Al Apdal el 4, 4 ) 4y ) seenl)
République Algérienne Démocratique et Populaire

el Gindl g Mall aulaill 3 ) 3 5

Ministere de I’Enseignement Supérieur et de la Recherche Scientifique

- J. il ‘k\\v
Université Mohamed Khider — Biskra L/ 1/ P % 3 Sy pand dasa dzals
. ) G -
Faculté des Sciences et de la Technologie A~ PN= 8 Lia ol 638l g o glall 441S
Département : Génie Civil et Hydraulique Y | s Aiaal) Al aud
Ref i S W ORI NN |

Mémoire présenté en vue de 1’obtention du diplome de

Magister en Génie civil
Option : Interaction sol-structure

ANALYSE NUMERIQUE DES DEFORMATIONS DES
CULEES DE PONT EN SOL RENFORCE

Présenté par :

FARIK Ali

Soutenu publiquement le 13/11/2013

Devant le jury composé de :

Mr. BELOUNAR Lamine Professeur Président Université de Biskra
Mr. BENMEBAREK Sadok Professeur Rapporteur Université de Biskra
Mme. BENMEBAREK Naima Professeur Examinateur Université de Biskra
Mr. TATI Abdelouahab Maitre de Examinateur  Université de Biskra

Conférences (A)



Remerciements

Je remercie en premier lieu mon Dieu qui m’a donné le courage et la
volonté afin de poursuivre des études en Post-graduation.

Je remercie en second mes parents, qui ont sacrifié leur vie pour notre bien.

Je tiens a adresser mes sinceres remerciements et mon grand respect & mon
promoteur Monsieur le Professeur Benmebarek Sadok. Sa disponibilité, son
savoir, ses conseils judicieux, ses commentaires et ses corrections ont rendu
possible la réalisation de ce mémoire.

Je tiens particuliérement a remercier Monsieur le Professeur Belounar
Lamine d’avoir accepté la présidence du jury de ce mémoire.

Je remercie également Madame Benmebarek Naima, Professeur a
I'université de Biskra, et Monsieur Tati Abdelouahab, Maitre de Conférences (A) a
I'université de Biskra, qui voulu accepter de participer au jury de mon mémoire.

Mes remerciements vont également & 1'ensemble des enseignants et tout
personnel du département et laboratoire de recherche de Génie Civil de
'université de Biskra.

Je remercie enfin Toute ma famille, mes fréres et sceurs et mes amis pour
leurs encouragements et leur soutien.



RESUME

Les structures en sol renforcé par des armatures métalliques ou armatures synthétiques non
corrodables constituent a 1’heure actuelle une solution économique intéressante. Leur utilisation
comme structure porteuse, notamment pour les culées de ponts, tend a se développer dans de
nombreux pays. Attiré par les performances des ouvrages de soutenement en sol renforcé par
géosynthétiques, le présent travail s’intéresse a la sensibilité¢ des déformations des murs de
soutenement et culées porteuses en sol renforcé aux modeles de comportement du sol. L'étude est
effectuée a l'aide du code de calcul Plaxis2D 8.2 qui est basé sur la méthode des éléments finis.
L'analyse s'applique a un cas réel en l'occurrence le pont de Founders/Meadows (Etats-Unis). Les
résultats obtenus sont comparés aux mesures expérimentales de cet ouvrage réel et aux résultats
d’une autre étude numérique par différences finies (FLAC 2D) précédente menée sur le méme
projet. L’impact de modele de comportement du sol, ainsi que I’influence de plusieurs
parametres sur les déformations des culées porteuses en sol renforcé ont été mis en évidence

dans cette étude numérique.

Mots clés : Géosynthétique, modélisation numérique, sol renforcé, culée, comportement,

plasticité.



ABSTRACT

The reinforced soil structures metallic strips or non-corrodible synthetic straps constitute
currently an interesting solution .Their use as structure, particularly for bridge abutments, tends
to grow in many countries. Attracted by the performances of the geosynthetics reinforced
retaining structures, this work is interested in the sensitivity of the deformation of retaining walls
and reinforced soil abutments to Soil Constitutive Models. The study is performed using the
finite element code Plaxis2D 8.2. The analysis applies to a real case (bridge Founders / Meadows
in United States). The results are compared with experimental measurements of this real
experience and results of another numerical study by using the finite difference method
(FLAC2D) conducted on the same project. The impact of Soil Constitutive Model and the
influence of several parameters on the deformation of reinforced soil abutments have been

highlighted in this numerical study.

Key words: Geosynthetic, numerical modeling, reinforced soil, bridge abutments,

behavior, plasticity.

Ala

UA -

Vs clege Lobia®l S JSEL W8 e eyl sl (e zaled ol are bty sl 4 i) JSLgll aladiin) JSiy
A0ty gl Aladll dpilally bl (e paall (3 sail) ) Jaa Lealasiad O G ¢ guand) SIS ] dpnailly Lo
B S gl S5 5 Al )aad) 058 Lpda o 3K e Sandl B (s el gally Aalud) Ayl 0
Jiladll e aainy 53 ((Plaxis2D 8.2) upmSol ali o aladdinly Al all oda 3w o5 4 yill el gles o 3laiy Aalisdl)
sasiall LY ) Founders / Meadows s (& 5 4ds s e adiey Jladll sa0addl jualiall 48 )y
Gsodll 45k o e Al dpdd ) A o @il g pdall Ay jadll ClulEll e U A e o (RS 5aY)
Goles masar il e duad )l Al all oda b g guall Tl S5 o gyl (i e <y al (FLAC 2D) 3252l
sl B! o 5 e s Y ralial O Laal) ol Pl

A0 gall) &l L) ‘_)).m'aj\ BHCy Aaliall M)ﬂ\ 4‘?.4\5)1\ CJ}A.J\ Sl sl s e jldal) cilalS)



Sommaire

SOMMAIRE

INTRODUCTION GENERALE .......ooeeooeeeeeeeeeeeeeeeeeee e se e e e eneeen. 1
PARTIE A : ETUDE BIBLIOGRAPHIQUE

