, dorsles équations précédentes deviennent :

0' = 1.35x0s+1.35X 0t +1.5X 04 -Omin (3-10a)
0’ = 1.35x o+ 1.35x 0y +1.5x 04 -0 (3-10b)
Une pondération de 1.35 est affectée aux contraintes dues a des charges permanentes, une

pondération de 1.5 est affectée aux contraintes dues a des charges d’exploitations alors que les
Omin €t 01 sont déja cal cul ées avec pondération.

La figure 3.5 suivante illustre un exemple de schéma de ferraillage de la semelle de droite
dont la zone tendue est située en sa partie supérieure.

Armatures
principales

¢ o 0 '«l\ Armatures de
[ répartition

Figure 3.5 Exemple deferraillage de la partie droite de |la semelle de fondation

2.2.2.2. Semelle de gauche

Comme pour la partie de droite d’une semelle de fondation d’un mur de souténement en béton
armé, la partie gauche de la semelle est également calculée comme console encastrée en une
extrémité au rideau du mur et libre a I’autre. Cependant, cette semelle gauche n’est sollicitée
que par les efforts dus aux contraintes du sol dirigées du bas vers le haut (0) et les contraintes
‘s’ liées a son poids propres. Dans le cas ou I’es efforts de butées sont pris en compte dans
les calculs, aors il faut gouter des contraintes dues au poids du sol situé en aval du mur et
d’une éventuelle charge d’exploitation.

La figure 3.6 illustre le modée de calcul, les charges appliquées a cette partie gauche de la
semelle ainsi que le schéma statique équivalent avec la résultante des différentes contraintes.
Lesvaleursdea'y et 0”4 (Figure 3.6) sont déterminées selon |es expressions suivantes :

Olg = Omax '05 (3-113.)

O-”g = 0|g' 05 (3‘11b) Olq
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Avec 01 donnée par : Oig = Omax - 0o
00 = [( Omax - Omi)X by/b]

O =0 ) ) (3-12)
13 max — (Omax — Omin)- b1/t
A WYY
H Semelle
b de gache Rideau du mur
< 1 __» | < _ bl _>|§

(8) Mur de souténement (b) Modéle de calcul
Os
i , o
Omax O‘l‘g Oy
(c) Charges appliquées (d) Schéma équivalent d’étude

Figure 3.6 Calcul de la semelle droite d’un mur de souténement.
Les valeurs des contraintes o'y et 0y (Figure 3.6) sont déterminées selon les
expressions suivantes :
Olg = Omax '05 (3-138)
0"y = Omax -[( Omax - Omi)X bo/b] - 05 (3-13b)

Lafigure 3.7 illustre un exemple de schéma de ferraillage de la semelle gauche dont la zone
tendue est située en sa partie inférieure.

Armatures de
répartition

Armatures
principales T~ °

Figure 3.7 Exemple deferraillage de la partie gauche de la semelle de fondation.

Comme le montre la figure ci dessus, la partie gauche de la semelle (patin) est fréquemment
ferraillée avec I’acier du rideau retourné horizontalement. Les aciers de la partie droite de la
semelle (talon) éetant situés en haut, on pose en général une nappe d’armature en bas de la
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semelle et le ferraillage est ains disposé sous forme de cadre sur toute la semelle. Pour
compléter le ferraillage, il est nécessaire de disposer longitudinaement un ferraillage de
répartition.

3. Ferraillage de murs de soutenement avec contreforts
3.1. Modéle de calcul du rideau

En présence de contrefort, le rideau est encastré sur trois cotés (Figure 3.8), donc il est plus
rigide et plus stable. Pour les calculs et par mesure de simplification, ne sont considérés que
les encastrements du rideau au niveau des contreforts. Toutefois, et contrairement aux murs
sans contreforts dans lesquels le rideau travaille en flexion verticale, le rideau des murs avec
contreforts travaille en flexion horizontale. Ainsi, comme le montre la figure 3.9, le calcul de
ferraillage se raméne a I’étude de tranches horizontales de 1m de largeur dont les sollicitations
sont variables sur la hauteur du mur.

Contrefort

/

Encastrement
Figure 3.8 Mur avec contrefort.
Axe Vue de face Axe Poussées des terres
contrefort du rideau contrefort et surcharges

E:
Tranches %
de 1mde

largeur

P DA, Y

Figure 3.9 Modéle de calcul du rideau de mur avec contreforts.

Chaqgue tranche est sollicitée par un diagramme trapézoidal de distribution de poussées non
uniforme sur I’ensemble des tranches le long de la hauteur du rideau. Chague diagramme
trapézoidal est transformé en un diagramme rectangulaire simplifié pour lequel la poussée est
calculée ami-hauteur de la bande étudiée (voir schéma ci-apres).
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ey [
\ Py — 1= Kay.hy
4—-\,Pmin — h2 ¢
e — : 0= Kay.hz
\\ : h3 .................... ¢ :
«— P —— y i
v F'max ——
«——
_______ v‘— Os= Kay.hs
Distribution finde [¢——
de poussées ‘

La poussée a mi-hauteur est donnée adorspar : = KaKay.h;

Le ferraillage du rideau par métre linéaire est ains calculé a partir du schéma statique
représenté sur la figure 3.10.

q .1°/16
\ | L e | |
[T L I
q .1%/10

Figure10 Schéma statique de calcul d’une tranche de 1ml du rideau d’un
mur de soutenement avec contrefort.

Pour chague tranche, le ferraillage principal sera disposé horizontalement en travée (zone
meédiane de la bande) et en appui (zone d’encastrement du rideau au niveau des contreforts)
pour des moments de calcul donnés par :

TSI 0]

3= Qux 12,10 (3-149)

/¢

11

1 E
En travée : M_ = 0.8xM_ = 0.8xq, x |

3

e = ] ix 1z
C

En appui : M. = 0.5xM. = 0.5xq: x 15::,3 = Qix :.;:/_16 (3-14b)

Dans la direction verticale, seront placées les armatures de répartition comme I’illustre la
coupe transversale d’un mur représentée sur lafigure 3.11.

N Armatures
Armatures —] rincipales
calculées en appuis princip
Armatures
Armatures répartition

calculéesentravées 7]

Figure 3.11 Ferraillage du rideau d’un mur de soutenement avec contreforts.
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3.2. Modeede calcul dela semélle

Dans le cas de murs de soutenement avec contrefort, 1a béche est généralement présente pour
renforcer le mur. La partie de la semelle située du coté amont (coté plein) ou semelle de droite
est alors modélisée comme une dalle encastrée le long des ses 4 cotés sur : le rideau, deux
contreforts et la béche. Toutefois, le calcul d’une telle dalle soumise a un chargement non
uniforme est complexe, alors, on suppose en genéral que la dalle repose uniquement sur le
rideau et la béche tel qu’illustre sur la figure 3.12a.

Pour sa part, la partie arriere de la semelle située du coté de non présence de remblai (ou
semelle gauche) est modéliseée comme élément encastré a son extrémité au rideau du mur et
libre a I’autre extrémité. Le schéma statique simple suivant est généralement adopté pour le
calcul de la semelle d’un mur de soutenement avec contrefort (Figure 3.12 @). Les contraintes
de sollicitations sont représentées sur lafigure 3.12b et elles résultent de :

Poids propre de lasemelle;
Poids du rideau et des contreforts ;
Poids propre des terres ;
Poids de la surcharge sur le remblai ;
Réaction du sol ;
Poids rideau,

M_H_U_MHHHJ’ J, l ¢ u contreforts

rembla et surcharge

Poids propre

delasemelle YA§ Y Y YV ey vy YIVI4V Y ¥ IVeyvavyy
I . {

@ Semellearriere  Rideau Semelle avant Béche
A A y N A A A A A A A A T ? f

R1

<«
<
<
<
<
P
<
P
«
<
«
<
<
<
<

O S -
T !

R>
Figure 3.12 Semelle de mur avec contrefort :

(a) Modele de calcul, (b) : Diagramme de sollicitations équivalent

R;: et R, sont les résultantes des diagrammes de contraintes appliquées ;
Rs est laréaction de labéche ;

3.3. Modéedecalcul delabéche

La béche est considérée comme une poutre continue encastrée aux contreforts et soumise aux
réactions de la semelle droite. Le ferraillage est déterminé selon e modéle du schéma statique
delafigure 3.13.

Dr N.Goufi Page 47



Chapitre 3 Ferraillage des murs de souténement et régles de bonne réalisation

a 1%/16
A 0=Rn I
i\HHHHHHHWHHHA\HHHM
ai .1%/10

«— | —»

Figure 3.13 Scheéma statique de calcul de la béche d’un mur de soutenement
avec contrefort

3.4. Modéedecalcul du contrefort

Les contreforts constituent des appuis pour le rideau, ils sont calculés comme des consoles
verticales de hauteur variables, encastrées a leur base dans la semelle et soumis latéralement
aux efforts transmis par le rideau. La section de calcul est en forme de Té dont la table de
compression est représentée par le rideau. Lafigure 3.14 illustre le schéma statique de calcul
des contreforts. La figure 3.15 montre la section, la sollicitation de calcul et le ferraillage
correspondant.

Pour un espacement ‘I’ de contreforts, les pressions Py’ et Qy des terres et de surcharges
agissant sur un contrefort sont données par :

(=1~

P,a,’ = %.Ka-y'. hi. 1) (3-15a)
Q" = k*Ln () (3-15b)

Le moment maximal, a la section d’encastrement sera donc :
Menc =hi/3.Py’+ h/2.Q7’ (3-16)

Les armatures principales sont placées prés de la paroi inclinée (zone tendue) et ancrées dans
la béche. Des armatures de répartition sont en général également ajoutées de maniére verticale
mais peuvent aussi étre placées paralléement alaface inclinée du contrefort.