CHAPITRE 1

SYNTHESE BIBLIOGRAPHIQUE SUR LES MATERIAUX DES OUVRAGES
DE SOUTENEMENT EN SOL RENFORCE

1.1. HISTORIQUE DES OUVRAGES EN SOL RENFORCE ...........ccccoovviimirnrnrerresesrnne. 3
1.2.  TYPES DES OUVRAGES DE SOUTENEMENT ......ccccooiiiiiiiiniiniinienieeceeeeieeiesene 5
1.3.  LES OUVRAGES EN REMBLAI RENFORCE .........c.cocotiiioieeeeeeeeeeeeeeeeeeeee s 8
1.3.1. Les différents types des ParemMentS ..........cccueieeruiieriiieeeiieeeieeeeieeeieeenireeeereeeneeeeaeeeenneees 8
1.3.1.1. Panneaux de pleine hauteUur ............cceiiiiieeiiiieiieeeie et 8
1.3.1.2. Panneaux de hauteur partielle ............ccccereiiiiiiiiiiiiee e 9
1.3.1.3. Parement CellUaire ...........cooeiiiiiiiiiiiiiieee e 10
1.3.1.4. Parements semi-elliptiqUeS €N ACIET ........eeeruiiieiiiieeiiieciieeeieeerieeeree e e eeee e 11
1.3.1.5. Parement treillis SOUAE €N ACIET......ccueiiuiiiiiiiiiiiieieeeee e 11
1.3.1.6. Parement face enveloPPEe ......ccocuiieeiiiiiiiieiiie ettt e 12
1.3.1.7. Parement forme de @abions ..........ccccueeiiieiiieriieiiieeieeieeeee et 13
1.3.1.8. Parement €N PIICUS.......cccueeiruieiriiieeieieeeitieeeieeeeieeesteeesteeesebeeeaaeeensreesnsaeessseeensneeenns 13
1.3.2. Types de renfOrCemMENLE ..........ccuieeiieiiieeiieiie et eiee ettt ere et eere e taeebeesteeesseesseesaseesseeens 14
1.3.2.1. Renforcements MEtalliqUeS ..........c.eerueeriiiiiieiiiiiieiie et 14
1.3.2.2. Renforcements gEoSYNthEtIQUES .........cevueiriiiriiiiiieiie ettt 15
1.4, LA TERRE ARMEE .......coiiiiiiieeeeeeee ettt st 17
1.4.1. Principe de fOnCtioNNEMENt ..........coueeiiriiiniiiiiriieieecee ettt 17
1.4.2. Les éléments de 1a Terre ArmeEe .........cooueeiiiiiiieiiieiieeie ettt 18
142,10 Le 1@MDIAT ..ot 18
1.4.2.2. Les éléments de renforcement............coouieuiiiiiiiiieiie e 20
1.4.2.3. L@ PATCIMENL.....cciiiiiiiiieiiiiie et e eeiee et e e et e e e e bae e e e stteee e e nnaeeeeennsaeeesennsneeeanns 22
1.4.2.4. Les €1éments SECONAAITES ......oouieiuiieiiieiiieiieeie ettt ettt 23
1.4.3. Proc€dé de CONSIIUCTION ........eoiuiiiiiieiieeiiieiie ettt ettt et etee i eas 24
1.4.4. DOmMAINe A’ MPLOT ...eouiiiiiiiiiiiieiiie ettt ettt ae b e eaeebeeseneeseenaneens 25



Sommaire

1.4.4.1  ROULES € QULOTOULES ....eeouvieiiieiiiiiieeieceit ettt ettt
1.4.4.2 Ouvrages hydrauliqUes..........cocieiieiiiiiiiiiie et
1.4.4.3  OUVIAZES fRITOVIAITES ...eouvieiiieiieeiieeiie ettt ettt ettt e st eae e et eesaeeeeaeeaee e
1.4.4.4 Ouvrages industriels et de Protection ...........cccueeiuierieriiierieeiieie et

1.5. QUELQUES REALISATIONS DES OUVRAGES EN SOL RENFORCE EN
ALGERIE ..ot

1.6, CONCLUSION ...ttt ettt ettt ettt ettt st sbe e bt eatesae e
CHAPITRE 2

METHODES DE CALCUL DES SOUTENEMENTS EN SOLS RENFORCES
2.1, INTRODUCTION......coitiitiieitee ettt ettt ettt ettt sae e enee st etesneesseenneas 33
2.2.  PRINCIPE DE FONCTIONNEMENT .......cooiiiiiiiiiiiiiiieieeteseeie et 33
2.2.1.  FonctioNNeMENt INEETIIE .....cc.ueeiuieriiieiieeiieetieeieetteseeeteesiteeteesieeeteesseeenbeesneeenneens 33
2.2.2.  FoNnCtioNNEMENT EXEEITIC ... .ccuvieuieeurietieeiiientieeteenteeeneeenteesateeseesseeeseesneeeseesseeeseans 35
230 MOdES A€ TUPLUIC.....eueiuiieiiiiieitete ettt ettt ettt s sbe e 36
2.3.1.  Ruptures dues a la Stabilit€ eXterne .........coceriiriiriiriieniiieciceeeeeeeee e 36
2.3.2.  Ruptures dues a la Stabilit€ INTEINE.......cceeoviriiriiriiiiiieiiereeeece e 37
2.3.3.  Ruptures dues a la Stabilité du parement............c.coeeevviiiiinirieniiineneneceeeene 37
2.4.  PRINCIPES DES CULEES EN SOL RENFORCE ......c.co.cosvriurirriireieneisnneenne 38
2.5.  DISPOSITIONS CONSTRUCTIVES (PREDIMENSIONNEMENT) .........cccceouen...... 38
2.5 1. FICRE ittt 38
2.5.2. Longueur des lits de renforcement..............ccoeeeeeiiierieeiiieniieieeee e 39
2.5.3. Espacement des lits de renforcement.............coeeeveerieeciienieeieenie e 39
2.54.  SOMMICTS A APPUL .uviiiiiieiieiiieiieeie ettt te e eebeeetaeebeesseeeseessseesseessseenseens 40
2.6.  DIMENSIONNEMENT DES CULEES EN SOL RENFORCE ........ccoccooconsiriinarrinnnan. 41
2.6.1. Selon les Normes Frangaises « NF » .....c.cccooiiiiiiiiiiiiiiiicceee e, 41
2.6.1.1. Comportement des massifs de culée en sol renforcé.............cceeevveviieiiieniennnn. 41
2.6.1.2. Stabilit€ @XLEITE .....eeruieuiiiiieiieie ettt ettt ettt sbe et saee e 42
2.6.1.3. Stabilit€ INLEIME ....ecueeviieiiiiiiiieieeie ettt ettt 47
2.6.2.  Dimensionnement des culées en sol renforcés selon les Normes Américaines
CAASHTO D ettt et ettt et ste e eas 55
2.6.2.1.  Stabilit EXIETIIC ..evueeeieuiieiietieie ettt st 56
2.6.2.2.  Stabilite INTETNC .......eertiiiiriietieie ettt sttt 57



Sommaire

2.6.2.3.  Stabilit€ du SOMMIET ......ociiiiiiiiiiieiiiiereeeee e 61
2.6.2.4.  Stabilité globale .........ccociiiiiiiiiii e 61

2.7. DEFORMATIONS DE MUR EN SOL RENFORCE ........ccccccovviiiriiiiiinininceeene, 61
2.7.1.  Les Facteurs qui influencent les déformations du mur en sol renforcé ................. 61
2.7.1.1.  Facteurs externes de déformation.........c..cccceevuerieniiiiniininiciieecceeee 61
2.7.1.2.  Facteurs internes de déformation..........c.cceceevierieniniiniiniiienieeceseeieee 62
2.7.2.  Estimation de la déformation maximale ...........cccccooouiiiiiiiiiiiiiniiiiiceece 64
2.7.2.1.  Méthode de FHWA (Christopher et al, 1989) .......ccceeeiieriiiiiiiieieeieeee, 64
2.7.2.2.  M¢éthode de Geoservices (Giroud, 1989).......ccccoeeviiiiiiieniiieeieeie e 65
2.7.2.3. Méthode de CTI (WU, 1994) ....ooiiiieeee e 66
2.7.2.4.  Méthode de Jewell-Milligan ...........cccoecuiveeiiiiiniiiieeiieecee e 67
2.7.2.5.  Me¢éthode de Jewell-Milligan modifié .............cccoeeviiiiiiiiiiiieee e 71
2.7.3. Données des normes et réglements concernant les déplacements tolérables des
culées des ponts en SOl TENTOTCE .......cccuviiiiiiiiiiiiecee e e 72
2.8, CONCLUSION ...ttt ettt ettt ettt ettt e s st e bt eneesaeenseeneesneeneeas 74

PARTIE B : ETUDE NUMERIQUE
CHAPITRE 3
PRESENTATION D’OUTIL DE SIMULATION NUMERIQUE

3.1, INTRODUCTION. .. ..ottt ettt e e e e e e e e e iraee e s aseeeeessaaeeennnnes 76
3.2.  APERCU DE LA METHODE DES ELEMENTS FINIS .....ccccooiiiiieieeeeee e 76
32010 HISTOTIQUE . c.eeiieiieiteite ettt ettt sttt st sb et 76
3220 ConCePts dE DASE....cc.eeruiiiieiiiiiiitieiteee et 76
3.2.3.  Calculs parla MEF ..ot 77
3.3. PRESENTATION DU LOGICIEL........ooiiiiiiiiieiiieeeiee et 78
3.3.1.  Les points forts de PlaXiS ........cccoeviieiiieiiiiiiieiiieieecie ettt 79
3.3.2.  Les sous-programmes de PlaXiS.........cccccveriiriiiiieniieiecie e 79
3.3.3.  Ladémarche de modélisation avec PlaXis .........cccceereriiiienieniienieieeiesceiceie e 80
3.4. Modeles de comportement de PlaxiS.........coooveeciieriiiiiieiieiiieeeceeee e 82
34.1  Comportement €lastoplastiqUe.........ccueeruieriieiiieriieeiierie ettt seeeve e 83
342  Modele élastique lNEAITE ........cveeviiiiiieiieeie ettt es 84
343  Modele de Mohr-Coulomb ..........coceoiiiiiiiiiiieiiiieece e 85
3.4.4  Modele de sol avec écrouissage (Hardening Soil Model, modele HSM)............... 89



Sommaire

3.4.5  Modele pour sols mous (Soft Soil Model S.S.M)......cooiiiiiiiiiniiiiiieeeeiees 91
3.4.6  Modele pour les sols mous avec fluage (Soft Soil creep model, SSCM) ............. 93
3.4.7  Modele pour les roches fracturées (Jointed Rock model)..........c.coooveviiiiininncnn. 95
3.4.8  Modele défini par PUtiliSateUr .........cceeeiiiiiiiiiieieeie e 95
3.5. MODELISATION DES COMPOSANTS DES CULEES EN SOL RENFORCE PAR
PLAXIS ettt ettt h et et b ettt h ettt sh ettt sbeeae s 96
3.5.1 ModElisation de SOl ........couiiiiiiiiiie e 96
3.5.2 LeS ZROGIIIIES ..o ettt et ens 96
3.5.3  Les blocs €N DELOMN.......ocueiiiiiiiiiiiiiiee e 97
3.5.4  Mod¢élisation de la Semelle du pont..........ccovveeiiiiiiiieiiieeee e 98
3.5.5  Mod¢élisation de longrine de mise a niveau (Leveling Pad)..........cccceevvieennnnnnn. 98
3.5.6  LeS INLEITACES ..eouviiiiiiiieiiiee ettt 98
3.6 CONCLUSION ..ottt ettt ettt et et e e e st et e e e eneeeseenseeneenes 100
CHAPITRE 4

ETUDE NUMERIQUE D’UNE CULEE DE PONT EN SOL RENFORCE
4.1. INTRODUCTION......ooiiieiiitieii ettt ettt ettt seesaessaeseenaesseenseeneenes 102
4.2. PRESENTATION DE L'OUVRAGE ......cootieerieeeeeeeeeeeeeeeeeeee e 103
4.2.1.  GEomeétrie de I"OUVIAZE. .....ccueiiiiiiiiiiiiietee et 103
4.2.2.  Phasage de CONSIUCTION ......cc.eeiiiiiiieiiieiie ettt ettt e 105
4.2.3.  L’instrumentation d’ OUVIAZE .....cc.coceeriiriiriiiiieeienieeieee ettt 106
43. SIMULATION NUMERIQUE DE L’EXPERIMENTATION .......cccccoovvvviirnnnnne. 109
.31 GEOMECHIIC ....ee ettt et sb ettt et 109
4.3.2.  MatériauxX CONSTILULIES ....couiiiiiiiiiiiiiiicei e 110
4321, L SO ettt 110
4.3.2.2.  Lesblocs €N DELON ...ocueiiuieiiiiiiiieiieieee e 110
4.3.2.3. Lasemelle et le mur en béton armé de la culée de pont..........cceevveeuveennnee. 111
4324, 185 ZEOZIIICS ..cvviiiiieiieeiie e 112
4.3.3.  Conditions aUX LIMILES ....ccueeueeruieriirieriieie ettt 112
4.3.4.  Phasage de CONSIIUCLION ......cc.eeevieriieeiieiieeieeeite et eeiee e eseeeereesieeeebeeseneeseesaee e 112
4.4. PRESENTATION DES RESULTATS DU MODELE DE REFERENCE ................ 113
4.4.1. Déplacement horizontal ............ccooocuieiiiiiiieiiieniieiieee e 114
4.4.2. Contraintes verticales dans le massif renforceé...........c.ccocovvvviiiiiciiiniiiecieee, 117



Sommaire

4.4.3. Répartition des efforts de tractions le long des différents lits des renforcements 120

4.4.4.  Synthese sur la validation de modele de référence ...........cccoevveviiievieniieniennnne. 120
4.5.  ETUDE PARAMETRIQUE .......cooovviiriiimnriinneiisesesssssssssesssssssssssesesssssssssssseees 121
4.5.1.  Etude paramétrique de sensibilité des déformations au modéle de Mohr-Coulomb .
.............................................................................................................................. 121