Les armatures horizontales ont pour role d’assurer I’ancrage du rideau dans le contrefort.
Elles peuvent étre soit :

Les armatures du rideau calcul ées en travées et retournées dans | e contrefort ;
Les cadres et étriers calculés pour résister a I’effort tranchant ;

Lafigure 3.16 illustre le ferraillage du rideau et du contrefort d’un mur de souténement

Table: Rideau

%, Nervure ; Contrefort

ql

Figure 3.14 Schéma statique et section de calcul d’un contrefort
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]
—
=

M (x) \ \

\ N\
= )

Figure 3.15 Sollicitation, moment et ferraillage d’un contrefort.

/ bl - L N f Armatures en travée
Rideal Contref
ontrefort .
—_ Armatures en appul
Armatures transversales
— Armatures de
Armatures principales répartition
du contrefort °

Figure 3.16 Ferraillage du rideau et du contrefort d’un mur de souténement.

4. Sollicitations sismiques

Les sollicitations sismiques se traduisent par des vibrations, donc des accéérations dans le
sens vertical et dans le sens horizontal. La méthode généralement utilisée pour modéliser
I’action sismique est celle du modéle statique équivalent [7]. L’effet de la sollicitation
sismique est traduit par :

- Soit une force volumique verticale (ascendante ou descendante) ;
- Soit une force volumique horizontale ;

L’effet de la sollicitation sismique est ajouté au poids du massif et des surcharges par le biais
de deux coefficients sismiques * o, et oy fonction de I’accélération nominale du site. Ces
sollicitations s’appliquent au mur de souténement ainsi qu’au massif de terre.

Deux combinaisons sont étudiées :

1) Application de o, associéea + 0y,

1+ o, o 3-17
B = —.M.g avec: 0 _ arctan—nh — ( )
a~ cos0a a 1+ ov

2) Application de oy, associée a - o,

1-o0, o 3-18
M.g avec: 0O __arctan—»h — ( )
5 1—ov

E _ -
P~ cosOb
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Combinaison 1 Combinaison 2

Figure 3.17 Sollicitations statiques équivalentes aux sollicitations dynamiques [7].

Pour le massif de terre soutenu, une poussée dynamique supplémentaire AP 54, est gjoutée a
la résultante de la poussée sous sollicitation statique (Py). Tel que rapporté par schlosser [15],
selon Seed et Whitman, le point d’application de cette sollicitation dynamique se situe a 0.6H
apartir de labase.

5. Le mur de soutenement dans le Réglement Parasismique Algérien
(RPA99v2003)

5.1. Généralités

Le Réglement Parasismique Algérien, dans sa version 2003, traite uniquement le cas de murs
de souténement dont la hauteur ne dépasse pas les 6 métres. Dans ce cas de figure, la
justification de ce type d’ouvrage sous sollicitations sismiques est justifiée en utilisant la
méthode statique équivalente. Pour la vérification de la stabilité des murs, le RPA
propose [21] :

1. Application de deux coefficients sismiques Ky, et K, (qui sont fonction du coefficient
d’accélération de zone ‘A’ ) au mur, au remblai ainsi qu’aux charges d’exploitation
selon les combinaisons (K, K,) et (Kp,- Ky). Ces coefficients sont donnés par :

Kh=A.(% Q) et K,= £0.3 K, (3-19)

2. Détermination des efforts dus aux poussées des terres en remplacant le coefficient de
poussée K, par un coefficient de poussée dynamique noté K 5. La poussée dynamique
derriere est alors donnée par :

h B 1
F.,= E'K“"'
A la différence de la poussée des terres appliquée a h/3 (répartition triangulaire), le RPA,
indique que la poussée active dynamique Py est appliquée a H/2 de la base de la semelle du
mur (ce qui correspond a une répartition uniforme de contraintes).

(1+K,).y.H. (3-20)

Le coefficient K peut étre calculé en notant que I'introduction des coefficients sismiques peut
se ramener a considérer gue le souténement est soumis a une accélération inclinée sur la
verticale. 1l suffit donc d’effectuer une rotation d'angle 6 = arctan[K/(1+K,)] pour se ramener
aun calcul classique de mur de soutenement.
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Si I'on adopte I'expression de la formule de Coulomb pour le coefficient de poussée, on
obtient le coefficient Koy par 1a formule de Mononobe-Okabe [7], adoptée par I'Eurocode 8
ainsi quele RPA, et qui est :

cas2t@=9) (3-21)

Sin(q}),sin (p—p-O)N=2
COSze.[l-i- —cos(0).cos(p)

Kad:—_

AVEC :

y: Poids volumique du sol de remblai ;

@: Angle de frottement interne du remblai sans cohésion ;
B : Angle quefait la surface du remblai avec I’horizontale ;
O =arctg [K/(1 £ K\)] ;

H : hauteur de la paroi verticale a I’arriere du mur sur laquelle s’exerce Py ;
Si pour un calcul donné, on veut tenir compte de la butée dynamique Py des terres situees a
I’aval du mur, le RPA préconise la valeur suivante :

R, =1/2.y.D5 (3-22)

Cet effort est appliqué horizontalement a D/3 a partir de la base de la semelle de fondation du
mur. En outre, le RPA précise que pour les murs congus en infrastructure de batiments, seule
I’expression de I’effort de buté est modifiée et pour laquelle on introduit un K,. Cette butée
dynamique est calculée ains :

E.,=1/2.K .v.D. (3-23)
Avec : Ko = 1-sin (@)
Pour I’effort de poussée dd a une charge d’exploitation ‘q’, la poussée dynamique est :

i har

R, (@) =K. (1FK.).q.(H/cosp) (3-24)

Cette poussée dynamique est appiiquée horizontalement & H/2 au dessus de la base de la
semelle du mur.

5.2. Vérification dela stabilité externe du mur
5.2.1. Stabilité au glissement

La stabilité au glissement est vérifiée en admettant que la rupture se produit dans e sol (et non
plus a I’interface : semelle/sol). On applique aors a la résistance ultime au glissement un
coefficient de sécurité de 1,2.

5.2.2. Stabilité au renversement
Lastabilité au renversement est vérifiée en tenant compte d’un coefficient de sécurité de 1,3.
5.2.3. Stabilité au poingonnement de la semelle du mur

La vérification de la stabilité au poinconnement de la semelle d’un mur de souténement est
identique a celle d’une semelle de fondation.

5.3. Vérification dela stabilitéinterne du mur

Il s’agit de vérifier la résistance des differents éléments constituant le mur de souténement
selon lesregles de calcul du BAEL [22].
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6. Recommandations et précautions
6.1. Dispositifsde drainage

La plupart des sinistres affectant les murs de souténement, proviennent essentiellement d’une
sous estimation des effets dus a la présence d’eau. Tel qu’il a éé déa signaé, il faut bien
penser au drainage du mur pour éliminer toute action supplémentaire d’eau et que ce mur ne
forme un barrage. Ce drainage est naturel dans le cas de I’enrochement, des pierres séches, du
mur végétalisé ou des gabions mais ne I’est plus dans le cas de murs en béton armeé ou en
parpaings qui ne présentent pas cette spécificité. On doit aors assurer I’évacuation des eaux
en concevant un drainage vertical puis horizontal par le biais des dispositifs suivants :

6.1.1. Les barbacanes

Il s’agit de tubes qui traversent le mur et qui sont Iégérement inclinés vers I’aval des parois
verticales et placés a hauteur du niveau d’eau bas pour permettre I’évacuation naturelle de
I’eau se trouvant derriére le mur. Les barbacanes sont trés efficaces pour évacuer rapidement
les eaux, et éviter lamontée en charge du mur lors des pluies torrentielles.

Généralement, le diamétre des barbacanes est de 5 & 20 cm et sont mises a intervalles
réguliers d’environ 1.5 a 2m en longueur et en hauteur. L’application de produits bitumineux
contre la paroi et la pose de films de géotextile contre le mur et sur les barbacanes sont
importants.

La pose de géotextile sur barbacanes permet de filtrer les eaux et de leur éviter toute
possibilité de se boucher a la longue par des particules de terre. Cette option nécessite un
entretient permanent et peut conduire a des parements de murs peu esthétiques en relation
avec I’existence de couleurs d’eau et de terre.

6.1.2. Ledrain

Il s’agit d’un élément pouvant assurer la pérennité du mur de soutenement. |l est posé en
partie inférieur du mur, exécuté du coté remblai et réalisé avec une pente d’environ 1% et un
diametre de plus de 100 mm pour permettre I’évacuation de I’eau dans la terre retenue a
I’arriere du mur.

Pour réaliser le drain, on commence d’abord par I’application d’un enduit bitumeux sur toute
la surface du mur. Le but de cette étape est de rendre étanche le mur, sauf au niveau des
barbacanes ou s’évacueront les eaux. Ceci permettra d’éviter toute dégradation du béton et du
ferraillage du mur. Par la suite, on place un feutre géotextile filtrant alafois sur le sol, sur la
semelle de fondation et contre la paroi. Ensuite, le tuyau de drainage est mis en place. Il sera
enveloppé de blocs de pierres et de gravier, qui seront a leur tour entourés par la nappe de
geéotextile (Figure 3.18a). Le tuyau de drainage devrait aboutir a un réseau d’évacuation
d’eau.

Comme indiqué sur la figure 3.18b, les barbacanes doivent étre placées plus haut que le drain
horizontal pour avertir lorsgue ce dernier est inopérant.
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Figure 3.18 Dispositifs de drainage derriére un mur de soutenement
(a) Conception du drain [23], (b) position des barbacanes et drain horizontal [24].

6.1.3. Le remblayage

La barbacane n’est pas un systeme de drainage suffisant, elle doit étre associée a un massif
drainant. Le remblai du massif drainant doit se faire par des matériaux de granulométrie
croissante dans le sens de I’écoulement de I’eau. Avant la mise en ceuvre du remblai, il
convient de s’assurer que ses caractéristiques géotechniques sont conformes a celles prises en
compte dans I’élaboration du projet. La mise en ceuvre se fait par couches successives
n’excédant pas 50 cm, avec des engins de compactage légers. Le remblaiement en grande
masse ou avec un engin de compactage lourd passant prés du mur est a proscrire car I’ouvrage
serait, dans ce cas, soumis a des conditions plus défavorables que celles pour lesquelles il a
étécaculé.
6.2. Mise en place dejoints

Pour éviter un développement anarchique de la fissuration et dégradation des murs de
soutenement, il est utile d’introduire des discontinuités dans la structure de I’ouvrage sous
forme de joints d’environ 15 mm, mis a intervalles réguliers d’environ 25 m lorsque le mur
est posé sur une fondation horizontale et environ tous les 10 m lorsque le mur est fondé sur
une semelle en pente avec des joints pouvant atteindre 30 a 40 mm d’ouverture.

7. Effondrements des mur s de soutenement

Sur terrain, on constate que les sinistres sur les murs de souténement sont parmi les plus
courants. Les désordres affectant les murs de souténements en béton armé se traduisent
généralement par :

- Desfissures|égéeres a énormes,

- Destassements de sol de fondation provoquant un mouvement du mur.
- Despoingonnements;;

- Déversement ou gonflement au 1/3 inférieur

- Basculement par latéte

- Glissements sur labase

- Rupture de ferraillage et basculement

- Dgointement des panneaux
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Des études ont permis de constater que :

35 % des sinistres sont causés par I’eau et liés a la mauvaise conception ou mauvais
fonctionnement des systémes de drainage et d’évacuation des eaux de ruissellement. Les eaux
de ruissellement accumul ées derriére la paroi, exercent sur celle-ci une poussée hydrostatique,
qui vient s’ajouter a celle déja exercée par le terrain sec. Les murs de souténement, prévus
pour étre autostables et calculés pour résister a la seule poussée des terres, ne seront pas
capables de résister a ces pressions hydrostatiques supplémentaires.

25 % des sinistres sont causes par un mauvais dimensionnement en relation avec une sous-
estimation des poussées. Le renversement de I’ouvrage étant la manifestation la plus courante.

25 % des sinistres sont causés par un défaut d’exécution de I’ouvrage en relation avec les
défauts de continuité de chainage.

10 % des sinistres sont causés par une faute dans le déroulement des travaux en particulier la
réalisation de fouilles raides qui s’éboulent ou le compactage excessif du remblai.

D’autres causes de sinistres peuvent également étre identifiées a I’instar des fissures internes
préjudiciables aux ouvrages, I’agressivité des eaux pour les matériaux constitutifs de ces
ouvrages ainsi que les modifications non prévues telles qu’une surélévation méme de faible
hauteur pouvant compromettre la stabilité de I’ouvrage par I’ajout de surcharges de remblais
ou de nouvelles structures.

8. Régles a respecter pour construire un mur de souténement

Pour faire face a I’effondrement de murs de soutenement, il est primordial de respecter les
regles de construction suivantes :

v Etude de sol
Nécessaire pour déterminer sa capacité portante.
v Conception du mur

Il s’agit de bien dimensionner I’ouvrage, y compris la vérification des surcharges méme non
permanentes. Une bonne disposition du ferraillage selon les plans établis. La quantité de
ferraillage et sa bonne disposition sont des parameétres importants pour éviter la fissuration du
mur.

v"  Réalisation des fondations

Un soin particulier doit étre apporté aux semelles de fondations qui doivent étre bien ancrées
pour les mettre ‘hors gel’, et assurer une action positive de butée qui pourra éventuellement
contribuer a sa stabilité au glissement et renversement. En outre, la liaison fondation-mur est
un point crucia et les attentes-ferraillage du mur ne doivent pas étre négligées.

v Systeme de drainage efficace

L’ absence, la mauvaise conception ou le mauvais fonctionnement des systemes de drainage et
d’évacuation des eaux de ruissellement sont une cause fréquente de sinistre. Ainsi, il faut
apporter un soin particulier a la réalisation du drainage constitué de drains verticaux (Qualité
drainante du remblai) et horizontaux (en pied de mur) associés a des barbacanes trés efficaces
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pour évacuer rapidement les eaux, et éviter la montée en charge du mur lors des pluies
torrentielles. Enfin, faire attention a ne pas utiliser un sol non drainant pour remblayer derriére
le mur de souténement.

v" Qualité des matériaux

Il faut bien examiner la qualité des matériaux de réalisation : béton bien dosé, armatures bien
disposeées et sections réalisées conformément aux plans et en quantité suffisante.

v Etanchéité de laparoi contre terre

Pour protéger les armatures en acier d’un mur en béton arme, une couche d’étanchéité sur la
paroi arriere du mur est réalisée, en contact avec lesterres et I’eau.

v Entretien régulier

Il s’agit particulierement de vérifier périodiquement le bon fonctionnement du drainage et des
barbacanes, d’éliminer les végétations parasites sur I’ouvrage et de respecter les charges
d’exploitation pour lesquelles le mur a été dimensionné.

9. Conclusion

Ce chapitre a été consacré a la présentation détaillée du calcul du ferraillage des différents
composants d’un mur de souténement en béton armé. Les modeles de calculs et les
vérifications a faire pour assurer la stabilité interne de I’ouvrage ont été exposés et élucidés.
La prise en compte des effets dynamiques selon |a réglementation en vigueur a été également
abordée. Une partie importante relative aux dispositifs de drainage, aux précautions a prendre
pour éviter les effondrements de ce type d’ouvrage de souténement ainsi que les regles a
respecter ont été présentées et discutées. A partir de ces éléments, il s’avére qu’une bonne
conception et un calcul détaillé de I’ouvrage sont certes nécessaires mais ils doivent étre
accompagnés par un suivi et entretient de ces ouvrages.
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Exemples d’application avec correction

L’objectif recherché dans cette partie est I’application des différentes notions citées dans les
chapitres précédents pour un mur de souténement en béton ou en béton armé avec ou sans
contrefort.

PREMIERE PARTIE : Vérification de la stabilité de différents types de murs de
souténements

Exercice N° 1

On souhaite remblayer un mur de souténement en béton de 6 m de hauteur avec une terre
sableuse de poids volumique de 17 kN/m? et d’angle de frottement interne de 30°. La paroi
amont du mur est verticale. On suppose qu’il n’y’a pas de frottement entre le mur et le sol.
Calculer la poussée active sur le mur pour les cas suivants :

a) Le profil du sol est horizontad ;
b) Le sol supporte une surcharge de 40 kPa en amont du mur ;
c) En tenant compte d’un frottement de 20° entre le mur et le sol ;

d) Que peut-on conclure ?

Ly lli]e

1 e—\Sol: Terre sableuse

o Sol : Terre sableuse
He\ v: 17 KN/m® g
e\ :30° H=6m |-

H=6m
Pa
Pa
H/3
........................
1|er cas 2ieme cas
"""" Sol : Terre sableuse
o Pa
H=6m |-

3ieme

cas

Figure 4.1 Calcul des poussées actives sur un mur.
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Réponse: L’ensemble des efforts est calculé pour une bande de 1 ml
1" Cas: Pasde surcharge

1) Théorie de Rankine

Le coefficient de poussée des terres est donné per :
L 2 2_9 — 2 _ —
K, = tan (4 2) = tan?(45 — 30/2) = 0,333

La poussée active pour une largeur b de 1m est donnée par :
P.=1/2. Kay.b.H*x1=1/2x 0,333 x 17x1 x (6%) = 101,89 kN

2) Theorie de Coulomb (généralisee par Poncelet)

Le coefficient de poussée K, des terres est donné par I’expression (2-9), a savoir:

e cos?(¢ — ) 1
a7 cos2(A).cos(d + A) &
1+ F(B + @) .sin (¢ — B)‘
cos(®d+A).cos(B—2)

0=0 (Pas de frottement entre le mur et le sol) ;

Avec: =0 (remblai horizontal) ;

©=30° (donnée) ; A =0 (parement amont du mur vertical)

On obtient :

cos’(¢) 1-sin(p) ,m @ e 3
T sn@TF - T ~ " (-3) = tan(45 — 30/2) = 0,333

Ka= )

P.= 1/2y KaH? x1 =1/2x 0,333x 17x1x (6%)= 101,89 kN

Dans cette configuration de cas (=0, A = 0 et 6=0), le coefficient de poussée K, est |le méme,
qu’il soit calculé a partir de la théorie de Rankine ou celle de Coulomb. Il en est de méme
pour le coefficient de butée.