4.5.1.1.  Effet de la variation de module €lastique de remblai ............ccceeeurerieennennne. 121
4.5.1.2.  Effet de la variation de Coefficient de Poisson ...........cccccvceeveriiniencncicnene 123
4.5.1.3.  Effet de la variation de la cohésion du remblai ............cccceevieviiiiienineenne. 124
4.5.1.4.  Effet de la variation de I’angle de frottement du remblai...........c.cccccereennn. 125
4.5.1.5.  Effet de la variation de 1’angle de dilatance du remblai...........c..cccceeennnnn. 125
4.5.1.6.  Effet de la variation de I’Interface ...........ccooeeiiiiiiniininee 126
4.5.2.  Effet du modele de comportement du SOl .........ccovveeeiiiieiiiiiiiiiiceie e 127
4.5.3. Etude paramétrique de sensibilité des déformations au modéle HSM.................. 133
4.53.1.  Effet de la variation des modules ( EZg” ,Enel, EX0) oo 133
4.5.3.2.  Effet de la variation de coefficient a la rupture ...........cccoeevvvevcieenieeenieenne, 134
4.5.3.3.  Effet de la variation de PuiSSance............cccccveeeiiieeeiiiieeiiiecieeeeiee e 135
4.5.3.4.  Effet de la variation de coefficient de poisson en décharge-recharge .......... 136
4.5.3.5.  Effet de la variation de I’angle de frottement du remblai...........c.ccccereennen. 137
4.5.3.6.  Effet de la variation de I’angle de dilatance du remblai.............ccceeerienne. 138
4.5.3.7.  Effet de la variation de la cohésion du remblai ...........cccceeviiiiiiiiiniinene 138
4.5.3.8.  Effet de la variation du coefficient réducteur de I’interface........................ 139
4.5.4. Influence de compactage du remblai renforcé..............ccoooieviiiiiiniiniiineeee 140
4.5.5.  Effet de la variation de rigidité de parement............c.ceeoueeviieniieiienieniiienieeeee 142
4.5.5.1.  Effet de la variation de rigidité¢ de parement pour Modele de Mohr-Coulomb..
...................................................................................................................... 143

4.5.5.2.  Effet de la variation de rigidit¢ de parement pour modele Hardening Soil
MOl e ettt ettt aae e 143

4.6.  CONCLUSIONS ..ottt ettt ettt ettt ete s e nseesseeseesseensesseeseensanseenses 144
CONCLUSION GENERALE ......ccocuiriiimriimmreimesessessssesssssesssssseesssssessssssssssssssesssssees 146

REFERENCES BIBLIOGRAPHIQUES



Introduction générale

INTRODUCTION GENERALE

Depuis I’invention du mur en Terre Armée par Henri Vidal en 1963, qui a publié en 1963 un
document regroupant 1I’ensemble de ses réflexions sur le sujet, et la construction d’un premier
mur de souténement en terre armée expérimental a Pragnieres (France) en 1965, plus de
50000 ouvrages en terre armée ont €té construits dans le monde (Chau, 2010). La terre armée
constitue 1'un des apports majeurs dans le domaine du génie civil au XXéme, dans des
domaines variés tels que les remblais routiers, les culées de ponts, les quais maritimes et
fluviaux, les barrages, etc.

La connaissance des déformations propres de ces ouvrages subies pendant sa vie, est
essentielle. Il faut tout d’abord s’assurer que le sol est capable de supporter les charges sans
déformations excessives, et aussi que ces déformations restent acceptables.

Dans un premier temps, les mouvements des ouvrages en Terre Armée sont estimés par des
méthodes empiriques, analytiques ou encore numériques. Compte tenu de leur capacité
d’intégrer la complexité de la géométrie, le comportement du sol ou encore les phasages de
construction, les méthodes numériques deviennent de plus en plus indispensables en phase de
dimensionnement.

La modélisation numérique des ouvrages en Terre Armée a débuté des les années 1970 par
des modeles simplifiés et sur des murs renforcés par des renforcements métalliques
inextensibles. Les premicres modélisations ont été consacrées a la reproduction des résultats
expérimentaux. Puis, 1’évolution des méthodes numériques au fil des années a permis
d’effectuer des analyses plus fines par I’étude du comportement de ces structures et de
I’influence de chaque élément et de leurs parametres sur la stabilité et la sécurité.

Une modélisation numérique précise des ouvrages en sol renforcés par armatures métalliques
ou synthétiques permettra une meilleure compréhension de leur comportement. Cette
mod¢lisation précise de 1’ouvrage entier requiert tout d’abord, de choisir une loi de
comportement qui prend en considération les différents phénomenes qui se produisent au sein
des massifs renforcés et Ainsi que de déterminer correctement les parameétres du modele qui
caractérisent le comportement du sol. A cet effet, nous nous sommes proposé dans le cadre de
ce travail d’étudier la sensibilit¢ des déformations des murs de souténement et culées
porteuses en sol renforcé aux modeles de comportement du sol.

La modélisation numérique est effectuée avec la méthode des éléments finis en utilisant le
logiciel PLAXIS 2D. Dans le cadre de ce mémoire, 1’étude se limite au cas statique.

Ce mémoire est compos¢ de quatre chapitres regroupés en deux parties.

Dans la premiere partie, 1’étude bibliographique présente les différents éléments
bibliographiques des ouvrages en remblais renforcés et comporte deux chapitres distincts :
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Le premier contient des éléments bibliographiques sur les ouvrages en remblais renforcés par
des inclusions, I’historique de leur développement, leur mode de construction, principaux
composants (remblai, renforcement et systéeme de parement).

Le deuxie¢me chapitre présente les méthodes de calcul a la rupture des souténements et culées
porteuses en sol renforcé, avec une formulation détaillée sur deux normes récentes (francaises
et américaines). A la fin de ce chapitre, on présentera quelques méthodes proposées pour
I’estimation des déformations latérales des ouvrages en remblais renforcés, ainsi que les
principales recherches menédes sur les déformations et valeurs limites des déplacements
proposées dans plusieurs normes dans le monde pour ces ouvrages.

La deuxiéme partie concerne ’outil numérique et les études numériques effectuées et
rassemble deux chapitres :

Le chapitre 3 présente de manicre succincte le code de calcul utilisé dans ce mémoire, et
notamment les mod¢les de comportement mis en ceuvre dans plaxis.