2ieme

cas. Surcharge g=40 kPa

La poussée sur le mur exercée par lasurcharge g est donnée par :
Pa = Kag- 9.-H . x(1) = 0,333x 40x 6x (1) = 79,92 kN
La poussée totale ‘P5’ due aux terres et a la surcharge :

P+ =101,89 + 79,92 = 181,81 kN

3®M cas: Frottement entrele mur et le sol non négligé

On aura:

=0 (Remblai horizontal) ; A =0 (parement amont du mur vertical)
0=20° (frottement entre le mur et le sol : donnée) ; ®=30° (donnée) ;

Dr N.Goufi Page 57



Chapitre 4 Exemples d’application

a =0 (surcharge verticale)

Le coefficient de poussée des terres K, donné par I’expression (2-9) devient alors :

_ cos*(9) 1

. in(® +).sin (@)
sin :
1+\/7 cos(0) ‘

Letableau 2.4 des valeurs du coefficient de poussée des surcharges verticales (a =0), donne
pour $=0, A =0, 8=2/3 ¢ avec @=30° une valeur de : K4;=0,304

> = 0,297

La poussée totale Py sur le mur est alors pour 1 metre linéaire :

Pa= Pat Py

Py = 1/2 .¥-Ka. H2. (1) + Kaq.q. H. (1) = 1/2 x17x 0,297x6x(1) + 0,304 x40x 6x(1)
=90,88 + 72,96 = 163,84 kN

4. Conclusion :

Cette pression est inférieure a celle calculée pour le deuxiéme cas. En effet, le frottement qui
se produit entre le sol et le mur réduit la pression exercée sur le mur. C’est pour cette raison
d’ailleurs qu’on se retrouve en cas plus défavorable lorsque le calcul des poussées actives
néglige ce frottement dans le calcul du coefficient de poussée
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Page 59

Chapitre 4

Exercice N°2

On veut vérifier la stabilité du mur poids représenté sur la figure 4.2. Le mur de parement

vertical lisse et de poids volumique vy, de 22 kN/m® retient un sol sableux de poids volumique

p— .
T Q "
d - 1
> ke hi >
nla T ™ .
= oo ---F --4
v S
g 3
°
|SE 4 | Y
S
S gs) N NN
< m Q =3 AR
kel = < , 5 m e e e m._\uu
= 3 Il ! S P I N gl
Q@ ) I ' c | peisisdeiebdubeleiulefelbeoreieibersie ety
8 23 = » 2 = fiiii el o
t N Mw o = ! e T B 5 s e S e 5
L 7 = T I S A A )
38 x5 o S ! m il
S 2 5 < | Ll T T
o g = E o A= <
o I o ol ! O
n_<_u c > = ~ S | =
>
c g8 E 2 AN > =1
T 0 079 N Y AN = S
= Y -_— w >>>>>>>>>>>>>>>>>>>
S = o o [Fhiiiidaii MH,H,H,H,H,H,H,H,H,H,H w 3 2
2 ) - )| L, & 2 ovidvriidride Q ~ -
2z 5 o AR R I i =
>>>>>>>>>>>>>>>>>> N T s wn
S8 S8 s RN g > 2 3
£ 3 % = ORI AR I © c 2 o°
S | [ | SR 0 S
= o OV e R o o o On = %
Q ® 1 o O
() \ Q 1
o2 m =) < © .. =5 W L 3 - —
@ c a3 N 2 o Il & T g = N
9 o 2 < 8 L o - ~ 2 9 a8
c ,du S o] 1) - Nl O o (%2} D = O
S o 0 i) = 8 S o 1 % %) \m T X
=7 5 E D = o 8 05 o T &
» 0 2 L B > = ) X S
ED S g ¢ 22ZES @ S 9 >4
= - \ o O % =
Z M g E E 5 s N .M 3 .m v « &
W @ w & © 55 §57TC 8§ M 4 2m
3 OF Mwwd.m.mhsunecmt
~E 38 S 8 s 333 8 S 5 I
— O S — 2283 & = CI;
= Cc © © = L 4T
D Y —_ ,ml 1 1 1 1 m S — o X
T O S o jo . % ;
>~ W o @x O — —

P,=1/2x. 0,271 x 17,50 x (4,50)*x 1,00

= 48,02 kN
P,est appliqu
1-2 Poids du mur

1,5 m delabase du mur

H/3=4,50/3=

W

bY

éea

22 x 4,5x 2,5x 1 =247,50 kN

W=y xHxLx1

2,50/2=1,25m du point A

7 N

W est appliquéeal/2
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2. Vé&ification dela stabilité du mur
2-1 Stabilité au renver sement

Pour assurer la stabilité du mur de soutenement au renversement, il suffit de vérifier que la
résultante R de la réaction du sol est située au tiers central de la semelle de fondation. Sinon
verifier le coefficient de renversement ‘F,” selon I’expression (2-28) :

Fr (sansbutée) = > Mga /> Mya=15

2-1-1 Vérification de I’excentricité ‘e’ (par rapport au centre de gravité du mur) sous
combinaison EL U (ia plus défavorable)

M M(P,)+MW) 135 Pa.% - W.0
TN N=w w
1,35x 48,02 x 1,50 b 2,50
= 24750 =0,39m <€: c = 0,42m

e

Donc la résultante des efforts passe par le tiers central de la semelle et le mur est stable vis-a
Vis du renversement.

2-1-2 A titre indicatif, on va vérifier cette stabilité au renversement également a travers le
coefficient de sécurité F,.

> Mga =W. L/2= 247,50 x 1,25= 309,37 kN.m (Favorable : pas de pondération)
> Mpa =1,35x Px H/3=1,35x 48,02 x 1,5 = 97,24 kKN.m
F=309,37/97,24=3,18> 15.

Donc le mur est stable vis-a-vis du renversement.

2-2 Stabilité au glissement dela semelle

On doit vérifier que:
C.b+ N.tan

Fg = f =
On a: Frottement semelle /sol = 6= 25°
C=0 (sol pulvérulent),
N= > F, (efforts verticaux) = W (sans pondération cas de force favorable)
T = >Fy (efforts horizontaux) =1,35x P, (pondération de 1,35: cas de force permanente
défavorable)

Bl 247,50 x tan25
& 1,35x 48,02

=178 =1,5

Donc lafondation du mur est stable vis-a-vis du glissement.

Dr N.Goufi Page 60



Chapitre 4 Exemples d’application

2- 3 Stabilité au poingonnement : Vérification EL S/ accidentelle

Pour une tranche de 1ml

ne rancn N

O- — —- C'_)_(_‘
max = 5. (Iml) " (* + 55
max - b. N (1 i 6.10

(0) . 6. e
min = §7(1ml) (2 — 55

Avec : N=SF, =W = 247,50 kN
Mgs = ZM/GS: Pa x H/3 = 48,02x 1,5=72,03 KN.m
e=Meas/N =72,03/247.50=029m etb=250m
Soit:
247,50 (1 6x0.29
Omax = >50%1 "t 250
247,50 ( 6x0,29
Omin = 550%1" 250

) =168,15kN/m2 = 0,168 MPa = 1,68 bars

) = 29,85 kN/m2 = 0,029 MPa = 0,298 bars

Pour assurer la stabilité du mur, la portance du sol sous le mur doit étre supérieure a1,68 bars.
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DEUXIEME PARTIE : Prédimensionnement et calcul du ferraillage de murs en BA

Exercice N°1:

On veut dimensionner un mur en béton armé de hauteur H= 4,00 m ayant une forme de Té
renverse. Le mur présente un parement amont (en contact avec le remblai) vertical lisse et
retient un sol sableux de poids volumique y de 16,50 kN/m? et d’angle de frottement interne
@=40° asurface libre horizontale.

L’angle de frottement entre le béton et le sol sous fondation est de 35°. Le sol sous fondation
aune capacité portante de 2 bars.

Le mur en béton armé de poids volumique yp=25 kKN/m* prévu, sera réalisé avec un béton
dont la contrainte caractéristique de compression fog est de 25 MPa avec des aciers
longitudinaux de nuances Fe E 400 MPa et transversaux de nuances Fe E 235 MPa. Le mur
devrait également supporter une surcharge d’exploitation sur remblai ‘g’ de 600 kg/m?

On néglige les forces de poussée et de butée exercées sur la semelle, et on admet qu’un
systéme de drainage des eaux derriere le mur est prévul.

q
VY YV VY VY

y =1650 daN/m®

A
v

A
\4
A
v

v Iez
A

< b >
al >

Figure 4.3 Caractéristiques géométriques du mur a étudier.
Réponse:
1. Prédimensionnement du mur
€ > min (H/24 ; 15cm)
Soit e, >= min (400/24 ; 15) = min (16,67 ; 15) Onprend: e,= 20cm
b=0,45H +0,2 = 0,45x 4,00 +0,2 = 2,00 m Onprend: b=2,00m
H/8 < b, < H/5 Soit 400/8 < b; <400/5 soit:50< b; <80 Onprend: b; =50 cm
e = e = H/12=400/12 = 33,33 cm Onprend: e =& =35cm
b= by +e, +b, donc : b= b-b;-e; =200-50-35=115cm Onprend b,=1,15m
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2. Bilan des efforts appliqués:

Les efforts calculés pour une bande de 1 ml sont représentés sur lafigure 4.4
YVVVVY VVYQ

""""" AT TATTTTTC
h 4&—___1 _________

H ' Wl h/2

N A
lv h/3
. A

G

v A S1Ws

Figur e 4.4 Forces exercées sur le mur.
2-1 Poussée desterres: P,
P.= 1/2x y X Kax h/?
Parement du mur : Vertical (A=0) et lisse (0=0) ;
Surface de remblai horizontale, donc : =0
Par conséquence, le coefficient de poussée active du sol K, est donné par ;
K o= tan® (/4- /2) = tan’(n/4- 40/2) =0,217
Avec: h.=H-,=4,00-0,35=3,65m
P.=1/2x 0,217x 16,50 X (3,65)2x 1=23,85kN

2-2 Poidsdesterressur la semelleamont : V
V=yx hxhbyx1=16,50 x 3,65x 1,15 = 69,26kN
2-3 Poussée due alasurcharge: Py
Pag = KaX g x hy x1=0,217x 6 x 3,65 =4,75 kN
2-4 Poids dela surcharge sur semelleamont : Vy
Vi=gXxbpyx1=6x1,15x1 = 6,90 kN
2-5 Poids du mur

2-5-1 Poids de semelle
Ps=VpaXbXxex1=25x2x0,35x1=17,50 kN
2-5-2 Poids du rideau :

Pour faciliter les calculs, le rideau est décomposé en 02 parties: Rectangulaire :(e,.h)) et
Triangulaire : [(e1- &).h]
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Pr =P+ P

Pr1=YpaX €X h: X (1) =25x 0,20x 3,65x (1) = 18,25kN

Pr2 = Ypa X [1/2 X (€1-€9) x h] x (1)= 25 x [1/2 X (0,35-0,20) x 3,65] x1 =6,84 kN
Pr = P1+ Pro= 18,25 +6,84 = 25,09 kN

3. Vérification dela stabilité du mur
3-1 Stabilité au renver sement
Pour assurer la stabilité du mur de soutenement au renversement, il suffit de vérifier que la
résultante R de la réaction du sol est située au tiers central de la semelle de fondation. Sinon
vérifier la valeur du coefficient de renversement ‘F,” selon I’expression suivante :

F=2 Maa /3 Mya=1,5
Le tableau 4.1 résume les valeurs des efforts et de leur bras de leviers par rapport au point A
(Figure 4.4).