Le chapitre 4 est consacré a la modélisation numérique. Il porte sur la modélisation de la culée
porteuse du pont de Founders/Meadows a Colorado (Etats-Unis). Ce chantier présente les
conditions nécessaires a I’application des modeles implémentés dans ce mémoire. Il a donc
¢té retenu comme projet support pour notre étude. Aprés une présentation générale du projet,
des instrumentations mises en place afin d’assurer le suivi des mouvements du mur de la culée
seront présentées. Enfin, on s’intéresse a la modélisation numérique de la culée porteuse du
pont de Founders/Meadows a ’aide des différents modeles de comportement. L impact des
différents modeles pour représenter le remblai renforcé (modele de Mohr-Coulomb et modele
HSM (Hardening Soil Model)), sensibilité¢ de la déformation des culées aux parametres du
modele de comportement, I’effet des parametres de 1’interface sol/géogrille, de compactage,
de rigidité des parement sont évalués et discutés. Ce chapitre présente aussi une comparaison
entre nos résultats des simulations numériques avec les résultats des mesures expérimentales
et les résultats de calculs ont été effectués par Fakharian et Attar (2007) avec Flac2D (code de
calcul aux différences finies).
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PARTIE A : ETUDE BIBLIOGRAPHIQUE

CHAPITRE 1

SYNTHESE BIBLIOGRAPHIQUE SUR LES MATERIAUX DES
OUVRAGES DE SOUTENEMENT EN SOL RENFORCE

1.1. HISTORIQUE DES OUVRAGES EN SOL RENFORCE

La technique de Terre Armée, inventée par Henri Vidal, ingénieur des Ponts et Chaussées, et

architecte, qui a publi¢ les premiers résultats de ses recherches en 1963. « Au départ tout

commence a la maniére d’un jeu, en construisant un chateau de sable sur la plage de Saint-
Tropez, racontait Henri Vidal lui-méme. Mais le sable s’égréne. Alors est venue I’idée d’armer la
construction avec des aiguilles de pins ». Et de cette idée est né le principe général du sol
renforcé et le concept particulier de la terre armée. ..

Et aprés son invention, la technique de Terre Armée a connu un large développement depuis
quelques années dans le domaine du génie civil et une progression énorme (Figure 1.1.).

Le développement de la technique sol renforcé a été marqué par les chronologies suivantes :

» L’invention de la terre armée par Henri Vidal (1963) ;

» Le premier mur de souténement en sol renforcé a été construit dans Pragnieres (France),
le parement est métallique, les armatures sont des plats en acier lisse (1965) ;

» Le premier groupe de structures en sol renforcé a été construit sur la route de
Roquebrune-Menton (1968-1969). Dix murs de souténement sur des pentes instables
totalisant un secteur de revétement de 5500 m2 ont été construits ;

» L’invention de parement avec écailles en béton (1971). Actuellement, la plupart des
structures sont réalisées avec ce type de revétement ;

» L'utilisation des géotextiles dans le renforcement de sol a commencé en 1971 en France
apres que leur effet bénéfique ait été noté dans la construction des remblais au-dessus des
sols a faible portance ;

» La premiére culée de pont en route (14m haut) a été construite en Thionvile (1972)
(James, 1987) ;

» Le premier mur de souténement en sol renforcé avec 1’utilisation des bandes métalliques
comme des renforts était construit en 1972 aux Etats-Unis dans le San Gabriel au sud de
Californie (Mitchell et Christopher, 1990) ;

» Stabilisation des pentes ferroviaires par des souténements en sol renforcé faisait par
I’administration frangaise de chemin de fer (1973) ;
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» Mise au point des armatures HA (haute adhérence) galvanisées (1976) ;

> La stabilisation des pentes de route a été accomplie en France (1974) et en Californie aux
Etats-Unis (1977) ;

» En 1978, il y avait dans le monde environ 2000 ouvrages en terre armée ont été
construits, dont a peu pres la moitié en France (Chau, 2010) ;

» introduction de témoins de durabilité, qui sont des échantillons d’armatures sont placés
dans le remblai au moment de la construction et peuvent étre extraits durant la vie de
I’ouvrage pour en suivre 1’évolution des phénomenes de corrosion (1979) ;

» En 2004, suite au recensement effectué sur les routes nationales, on a relevé 528 ouvrages
en terre armée en France métropolitaine.

Mombre 1otal
d'ouvrages
15.000 <
:— _____________ 13.500
auvrages
' |
e e e T S S S B B S S :
| I
I I
: |
5.000 4 | ]
+-r————— | |
i | I
1.000 4 | I
: . |
1968 1975 1980 1983 1986 1989

Evolution du nembre cumulé d'ouvrages construits en Terre Armée,

Figure 1.1. Courbe de l’évolution du nombre cumulé d’ouvrages construits en terre armée de 1968 a
1989(Malorie, 2005).
On estime aujourd’hui a plus de 50 000 le nombre d’ouvrages en terre armée dans le monde (soit
40 000 000 m?), dont plus de 10 000 culées de ponts (d’apres la statistique en 2009 de la Société
Terre Armée), et la demande est toujours croissante, notamment dans les zones sismiques, ou
I’utilisation de la terre armée s’est révélée tres efficace.
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1.2.

Les ouvrages de souténement sont congus pour créer une dénivelée entre les terres situées a
I'amont de l'ouvrage, c'est-a-dire soutenues par celui-ci, et les terres situées a l'aval, devant
I'ouvrage. Cette dénivelée peut étre réalisée en procédant a la mise en place de remblais derriere

TYPES DES OUVRAGES DE SOUTENEMENT

l'ouvrage (auquel cas on parle généralement d'ouvrage en remblai ou en élévation) ou par
extraction de terres devant celui-ci (auquel cas on parle généralement d'ouvrage en déblai ou en
excavation).

La conception de ce type d’ouvrage peut étre tres variée, allant des murs poids en béton ou en
magonnerie aux parois ancrées, en passant par les murs en sol renforcé.

Plusieurs méthodes de souténement du sol et des ouvrages ont été utilisées, les principaux types
d’ouvrages sont illustrés sur le tableau 1.1.

Tableau .1.1. Différentes techniques de souténement.

Variantes Domaine Difficultés de réalisation et nature
Possibles d'emploi du sol de fondation exigée
- En béton,
- En pierres
séches ou
Mur Poids .
magonnées,
- En gabions,
- Poutres _ )
préfabriquées en | _ Gendralement - Ouvrage r’usjuque facilement
l_)c;l)t(())lrll;er;n eér’l dzz}};?ij ;Zi};e - Bonne intre?;rlélist?:rlle(,lans le site,
bois terrestre hors
(végétalisables), nappe. S .
- En éléments - Sol moyen a bon.
préfabriqués
(caissons,
cellules fleuries,
)
- Etc.
Mur en Béton Armé
- Béche dans la - Ouvrage en
semelle, remblai comme
- Contreforts en déblai et - Ouvrage le plus couramment
extérieurs ou généralement employé et réalisé par un grand
intérieurs, hors d'eau, nombre d'entreprises de B.T.P.,
- Console, - Culée de
- Tirants, pont. - Un sol moyen a bon est exigé.
- Fondation sur
pieux.
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Mur en Sol Renforcé

- Armatures
métalliques ou
en polymeéres,

- Renforcement
par nappes de
géotextiles.

- Ouvrage
essentiellement
en remblai,

- Culée, culée
mixte,

- Massif souple
s'adaptant aux
différents
terrains de
fondation

- Ouvrage facilement
réalisable par une entreprise en
suivant soigneusement les
procédures.

- Un sol moyen voire médiocre peut
convenir.

Différentes techniques de souténement (suite)

Massif Cloué

- Clous injectés,
- Clous battus,

- Parement
souple ou
rigide.

- Ouvrage
exclusivement
en déblai et
hors d'eau,

- Technique
employée pour
le
Renforcement
d'ouvrages
existants,

- Technique
souvent
employée pour
des
souténements
provisoires.

- Sa réalisation demande un certain
savoir-faire,
- Un sol de moyenne qualité peut
convenir.

Voile & Poutres Ancrés

- Voile situé
dans un méme
plan ou dans des
plans décalés
(gradins).

- Ouvrage de
souténement en
déblai,

- Ouvrage de
stabilisation,
- Poutres
ancrées
pouvant étre
utilisées pour
assurer la
stabilité d'un
ouvrage réalisé
en remblai.

- La réalisation demande
l'intervention d'une entreprise
spécialisée,

- Presque tous les terrains peuvent
convenir avec plus ou moins de
problémes délicats a résoudre.

-6-
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Rideau de Palplanches
Meétalliques

- Simplement
encastré,

- Butonné ou
ancré.

En présence
d'eau :
- Ouvrage de
souténement
(mur de quai,
soutien de rives
et protection de
berges),

- Ouvrage
d'étanchement
(batardeau),

Site terrestre :

- Blindage de
fouille sur la
nappe, mur de
souténement,
culée de pont.

- Sa réalisation exige l'intervention
d'une entreprise spécialisée,

- Le battage demande un sol meuble
et sans obstacles.

Différentes techniques de souténement (suite)

Paroi en Béton

- Simplement
encastrée,
- Butonnée ou

Batiment :

- Parkings
souterrains en
sous-sol
d'immeubles,

Génie Civil :

- Réalisation par une entreprise
spécialisée,

; - Soutenement .
ancree, e - Ce sont des ouvrages qui peuvent
- Paroi moulée de trémies etde | L, .
> ) étre réalisés dans pratiquement tous
- Paroi tranchées, L ..
. . les terrains a condition de prendre
réfabriquée piedroit de , . ) .
p quee. ) les précautions nécessaires.
tranchées
couvertes,
blindage de
fouille, etc.
Autres Techniques )
Paroi
végétalisée a
forte pente )
- Mur poids, - Elargissement
- Mur en sol de voies en Site
renforcé, naturel.

- Voile ancré
(gradins).

Le choix d'un ouvrage de souténement dépend notamment de son implantation (en remblai, en
déblai), du site (aquatique ou terrestre), du sol de fondation (caractéristiques mécaniques,
hydrologie) et des contraintes d'intégration dans I'environnement (nuisance, traitement

architectural).

-
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1.3. LES OUVRAGES EN REMBLAI RENFORCE

Les ouvrages (ou massifs) en remblai armé ou renforcé sont constitués d'un massif de remblai, la
construction de ce massif s’effectue par étapes, du bas vers le haut, en mettant en ceuvre des
couches successives d’un remblai rapporté, sélectionné et compacté, ou viennent s’intercaler des
lits de renforcement a peu pres horizontaux, espacés des distances prévues au projet. Quand le
massif en remblai renforcé est destiné a soutenir un remblai, I’un et I’autre sont habituellement
montés simultanément.

En vue générale d’un massif en sol renforcé, ont voit trois éléments constitutifs.

e Le sol granulaire formant la masse ;

e Les armatures placées horizontalement et qui résistent a la traction ;

e Le parement qui a le role de limiter le bloc armé dans I’espace et d’éviter les ruptures
locales et I’érosion superficielle.

Les distinctions entre les différentes techniques se font en fonction de :
e La nature des nappes ou inclusions de renforcement (géotextiles ou produits apparentés
types géogrilles, grillages métalliques, nappes métalliques ;
e Lanature du parement.

1.3.1. Les différents types des parements

Les parements mis en ceuvre pour des ouvrages en sol renforcé sont trés nombreux. On peut citer
par exemple :

1.3.1.1. Panneaux de pleine hauteur

Ces panneaux (Figure.1.2) sont préfabriqués d’une seule piece, d’une hauteur totale égale a celle
du mur en remblai renforcé a construire. Généralement, la largeur de ces panneaux est de 1’ordre
de 1 a 3 m et leur épaisseur est de 100 a 200 mm.

Figure 1.2. Panneaux de pleine hauteur

-8-
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1.3.1.2. Panneaux de hauteur partielle

Les panneaux les plus utilisés sont les écailles cruciformes en béton ces panneaux, leur hauteur
est en général de 1 m a 2 m et leur épaisseur de 100 a 200 mm. Les formes distinctives de ces
panneaux sont liées a leurs modes d’assemblage et aux méthodes spécifiques de construction.
Des formes rectangulaires simples sont également disponibles. Les panneaux sont équipés sur
leur face arriére des dispositifs d’accrochage intégrés. Leurs tranches sont en général munies de
becquets ou de rainures et languettes.

L

3
—
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l..

T

AR W

(b)

Figure 1.3. Panneaux de hauteur partielle

Il existe aussi autres types des panneaux comme :
Panneaux inclinés : sont des éléments inclinés en béton préfabriqué (Figure. 1.4), munis du coté

intérieur de contreforts qui s’appuient sur le remblai compacté.

9.
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Face avant

Figure. 1.4. Panneau incliné préétablie

Jardini¢res : sont des éléments préfabriqués en béton généralement constitués d’une dalle
inclinée (Figure. 1.5), soutenue par des contreforts extérieurs ou par des joues latérales qui
s’appuient (partiellement ou completement) sur le remblai compacté.

|

Figure. 1.5. Jardiniéres

1.3.1.3. Parement cellulaire

Les ¢éléments de parement sous la forme de blocs préfabriqués ou mouillés a sec en béton non
armé (Figure. 1.6) sont d’ordinaire désignés sous le nom de blocs modulaires ou cellulaires

Les éléments cellulaires du parement protegent les géosynthétiques des rayons U.V., retiennent
le remblai adjacent a la face et servent de coffrage a la construction. Les cellules peuvent étre
pleines ou creuses. La masse de ces éléments est d’ordinaire comprise entre 20 kg et 50 kg. Leur
hauteur est en général comprise entre 150 mm et 250 mm, et la longueur de la face vue varie
entre 200 mm et 500 mm.

Cette technique est la plus utilisée notamment pour la construction de fausses culées et le
raidissement des talus autoroutiers.

-10-
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Figure 1.6. Parement cellulaire.

1.3.14. Parements semi-elliptiques en acier

Eléments de parement cylindriques en toles d’acier cintrés en forme de une demie ellipse ou de
U (Figure. 1.7). Ces éléments, qui sont placés horizontalement, ont d’ordinaire une épaisseur de
2 2 4 mm, une hauteur de 250 mm a 400 mm et mesurent quelques meétres de longueur. Ils sont
munis de trous sur leurs bords horizontaux pour la jonction avec les renforcements.