Tableau 4.1 Valeurs des efforts et de leur bras de leviers pour la vérification de la stabilité du
mur au renversement.

Effort (kN) | Brasde Pondération Moment
levier (KN.m)
V= 69,26 1,425 Pas de pondération : cas favorable 98,69
Composantes :
Moment V1=6,90 1,425 Pas de pondération : cas favorable 9,83
stabilisant —
(Man) Ps=17,50 b/2=1,00 | Pasde pondération : casfavorable 17,5
St/A
P= 25,09 0,709 Pas de pondération : cas favorable 17,79
Valeur de Mga 143,81 kN.m
Composantes : | Effort (kN) | Brasde Pondération Moment
renversement | P,=23,85 1,567 Charge permanente 1,35 50,45
M
(Mrin) Pxq=4,75 2,175 Charge d’exploitation 1,5 15,50
Vaeur de M 65,95 kN.m

Détail de calcul desbrasdelevier

1) Poids du rideau (divisé en partie rectangulaire (h, x eo) et triangulaire (1/2(h,)x(e;-€p))

[% (e — eo)-%hr- (er— eo)] & [((el —eo) + EZ'Q) By eo]

[% h;. (e; —ep) + h;. eo]

XG=b1+

= 0,50+ [0,10x 0,274+ 0,25x 0,73] / [0,274+0,73] = 0,709 m
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2) Poids de lasemelle
Xp=0,/2=2,00/2=1,00m
3) Pousseée des terres
Y p= e+1/3h= 0,35+1/3x3,65 = 1,567 m
4) Poids des terres
Xp= b- by/2 = 2,00-1,15/2 =1,425 m
5) Poussee de surcharge
Yq=e+1/2h=0,35+1/2x3,65 = 2,175 m
6) Poids de surcharge
Xp= b- by/2 = 2,00-1,15/2 =1,425 m
Fr=143,81/65,95=2, 18 > 1,5 Lemur est stable vis-a-visdu renver sement.

3-2 Stabilité au glissement de la semelle
Fg=[C.bo+N.tan 8] /T=15

Avec:
C=0 (sol pulvérulent) ;
N=3F, (efforts verticaux)

N=V+V+ Ps+ P, = 69,26+6,90+17,50+25,09 = 118,75 kN
0 : Frottement semelle /sol = 35°
T = Y Fy, (efforts horizontaux)
T=1,35xPa+ 1,5x Py = 23,85+ 4,75 = 39,32 kN
Fq =118,75x tan(35)/(39,32) = 2,11> 1,5 La fondation du mur est stable vis-a-vis du

glissement.

3-3 Stabilité au poingconnement : Vérification EL S/ accidentelle

Pour une tranche de 1ml, on

ne tranch N TETEET

max

masx

o - 6. e

min = §7(1ml) (2 — 55

Avec: N=>F, =118,75kN ,

Mas = ¥ M/as =M(Pa)+M (Px)+M(P)+ M(Prg)- M(V)- M(V1)

e= M&/N

Le tableau 4.2 résume les valeurs des efforts et de leur bras de leviers par rapport au point Gs
(Figure 4.4).
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Tableau 4.2 Vaeurs des efforts et de leur bras de leviers pour la vérification du

poingonnement du sol de fondation.

Effort (KN) | Brasdelevier (m)/Gs Moment M/gs (KN.m) | Vaeur de Mgs
P=23,85 | h/3+e,=1,567 37,36
Pyg=4,75 | h/2+e,=2,175 10,33
Ps=17,50 | 0 0 22,63
P-=25,09 | X=0,291 7,30
V=69,26 | b/2-(b)/2=0,425 29,44
V1=6,90 | b/2-(by)/2=0,425 2,93

Détail de calcul de brasdelevier « X » du rideau du mur divisé en partie rectangulaire (h, xep)
et triangulaire (1/2(h,)x(e;-€p)) par rapport au centre de gravité de lasemelle.

I% - (b1 +%(e1 . eu)) -%hr- (eg —ep)| + I(g i (bl +(e; —ep) + %)) -hy. EU]

[2 b Cex — o) + - (ey — e0)

Xgs =

= [0,40%0,274+0,25x0,73] / [0,274+0,73] = 0,291 m

e= Mg/N = 22,63/118,75=0,191 m
Ona:e=0,191<b/6=2,00/6=0,333m

Calcul des contraintes

LTS COriLs N

0]

max

= b.(ImD G+ 5

max L N
D .
|=]

(N b_(_lnl_l) kl = ﬁI;)c-!)

(1+;

118,75 6x0,191 g
Omax = 2,00x 1 X( ”—200—) = 93,40 KN/m* = 0,93 bars
_ 118,75 6x0,191 g
Omin = 2.00x 1 X( _ZT) = 25,35 KN/m* = 0,25 bars

On & Omax = 0,93 bars < G(adm) =2,00 bars
L e sol defondation résiste au poinconnement.
4. Calcul du ferraillage: Tous les calculs seront faits pour une bande de 1 ml.

Comme la fissuration est peu nuisible, le calcul des armatures sera fait uniquement a I’ELU.
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4-1 Ferraillagedu rideau

4-1-1 Efforts agissants sur le rideau

Poussées desterres: P.=23,85kN et  Poussée de surcharge: Py =4,75kN

4-1-2 Modéle statique de calcul et présentation des charges

Le rideau est supposé encastré dans la semelle. Il est donc calculé comme console soumise a

une flexion simple (le poids propre du rideau est néglige)

A D
. .d
: a0 “ q
s = —
h | b= ‘ “«—*3
: im | :
| 2
[} N |
v e .
77777777
Poussée des Poussée de
terres P, surcharge Py

Figure 4.5 Modeéle de calcul du rideau d’un mur de souténement.
4-1-3 Calcul du moment maximal : a I’encastrement
M ma= 1,35 Pax (h/3) + 1,5% Py x (h/2)= 1,35 x 23,85 x (3,65/3) + 1,5x 4,75x (3,65/2)
M max=52,17 KN.m

Flexion simple: la section de calcul la plus défavorable est un rectangle de dimensions
(e1x100) cm?

Situation ultimedonc: yp=1,5 y<=1,15
fou = 0,85xfe28/ yp = 0,85x25/1,5=14,16 MPa , fe= Fel ys =400/1,15= 348 MPa
On suppose d=0,9x e; = 0,9x350=315mm , b’=1m=1000 mm
4-1-4 Ferraillage longitudinal :

U= Mmad/ [D'X d? o] = 52,17 x10° (N.mm)/ [1000x(3 15)* x14,16]= 0,037
On est en pivot A et donc pas d’armatures comprimees A’=0

Ag=- Mmald[Zx fs]  Avec Z=d(1-0,5B) et =1-\/1 — 2u =0,037
Ce qui donne ; Z=315x (1-0.5x0.036) = 309,06 mm
Ainsi : Ag = 52,17 x10° / [ 309,06 x348] = 485,09 mm?/ml

Soit A¢ (calculée) =4,85 cm?/mll

Armatures minimales

Arin= 0,23x b’x d x f/Fe=3,81 cm?/ml
La section ‘A¢’ retenue est A; = max (Ag, Amin) = max (4,85 ; 3,81) =4,85 cm?/mll
Soit : A; = 4,85 cm?ml
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Choix des armatures : 5 T12 /ml section qui correspond & A J(adoptées) = 5,65 cm?/ml

Espacement des armatures : S=100/n, (nombre de barres) = 100/5=20 cm

4-1-5 Armatures de répartition : Elles sont données par :

A = A4 = 5,65/4= 1,42 cm?/ml
Choix des armatures : 4 T8 /ml section qui correspond &2,01 cm?/ml
Espacement des armatures : St=100/n, =100/4 = 25 cm

4-1-6 Vérification de I’effort tranchant :

On doit vérifier que:
1= Vu/(bxd) < 0,07 X feslyp
Vu=1,35x Py+ 15X Py =1,35x 23,85+ 1,5x 4,75 = 39,32 kN

T = 39,32x10%/ (1000x315) = 0,12 MPa
0,07 X foslyp = 0,07 X feglys =0,07 X 25/1,5 = 1,17 MPa

On ala condition qui est vérifiée donc, on n’a pas besoin d’armatures d’effort tranchant.

4-2 Ferraillage de la semelle en amont du rideau (cété remblai) : Semelle de droite (1 ml).

4-2-1 Efforts agissants sur la semelle de droite de section Sy=b, x 1ml

Du haut versle bas:

Le poids desterres: 0:=1,35xV/ Sy = 1,35x 69,26/(1,15) = 81,30 KN/m

Le poids de lasurcharge : 04= 1,5xV1/ S = 1,5x 6,90 /(1,15) = 9,00 KN/m

Lepoidsdelasemelle: o< 1,35x P4/ Sy=1,35x (25x 0,35 x1,15 x1) / (1,15) = 11,81 kN/m

Du basversle haut : Laréaction du sol : répartition trapézoidale (o1 €t Omin)
YveveyvvyOs

WL 33 o
TR I Y Ty,

Omax W Omin

01

NN

Figure 4.6 Modéle de calcul de lasemelle amont d’un mur de souténement.

Calcul de Omax , Omin €t 07 (a partir de I’ELU)
Mas = ¥ M/s =1,35xM(P,) +1,5xM (Pyg) +1,35xM(P;) +1,35xM (Pg)- M(V)- M(V3)
=1,35x 37,36 + 1,5x10,33 + 1,35x7,30 + 1,35x0 - 29,44- 2,93 = 43,42 KN.m
N= 1,35x[P+ Ps+V] + 1,5xV; = 1,35x [25,09+17,50+69,26] + 1,5x6,90=161,35 kN
e= Mgs /N =43,42/161,34 = 0,269 m
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| —————— 161,34 ),269— =

N- o — — 5,77 kN
Omax = 5 (1459 o “max= 200  (1+2%00 )=14c /m
Mb (1S " 2134 1 4 $%X9960) — 145
o _ N> B o _ 16— x 222 57 kN/m
min — F g, — _\-I’._'J_) ¢ min — —2’00 ) _\E-YOO ) = 15,

01 = Omin + (b2/b) X(Omax - Omin)= 90,44 KN/m

Calcul du moment d’encastrement :

Menc = M(0s) + M(0g) + M(0y) - M(Réaction du sol : Gin, 01)

Lebras de levier “X’ de la réaction du sol de forme trapézoidale est donné par :

+—Db=115—»

«—X —>

X={ [(b2X Omin)X (b2/2)] +[1/2 boX(01-Omin)X 13 o]}/ [L/2X b2 X (01+Omin)]

= { [(1.15x 15,57)x (1.15/2)] +[1/2 1,15x(90,44 -15,57)x 1/3 1,15]}
[1/2x 1,15 (90,44 +15,57)]

X=0,439m

Alors: M = [(81,30+9,00+11,81) x (1/2x(1,15))] - [0,439 x (1/2x 1,15 (90,44 +15,57)]
=40,76 KN.m
4-2-2 Ferraillage longitudinal :
Section de calcul : (b’xey) = (1,00 x 0,35) m? soumise & une flexion simple. Le moment
maximal est situé a I’encastrement de la semelle dans le rideau et vaut : 40,76 kKN.m
Situation ultimedonc : yp=1,5 y<=1,15
fou = 0,85% feos/ yp = 0,85x25/1,5=14,16 MPa fs= Fel ys =400/1,15= 348 MPa
On supposed =0,9x e,=0,9x 350=315mm , b’=1m=1000 mm
U= M e/ [b"xdfng] = 0,029
On est en pivot A et donc pas d’armatures comprimees A’=0
B=1-\/1 — 2u =0,029 et Z= d(1-0,5B)=310,36 mm
Ag = Mmad[ZX fs] = 40,76 x10° (N.mm)/[ 310,36 x348] = 377,38 mm?/ml
Soit A¢ (caculée) =3,77 cm?/ml
Armatures minimales
Armin= 0,23x b’x d x f/Fe =3,81 cm?/ml
La section ‘A¢’ retenue est A; = max (Ag, Amin) = max (3,77 ; 3,81) =3,81 cm?/ml.
Soit : As 23,81 cm?/ml
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Choix des armatures : 5 T12 /ml section qui correspond & A (adoptée) =5,65 cm?/ml
Espacement des armatures : St=100/n, (nombre de barres)=100/5=20 cm
4-2-3 Armatures de répartition : Elles sont données par : A, = A4 = 5,65/4= 1,42 cm?/ml

Choix des armatures : 4 T8 /ml section qui correspond &2,01 cm?/ml

Espacement des armatures : St=100/ny, =100/4 = 25 cm.

4-3 Ferraillage dela semelleen aval du rideau (c6tévide) : semelle de gauche
4-3-1 Efforts agissants sur la semelle de droite de section Sy=b,x1ml
Du haut verslebas: Lepoidsdelasemelle: o= 1,35xPd/ Sy
= 1,35x(25x0,35x0,50x1)/(0,50)=11,81 kN/m

Du basversle haut : Laréaction du sol : répartition trapézoidale (02 et Omax)
Os

A R

o (T 11

Figure 4.7 Modéle de calcul delasemelle aval d’un mur de soutenement.

Recherche des contraintes
Ona: Oma= 145,77 KN/m et omin= 15,57 kKN/m
02 = Omax - (D1/D) X(Omax - Omin)= 113,22 KN/m
Calcul du moment d’encastrement : Menc =M (Réaction du sol : Omax, 02) - M(05s)

Lebras de levier “X’ de la réaction du sol de forme trapézoidale est donné par :

+—Db=050 ——»

«—X—>

b.] . [by 2
X = [(b:LXO'z)X —2"] i ['Z_X(Gmax ik O-Z)ngl]
%;L'X(Gmax + 02)

[(0,5x113,22)x 0’750] i [0’—5%(145,77 _ 113,22)x% 0,50]

0'TSOX(145,77 + 113,22)

=0,261m

Alors: M =[0,261 x (1/2x 0,50x (145,77+113,22)]- [(11,81) x (1/2x(0,50)%] = 15,39 kN.m
4-3-2 Ferraillage longitudinal :

Section de calcul : (b’xe,) = (1,00 x 0,35) m? soumise & une flexion simple. Le moment
maximal est situé a I’encastrement de la semelle dans le rideau et vaut : 15,39 kN.m
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Situation ultimedonc : yp=1,5 y<=1,15
fou = 0,85xfc8/ yp = 0,85x 25/1,5=14,16 MPa o= Fel ys =400/1,15= 348 MPa
On supposed=0,9xe, =0,9x350=315mm , b’=1m=1000 mm
= M/ [b'xd? x fpy]= 0,011
On est en pivot A et donc pas d’armatures comprimées A’=0
B=1-/1—2u =0,011 et Z=d.(1-0,58)=313,26 mm
Ag = Mmad[ZX fe] = 15,39 x10° (N.mm)/ [313,26 x 348] = 141,17 mm?/ml
Soit A¢ (caculée) =1,41 cm?/ml
Armatures minimales : Ain= 0,23xb’x d x f/Fe=3,81 cm?ml
La section ‘A¢’ retenue est A¢ = max (Ag, Amin) = max (1,41 ; 3,81) =3,81 cm?/ml
Soit : A¢ = 3,81 cm?/ml
Choix des armatures : 5T 12 /ml section qui correspond & A (adoptée) =5,65 cm?/ml

Espacement des armatures : St=100/n, (nombre de barres)=100/5=20 cm
4-3-3 Armatures de répartition : Elles sont données par : A, = A4 = 5,65/4= 1,42 cm?/ml

Choix des armatures : 4T 8 /ml section qui correspond &2,01 cm?/ml
Espacement des armatures : St=100/n, =100/4 = 25 cm

5. Schéma deferraillage

® 8/ St 25

L 9 12/5t20

@ 12/ St 20

/
...fﬂ.ul

@ 12/ St 20

Figure 4.8 Schémade ferraillage d’un mur de souténement en forme
de Té renverse sans contreforts.
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Exercice N°2:

On désire déterminer le ferraillage du mur de souténement avec contreforts de 20 cm
d’épaisseur ‘e.’ espacés de 2,80 m représenté sur lafigure 4.9.

On considereles données suivantes:
Rembl ai
Poids volumique y =16 kN/m® ;
Angle de frottement interne ¢p=35° et surface horizontale f=0 ;
Sol de fondation :

Contrainte admissible 0,qm= 0,25 MPa;
Angle de frottement interne d=45° ;

Mur en béton armé:
Poids volumique : Ypa =25 kN/m®;
Parement (remblai) vertical (A= 0) et lisse (6 =0) ;
feos= 25 MPaet Fe E400 MPa;;
Fissuration peu nuisible ;

Hypotheses :

On néglige la différence entre le poids volumique du contrefort et celui du remblai ;
Dans cet exercice, la stabilité extérieure du mur est supposée vérifiée ;

(S9)
A %%
]
H \ h
4,60 €:=20
b, b,
20
VZOﬁ\eo EJI 50
&
< 2,50 >

Figure 4.9 Dimensions du mur avec contreforts.
Réponse:
1- Ferraillagedu rideau

1-1 Modée statique de calcul et présentation des charges
Hauteur du rideau : hy=4,60-0,20 = 4,40 m
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Le rideau est décomposé en tranches horizontales de 1m de hauteur. On considére la pression
ami-hauteur de la bande.

Dans cet exemple, on dével oppera uniguement les calculs de latranche la plus sollicitée c'est-
adirela5'*™ tranche.

040 A&— h,=0,20 Rideau

LO0 [ h,=0,90 P.x 2716 P.x 12/16

1,00 hs=1,90 N l l l lllﬁ

100 | hs=2,90 Contreflort Pax 110 Contrefort
——-- < L >

1,00 hs=3,90

Poussées terres

Figure4.10 Modéle de calcul du rideau de mur avec contreforts.

1-2 Effortsagissantssur lerideau

La poussée des terres sur 1a 5™ tranche est donnée par : Pa=y X KaX hs x1
Parement du mur vertical lisse et surface de remblai horizontale, donc :

K= tan’(n/4- 35/2) = 0,271

P.= 0,271 x (16) x (3,90) x1 = 16,91 kN/m

Comme on a une fissuration peu nuisible, le calcul deferraillage se feraa ELU. La poussée
desterresseradors: P;= 1,35x 16,91 = 22,82 kN/ml

1-3 Calcul desmoments et effortstranchantsultimes

1-3-1 Moment en travée : M = 0,8 P, x 17/8 = P, x 1%/10 = 22,82 x 2,8%/10 = 17,89 kN.m
1-3-2 Moment en appui : Ma = Pax 1%/16 = 22,82 x 2,8°/16 = 11,18 kN.m

1-3-3 Effort tranchant : V, =Py x 1/2=22,82 x 2,8/2=31,95 kN

1-4 Calcul deferraillage longitudinal

Situation ultimedonc : yp=1,5 y<=1,15

fou = 0,85xfes/ Yo = 0,85%25/1,5=14,16 MPa ,  fq= Fel ys=400/1,15= 348 MPa
Onsupposed=09xe=09%x200=180mm , b’=1m=1000 mm