Figure 1.7. Parement semi-elliptiques en acier.
1.3.1.5. Parement treillis soudé en acier

Les éléments de parement peuvent étre constitués de panneaux de treillis soudé soit plats, soit
pliés en usine a I’angle d’inclinaison voulu (Figure. 1.8) Ces éléments servent de coffrage
pendant la construction. Lorsqu’ils sont utilisés pour des parements inclinés, ces éléments
peuvent étre associés a la végétation pour éviter 1’érosion a long terme de la surface. Lorsqu’ils
sont utilisés pour des parements verticaux ou a fruit, ces éléments peuvent étre garnis du coté
intérieur de caillou ou de pierre cassée, ou étre doublés d’une nappe en géosynthétique, en
particulier pour les applications provisoires. Dans certains cas, ces éléments peuvent étre, pour
finir, recouverts par du béton projeté ou du béton coulé en place. Les éléments peuvent étre
raccordés ou non aux renforcements. Certains types de parement sont exclusifs et appartiennent a
des systémes particuliers.

-11-
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Figure 1.8. Parement treillis soudé en acier.

1.3.1.6. Parement face enveloppée

Le remblai est renforcé par des nappes de géotextiles ou de géogrilles, formant également la
face du mur. La protection des géotextiles contre les rayons U.V. de la face du mur est assurée
par des couvertures spéciales, des parements construits devant la face enveloppée ou par des
terres végétalisables.

Figure 1.9. Parement a face enveloppée.

-12-
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1.3.1.7. Parement forme de gabions

Le parement dans ce cas est formé par l'empilement de gabions les uns sur les autres en
combinaison avec des bandes ou des nappes de géosynthétiques, permettant d'obtenir un massif
renforcé (Figure. 1.10). ). Ces cages, remplies de cailloux ou de pierres cassées, mesurent
d’ordinaire de 0,5 m a 1,0 m de hauteur, 2 m a 3 m de longueur et 0,5 a 1,0 m de profondeur. Les

cages de gabion peuvent étre fournies avec une queue qui sert de raccordement par frottement
avec le renforcement principal.

gabions en géotextile

ou en grillage /

Figure 1.10. Murs avec un parement formé de gabions.

1.3.1.8. Parement en Pneus

Les ¢léments de parement peuvent également consister en des pneumatiques (Figure. 1.11).

Figure 1.11. Murs avec un parement en Pneus.

13-
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1.3.2. Types de renforcement

Il existe une tres grande variété d’éléments de renforcement utilisés dans la pratique et que I’on
classe généralement suivant leur forme géométrique (unidimensionnelle (linéaire),
bidimensionnelle et tridimensionnelle); leur extensibilité (renforcement extensible et peu
extensible) ou par leur matiere constitutive (renforcements métalliques et géosynthétiques).

» classement suivant leur forme géométrique
- Renforcements unidimensionnelles (linéaires) : on peut citer a titre d’exemple armatures
métalliques procédé Freyssisol (armatures en matiere synthétique) et bandes de treillis

métalliques

- Renforcements bidimensionnelles : comme treillis métalliques horizontaux, mur Tervoile
(treillis verticaux), nappes en géosynthétiques (géotextiles, géogrilles, géocomposites),
procédés utilisant des pneus (Pneusol, Arma-Pneusol, Pneu-Tex).

- Renforcements tridimensionnelles : Parmi ces éléments de renforts, on trouve le
géocellulaire, qui est une structure en géotextile tridimensionnelle et Texsol (fil continu).

» Classement suivant leur extensibilité
- Renforcements extensibles : renforcement dont le module équivalent est inférieur ou égal a
20 MPa. Les inclusions participant un tél renforcement sont qualifiées d’extensibles.

- Renforcements peu extensibles : renforcement dont le module équivalent est supérieur a 20
MPa. Les inclusions participant un tél renforcement sont qualifiées de peu extensibles.

> Classement suivant leur matiére constitutive

— Renforcements métalliques : les armatures se présentent généralement sous forme de
laniéres en aluminium, acier inoxydable ou galvanisé, ou sous forme de treillis soudés.

- Renforcements géosynthétiques : Les géosynthétiques peuvent étre produits a partir de
différents polymeres, polyester (PET) polyvinyle alcool (PVA), polypropyléne (PP). Il
existe en plusieurs formes comme des bandes ou des nappes.

1.3.2.1. Renforcements métalliques

Les renforcements métalliques peuvent étre sous plusieurs formes des bandes, des barres ou sous
forme des treillis soudés (figure 1.12).

-14-
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(b) treillis métalliques

(c) barres
Figure 1.12. Différents types des renforcements géosynthétiques

1.3.2.2. Renforcements géosynthétiques

Renforcement de sol par géosynthétiques est un des dérivés de la « terre armée ». Les

géosynthétiques apparaissent de manicre générale sous la forme de longues bandes ou nappes et
sont des matériaux fabriqués a partir de granulés de polymeres (polyéthyléne, polypropyléne,
polyester, fibres de verre, fibres végétales...).Parmi les géosynthétiques voués au renforcement
des sols, on distingue les géotextiles : tissés, non-tissés, tricotés composés de fibres, des
géogrilles réalisés a partir de plaques de polymere. Le mode d'assemblage des fils entre eux

permettra d'obtenir différents types de nappes géotextiles.

Les géosynthétiques, qui ont un rdle essentiel dans la stabilité¢ des ouvrages, sont choisis en

fonction de plusieurs criteres : leur résistance a la traction a long terme (tenant compte des effets
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du fluage, du vieillissement et de 'endommagement), le coefficient d'interaction par frottement a

l'interface avec le matériau de remblai et la nature du polymere dont ils sont constitués, qui doit
étre compatible en termes de vieillissement avec le matériau de remblai.

La figure. 1.13 présente différents exemples des renforcements géosynthétiques.

Géotextile non tissé

géotextile tissé géotextile tricoté

(a) géotextile

— W

Uniaxiale biaxiale

(b) Géogrilles

(c) Nappes et bandes en géosynthétiques
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(d) Structures alvéolaire

Figure 1.13. Différents exemples des renforcements géosynthétiques

1.4. LA TERRE ARMEE
1.4.1. Principe de fonctionnement

Le procédé de la Terre Armée utilise du matériau de remblai granulaire, des armatures (ou
renforcements souples), et un parement compos¢ d’écailles. Le montage commence par la
réalisation d’une semelle de réglage en béton pour le parement. Ensuite, la mise en ceuvre se fait
par couches successives du bas vers le haut, comprenant a chaque fois les mémes étapes. La
premicre est la pose d’un niveau d’éléments de parement. Ensuite, une couche de sol est
remblayée puis compactée. Les armatures sont généralement reliées au parement. Une autre
couche de sol est mise en ceuvre jusqu’a ce que le niveau de sol ait rattrapé celui du parement. Le
processus peut alors recommencer.