1-4-1 Armatures en travées

u= M/ [b’xd*xFp]= 17,89 x10° (N.mm)/ [ 1000x(180)*x14,16]= 0,0389

On est en pivot A et donc pas d’armatures comprimees A’=0
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Ag= M{[Zx 4]
Avec Z= d(1-0,5B) et B = 1-,/1 — 2u =0,039
Ce qui donne ; Z=180x (1-0,5x 0,037)=176,41 mm
Ainsi : Ag = 17,89 x10° (N.mm)/[ 176,61 x348] = 291,08 mm?/m
Soit Ag (calculée) =2,91 cm?/ml
Armatures minimales
Amin= 0,23xb’x d X fipg/Fe=0,23* 100* 18x 2,1/25=2,17 cm?/m
La section ‘A¢’ retenue est A; = max (Ag, Amin) = Max (2,91 ; 2,17) =2,91 cm?/mll

Soit : As >2,91 cm?mll

Choix des armatures : 5T 10 /ml section qui correspond & A, (adoptée)=3,92 cm?/ml
Espacement des armatures :

St=100/ny, (nombre de barres)=100/5=20 cm

4-1-5 Armatures de répartition : Elles sont données par

Ar 2 A4 = 3,92/4= 0,98 cm?/m

Choix des armatures : 4® 6 /ml section qui correspond & 1,13 cm?/ml
Espacement des armatures : St=100/n, =100/4 = 25 cm

1-4-2 Armatures en appui

H= My [b’xd? x fp]= 11,18 x10° (N.mm)/ [1000x(180)*x14,16]= 0,024
On est en pivot A et donc pas d’armatiires comprimées A’=0

Ag= MY[Zx fq]

Avec Z=d.(1-0,5p) et B = 1-/1 — 2 =0,024

Ce qui donne ; Z =180 x(1-0,5x0,023) = 177,81 mm

Ainsi : Ag = 11,18 x10° (N.mm) / [177,81 x348] = 180,68 mm*/m

Soit A« (calculée) =1,81 cm?mll

Armatures minimales

Anmin= 0,23xb’x d X fig/Fe=0,23* 100* 18x2,1/25=2,17 cm?/ml

La section ‘A’ retenue est As = max (Ag, Amin) = max (1,81 ; 2,17) =2,17 cm?/ml

Soit : As =2,17 cm?/ml

Choix des armatures : 5T 10 /ml section qui correspond & A (adoptée) =3,92 cm?/ml

Espacement des armatures : St=100/n, (nombre de barres)=100/5=20 cm

1-4-5 Armatures de répartition : Elles sont données par
A = A4 = 3,92/4= 0,98 cm?/ml
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Choix des armatures : 4® 6 /ml section qui correspond & 1,13 cm?/ml

Espacement des armatures : St=100/n, =100/4 = 25 cm

Remarque : Les mémes calculs seront refaits pour le reste des tranches avec la pression des
terres P, correspondante et donc les moments en travée et en appui correspondants. Le tableau
4.3 résume les valeurs des pressions des terres et des moments ainsi que le ferraillage adopté.
Pour les armatures de répartition, on prendra celles qui sont adoptées pour le cas le plus
défavorable, a savoir des ® 6 avec un espacement de 20 cm.

Tableau 4.2 Vaeurs des pressions des terres, des moments et efforts tranchants et du
ferraillage adopté.

Efforts (aELU) Ferraillage/Espacement
Tranche N°| P, (KN/ml) | M (KN.ml) | Ma(KN.ml) |  Entravée En appui
1 22,82 17,89 11,18 5T10/ St=20 | 5T10/ St=20
2 16,97 13,30 8,31 5T10/ St=20 | 5T 10/ St=20
3 11,12 8,72 5,45 4T10/ St=25 | 4T10/ St=25
4 5,27 4,13 2,58 4T10/ St=25 | 4T10/ St=25
5 1,17 0,92 0,57 3T10/ St=16 | 3T10/ St=16

2- Ferraillagedela semelle

On suppose que la semelle repose uniguement sur le rideau et la béche. Elle est soumise aux
effortsindiqués sur lafigure 4.11 qui illustre également le modele de calcul.

Poids (contrefort+ remblai)

ST TR
TR T T I

ﬁ

Semelle arriere
Rideau Semelle avant Béche

Poids propre
delasemelle

T4 & 7y Y Y Y Omin

oo TITT]

Systeme équivalent

Omax

Figure 4.11 Semelle de mur avec contrefort.
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2-1 Calcul desefforts appliqués sur la semelle
2-1-1 Poids propre du rideau
r =25 x (0,20 x 4,40) x1 = 22,00 kN
2-1-2 Poids propre du contrefort (forme triangulaire) :
Pe = 25x [1/2x (1,70) x 0,20 x 4,40] = 18,70 kN
Transformation de la charge concentrée du contrefort en charge équivalente répartie par metre
Pee = 18,70/ 2,80 x1= 6,68 kN
2-1-3 Poids propre du remblai
V=yxhxb,x1=16x4,40x 1,70x 1 = 119,68 kN
2-1-4 Poids propre de lasemelle
Ps=25x0,2x2,50x1=12,50kN
2-2 Calcul des contraintes Omax et Omin
On calcul au préaable la poussée des terres et le poids propre de la béche
2-2-1 Poussées des terres : Pour une tranche de 1ml
P.= 1/2x y X Kax h? x1
Parement du mur vertical lisse et surface de remblai horizontale, donc :
K &= tan’(n/4- ¢/2) = tan®(n/4- 35/2) =0,271
P.= 1/2x 16 X 0,271 x 4,407 x1= 41,97 kN
2-2-2 Poids propre de béche :
P,=25x 0,3x 0,3x1=2,25kN
2-2-3 Calcul de I’excentricité : e= Mgs /N

Détermination de Mgs (Moment de tous les efforts par rapport au centre de gravité de la
semelle) et N (somme de tous les efforts verticaux)

Mgs = Y M/gs =1,35xM(Py) + 1,35xM(P;) + 1,35xM(Ps) - M(V) - M(Py) - M(Pce)

Le tableau suivant résume les valeurs des efforts et de leur bras de leviers

Effort (kN) |Brasdelevier (m) Moment M/gs (KN.m)
P.=41,97 | h/3+e=4,40/3+0,2 = 1,667 69,96
P=1250 |0 0
P=22,00 | b/2-bs-e/2 =2,50/2-0,60-0,20/2 = 0,55 12,10
Po=2,25 | b/2- &/2 =2,50/2-0,30/2=1,10 2,47
Pee= 6,68 | b/2-2/3b, = 2,50/2-2/3x1,70 = 0,117 0,78

V=119,68 | b/2-b,/2=2,50/2-1,70/2 = 0,40 47,87

Mgs=1,35x 69,96 + 1,35 x 12,10 - 47,87 - 2,47 - 0,78 = 59,66 KN.m
N= 1,35 X(Ps +P; +P, +Pee +V) = 1,35 x(12,50 + 22,00 + 2,47 + 6,68 + 119,68) = 220,49 kN

e=159,66/220,49 = 0,271 m
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s 3:20,49 < GXO 271 . 550,49 MO 271 -

max = = 250 ©(1+ 0 ) min = ﬁ ,50 (1 - 0 )
Omax = 145,55 kN/m
Omin= 30,83 kN/m

2-3 Calcul descontrainteso’y, 0”’g, 0’et 0’
Ona:

0' = 1,35X(PeetPstV) -Omin
0" = 1,35X(Pge + Pst+V) -01
Avec 0; donnée par : 01 = Omin + 0o
00 = [( Omax - Omin)X bo/b] =[(145,55 - 30,83) x 1,70/2,50] = 78,01 KN/m
donc : 01 = 30,83 + 78,01 = 108,84 kN/m
0" = 1,35X(PeetPst+V) -Omin= 1,35%(6,68+12,50+119,68) - 30,83 = 156,63 kN/m
{0" = 1,35X(PeetPstV) -01 = 1,35x(6,68+12,50+119,68) -108,84 = 78,62 kN/m

et:
0'g = Omax -Ps =145,55- 12,50 = 133,05 kN/m
0"y = Omax [ (Gmex ~Omin) X ba/b] -Ps= 145 55- [(145,55- 30,83) x 0,60/2,50] - 12,5
= 105,52 kN/m
Ainsi,ona:
[ 0'=156,63 kN/m
0" =78,62 kN/m
) 0’y = 133,05 kN
0"y = 105,52 kN

2.3 Semelle gauche
2.3.1 Calcul du moment d’encastrement (Mpyax au point B)
Rec=1/2(b1) x (04 + 0"g) = 1/ 2(0,60) x (133,05 + 105,52)= 71,57 KN

Magc = b1%/6 X(2X 0" + 0'g) = 0,60%/6 X (2 x 105,52+ 133,05) = 20,65 kN.m

Ree
M
A “\ BG c
£ 2 2 4 A
0'¢=133,05 0”4=10552

60

A

v
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2.3.2 Ferraillage longitudinal :

Section de calcul : (b’x &) = (1,00 x 0,20) m? soumise & une flexion simple. Le moment
maximal est situé a I’encastrement de la semelle dans le rideau et vaut : 20,65 kN.m
Situation ultimedonc : yp=1,5 y<=1,15

Fou = 0,85xfes/ yp = 0,85x 25/1,5=14,16 MPa , fa= Fel ys =400/1,15= 348 MPa
On suppose d=0,9xe, = 0,9x200 =180 mm , b’=1m=1000 mm

U= M/ [b’x d*X Fo]= 0,045

On est en pivot A et donc pas d’armatures comprimées A’=0

B=1-\/1 — 2 =0,046 et Z= d(1-0,5B)=175,86 mm

Ag = Mmad[ZX fs] = 20,65 x10° / [ 176,67 x348] = 337,42 mm*/m

Soit A¢ (calculée) =3,37 cm?/mll

Armatures minimales
Amin= 0,23xb’x d x f/Fe=2,17 cm?/m

La section ‘A¢’ retenue est A¢ = max (Ag, Amin) = max (3,37 ; 2,17) = 3,37 cm’/ml
Soit : A = 2,69 cm?/ml

Choix des armatures : 5 T10 /ml section qui correspond & A j(adoptées) = 3,93 cm?/ml

Espacement des armatures : St=100/n, (nombre de barres)=100/5=20 cm

2.3.3 Armatures de répartition : Elles sont données par

Ar > A4 = 3,93/4= 0,98 cm*/m

Choix des armatures : 4T 8 /ml section qui correspond &2,01 cm?/ml
Espacement des armatures : S=100/n, =100/4 = 25 cm

2.4 Semelledroite

2.4.1 Cdcul du moment maximal :

Lavaleur du moment maximal sollicitant la semelle de droite est déterminée en étudiant le
systéme isostatique représenté sur le schéma suivant :

0"'=78,62 _ 0'=156,63
M B?/’B v A Wv l C
A< 1,70 é
Ree ‘
Rs Re
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Mmax = 52,81 KN.m et Rc=123,18 kN

2.4.2 Ferraillage longitudinal
Section de calcul : (b’xe;) = (1,00 x 0,20) m* soumise & une flexion simple. Le moment
maximal vaut : 52,81 kN.m
Situation ultimedonc : yp=1,5 y<=1,15
Fou = 0,85x feos/ yp = 0,85x25/1,5=14,16 MPa fo= Fel ys =400/1,15= 348 MPa
On suppose d=0,9xe, = 0,9x200 =180 mm ,  b’=1m=1000 mm
= M/ [b’xd”x Fpy]= 0,115
On est en pivot A et donc pas d’armatures comprimées A’=0
B=1-/1—2u=0122 etZ=d(1-0,58) = 169,02 mm
Ag = Mmax/ [Z X fs] = 52,81 x10°/ [167,67 x 348] = 897,84 mm*/ml
Soit Ag (calculée) = 8,97 cm?/mll
Armatures minimales
Anmin= 0,23xb’x d x f/Fe = 2,17 cm?/ml
La section ‘A¢’ retenue est A¢ = max (Ag, Amin) = Max (8,97; 2,17) = 8,97 cm?/ml
Soit : A = 8,97 cm?/ml
Choix des armatures : 6T 14 /ml section qui correspond & A J(adoptées) = 9,23 cm?/ml

Espacement des armatures : St=100/n, (nombre de barres) = 100/6 = 16,66 cm
Choix fina : T 14 avec §;= 16 cm

2.4.3 Armatures de répartition : Elles sont données par

Ar > A4 =9,23 /4= 2,31 cm?/mll

Choix des armatures : 6T 8 /ml section qui correspond & 3,01 cm?/ml
Espacement des armatures : St=100/n, =100/6 = 16,66 cm

Choix final : T8 avec S;= 16 cm

3. Ferraillage de la béche
3.1 Modéledecacul

Consiste en une poutre encastrée a ses extrémités aux contreforts et soumise a une charge g
linéaire égale alaréaction de la semelle de droite (Rc = 123,18 kN/ml)

3.2 Calcul des moments et réactions

UL

En travée M, = 0,8 M, D v
En appui Ma=0,5 My < 2,80 >

Avec : Mo= q.L%8 = 123,18 x 2,80%/8 = 120,71 kN.m
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Alors: M;=0,8 Mg =96,57 kN.m
En appui M= 0,5 My =60,35 kN.m
En raison de lasymétrie, lesréactions Rp et Re sont données par :
Rp=Re=qx1/2=123,18x2,8/2=172,45kN
3.3 Cacul du ferraillage de la béche
3.3.1 Ferraillage en travée
Section de calcul : (bxh) = (30 x 50) cm? soumise & une flexion simple.
d=0,9xh = 0,9x500 = 450 mm,
U= My [bx & x Fy]= 0,112
B=1-/1—2u=0,119 et Z=d(1-0,58) = 423,20 mm
Ag - My[Zx fs] = 104,05 x10° / [323,20 x 348] = 655,71 mm?
Soit Ag (calculée) =6,56 cm?
Armatures minimales
Anmin= 0,23xbx d x f/Fe= 1,63 cm’
La section ‘A¢’ retenue est A; = max (Ag, Amin) = max (6,56; 1,63) = 6,56 cm?
Soit : A¢ > 6,56 cm?
Choix des armatures : 6T 12 section qui correspond & A (adoptées) = 6,78 cm?

3.3.2 Ferraillage en appui
Section de calcul : (bxh) = (30 x 50) cm? soumise & une flexion simple.
d=0,9xh = 0,9x500 =450 mm
U= M,/ [bxd?Fy,]= 0,070
B=1-/1—2u=0,073 etZ=d(1-0,58)= 433,61 mm
Ag- MJ[Zx fg] = 60,35 x10° (N.mm) / [433,61 x348] = 399,93 mm?
Soit Ag (calculée) =3,99 cm?
Armatures minimales
Anmin= 0,23xbx d x f/Fe= 1,63 cm®
Lasection ‘A¢’ retenue est A; = max (Ag, Amin) = max (3,99; 1,63) = 3,99 cm?
Soit : As = 3,99 cm?
Choix des armatures : 3T12 section qui correspond & A, (adoptées) = 4,36 cm?
3.3.3 Vérification de I’effort tranchant
1= Vp/(b.d) = 172,45 10 (500x450) = 0,77 MPa
Fissuration non préudiciable, donc :
Tagm = Min (0,2. feoslyp ; 5 MPa) = min (0,2. 25/1,5 ; 5 MPa) = 3,33 MPa
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T < Tagm les cadres et étriers droits

Diamétre des armatures transversales .

if|-'£ . 500 . ~ 300
™10 35 10

On prend ®t =8 mm

f, £ min (L
35

Espacement des armatures : il doit respecter les 3 conditions suivantes :
Su £ min (0,9d; 40 cm ;15®,)) = min (40,5; 40 ; 18) = 18 cm
S £A: X fe/(0,4xb) = 1,51x 235/(0,4x30) = 29,57 cm

Suf 0.9.A.f,
b.(t,- 0,3.f, k)

AVEC:

Flexion ssimple
K=1~ Fissuration peu nuisible
Pas de reprise de bétonnage

A=4xPd8 = 2,01 cm?, Fe = 235 MPa (nuance des aciers des cadres et épingles)
fy =min (fs; 3,3 MPa) =min (2,1; 3,3MPa) = 2,1 MPa

Ainsi: Ss £ (0,9x 2,01x 235)/ [30x (1,45 -0,3x 2,1x 1)]= 17,15 cm

St £ min(Su; Sz Sw) = 17,15 cm.

Onprend S=15cm.

4. Ferraillage du contrefort
4.1 Modéle, section, charge de calcul et moment d’encastrement

Le contrefort est calculé comme une console verticale encastrée a sa base dans la semelle et
soumis latéralement aux efforts transmis par le rideau sur une largeur | correspondant a la
distance entre axes des contreforts.

La section de calcul est en forme de Té dont la table de compression est représentée par le
rideau.

«— 118 — »
I Table:
20 Rideau
i : 190
a < Nervure:

h/3 Contrefort

4l=

TTTTT777 Mg P
Schéma statique et charges appliquées Section de calcul
P =1/, Koy h2() e K, = tan? (/2-9/2) = 0,271.

A I’état limite ultime
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Menc =1,35x (h/3.Py)
Menc =1,35%[4,40/3x(1/2 x0,271 x16 x4,40%) x2,80] = 232,70 kN.m

4.2 Calcul du ferraillage longitudinal du contrefort

Moment de latable My,

h
My, = cbc.b.ho.(d - 0/2)

Avec:

d=190-4 =186 cm b=1,18 m ho=20 cm
My, = 14,16 x10° x 1,18 X 0,20 X (1,86 — 0,2/2) = 5881,49 kN.m

Mup> Mg AXxeneutre dans latable, calcul d’une section rectangulaire (bxh)
W= Mene / [bxd?xFpi] = 0,004

On est en pivot A et donc pas d’armatures comprimées A’=0

B =1-,/1 — 24 =0,004 et Z= d(1-0,53)=185,63 cm

Ag = Mmad[ZX f] = 232,70 x10% (N.m)/[ 1,8563 x348 x10°] = 3,60 cm?

Soit : 2T16 = 4,02 cm?

Armatures de répartition

Ar > 4,02/4= 1,00 cm® on choisi 4T8 = 2,01 cm?

4.3 Calcul du ferraillage transversal du contrefort
4.3.1 Détermination de I’effort tranchant (ELU)
T.=1,35P, =1,35x 117,52 = 158,66 kN

La contrainte tangentielle est alors :

T, = Tu/( boxd) = 158,66 10% (200x1860)=0,43 M Pa
Tiim = min (0,2 f28/1,5 ; SMPa) = 3,33 MPa

Onabien: T, < Tjim
Espacement des armatures transversales : On prend un espacement constant de S;= 15 cm

Section des armatures transversales

A _ (tu =03 fizg)-b.ys _ (043-03.2,1)x20x 1,15
5 0,9 f, B 0,9x 235

=—0,021 cm?/cm

Soit: A =20

Pourcentage minimal des armatures transversales
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A; 04.b.y; 0,4x20x 1,15 .
=F 5 5= — 0,039 cm?
B m T B 535 e

Soit : A= 0,039 x 15 = 0,58 cm”

Aufina: A; = max (0 ; 0,58) = 0,58 cm?

Diamétre maximal des armatures transversales:

® <min (P ; h/35; by/10) = min (12 ; 5,42 ; 20) on considérera un cadre de ® =8 mm

Ainsi : A;=2 ®8 = 1,05 cm?> 0,58 cm?

moswl] f wes
4T10/ St 20 4710/ St 20
47 1(:)/-; -2-0- " -é;'l-' ;_;)/ St 20
oz ][] soes
cwszs]] | srosas

Cadre et érier
D8/ St 15
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—\
ﬁ\ 5T12/ Si20 o 5T12/ st20
7\}\ 2T16
A\ ®8/ St20
®8/ St20 .
\
P8/ St15 >\ 7
\ 2T16
. R X ®8/ St15
1 \ 1
[ ]
Coupe1-1

Ferraillage du contrefort
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