L’alternance de couches de remblai pulvérulent et de bandes d’armatures bien réparties
horizontalement conduit au développement d’efforts d’interaction et donne naissance a un
matériau composite a part entiere apte a résister a son propre poids et aux actions qui lui sont
appliquées au long de la durée de service de I’ouvrage.
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Figure 1.14. Un souténement en terre armée typique (SETRA, 1979)
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1.4.2. Les éléments de 1a Terre Armée

La figure 1.15 est une coupe transversale détaillée d’un ouvrage en Terre Armée montre leurs
différents ¢éléments constitutifs. Chacun des éléments de ce type d’ouvrage a une influence
directe sur sa stabilité et ses performances.

Filtre
Connexion sol/armatare —— — geotextile
Armature de
renforcement
Corniche Remblai
'['fchn_iqug Remblaz
| gencral
Ecaille de ".._1 22 f 't = 11 i

parement \\ 7/

Plots

d appuis e

Longrine

de réglage \ Sol de

f fondartion

Figure 1.15. Les éléments de la Terre Armée

1.4.2.1. Le remblai

Le matériau de remblai participe directement a la résistance des ouvrages en Terre Armée ses
caractéristiques revétent donc une importance toute particulicre.

Les matériaux de remblai peuvent étre soit des sols naturels, soit des matériaux d'origine
industrielle, soit dans certains cas particuliers des matériaux allégés (argiles ou schistes
expansés). Pour une utilisation a caracteére expérimental, on a eu aussi recours a des matériaux
traités (craie traitée a la chaux ou au ciment, par exemple).

La qualité des matériaux de remblai utilisables pour la réalisation de murs en Terre Armée doit
répondre a des critéres bien déterminés on distinguera parmi ceux-ci :

a) Critéres géotechniques

Les matériaux de remblai doivent satisfaire a un critere géotechniques (de frottement et
granulométrique) pour assurer un bon frottement sol armature et la plus faible poussée possible.
L’ensemble des recommandations (LCPC, SETRA, NCMA, FHWA, etc...) indiquent des critéres
purement granulométriques nécessaires pour assurer un frottement sol-armature adéquat, un
comportement mécanique satisfaisant a court et long terme et des capacités de drainage
suffisantes.
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Le critere défini est le suivant : tous les matériaux comportant moins de 15 % d’¢éléments
inférieurs a 80um sont acceptés sous réserve qu’ils ne comportent pas d’¢léments supérieurs a
250 mm (en particulier, la détermination de la courbe granulométrique des éléments fins par
sédimentation et la mesure de 1’angle de frottement du sol ne sont pas nécessaires). Il y aura lieu
de vérifier le coefficient d’uniformité du remblai Cu = D60/D10 (D60 et D10 représentant
respectivement les diametres des grains pour lesquels les poids des particules de diametre
inférieur représentent 60% et 10% du poids total). Dans le cas ou Cu serait inférieur a 2, il
faudrait dimensionner I’ouvrage en conséquence.

Les caractéristiques mécaniques essentielles sont résumées dans le graphique suivant :
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(1) : Angle de frottement interne du sol mesuré sur le matériau saturé et consolidé dans des conditions
cisaillement rapide.

b) Critéres de mise en ceuvre

e

Ces criteéres permettent de garantir un bon compactage et une mise en ceuvre aisée du matériau.
Un bon compactage et une bonne mise en ceuvre du matériau de remblai sont indispensables
pour assurer la stabilité de 1’ouvrage.

La taille maximale des grains est également fonction de I’espacement des lits de renforcement et,
le cas échéant, de la taille des éléments de parement.

La taille maximale des grains dépendra aussi du choix du renforcement pour que les
endommagements de celui-ci du fait de la mise en ceuvre demeurent dans les limites spécifiées
au projet.

Le remblai est mis en place au fur et a mesure de la pose des écailles, par couche de 35 a 40 cm
d’épaisseur, correspondant a la mi-distance entre deux lits d’armatures.

Il faut éviter le passage direct des engins sur les armatures et empécher les engins lourds de
circuler a moins de 1,50 m des écailles (ce qui pourrait nuire a leur verticalité).

Le taux de compactage en tout point du massif en Terre Armée doit étre supérieur ou égal a 95%
de I’Optimum Proctor Normal. Les matériaux ne doivent jamais étre mis en place a une teneur en
eau supérieure a celle de I’Optimum Proctor.
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¢) Critéres chimiques ou électrochimiques

La durée de service d'un ouvrage en Terre Armée renforcé avec des armatures métalliques est
conditionnée par la durabilit¢ de ces armatures, qui dépend des criteres chimiques et
¢lectrochimiques du sol. La durabilité des armatures enterrées dans le sol est estimée a partir de
la vitesse de corrosion, qui est fonction de divers facteurs On distingue parmi ceux-ci : nature du
sol, nature des ions de I'eau interstitielle, résistivité, pH, teneur en sels solubles.

Pour les ouvrages courants hors d’eau, les remblais doivent répondre aux critéres chimiques et
¢lectrochimiques liés a la durabilité des armatures sont :

— Résistivité du sol saturé supérieure a 1000 Q.cm ;

— PH de I’eau extraite compris entre 5 et 10 (5 <ph <10) ;

— Teneur en sels solubles ;

— Teneur en ions chlorures inférieure a 200 mg/kg ([CL™]< 200 ppm) ;

— Teneur en ions sulfates inférieure a 1000 mg/kg ([50; ] < 1000 ppm) ;

— Limite de la combinaison des chlorures et des sulfates a 5 x [CI-] + [SO4--] <1000
ppm (norme NF P 94270-2009)

— Teneur en sulfures totaux exprimée en concentration de soufre inférieure a 300mg/kg
(S<300 ppm) ;

— Pas de maticres organiques.

Pour les armatures synthétiques utilisées en Terre Armée, seul le critere de pH doit étre vérifié. 1l
convient de ne pas employer de renforcements géosynthétiques dans des conditions de pH
extrémes (pH <4 ou pH > 11,5), quelle que soit la classe de durée d’utilisation de 1’ouvrage.
(Norme Pr NF P 94-270 Annexe F.4.5).

1.4.2.2. Les éléments de renforcement

Le choix des armatures est conditionné par la durabilité de I’ouvrage et I’assurance d’une bonne
interaction sol armature.
Les matériaux de renfort les plus utilisés généralement dans des murs en sol renforcé peuvent
étre divis€s en catégories suivantes :

» Armatures métalliques
Les armatures doivent posséder les caractéristiques suivantes :

— Avoir une bonne résistance a la traction, une rupture de type non fragile et présenter peu

de fluage,

Avoir une faible déformabilité aux charges de service (quelques pourcentages),

Avoir un bon coefficient de frottement avec le matériau de remblai,

Etre suffisamment souples pour ne pas limiter la déformabilité du matériau « terre armée
» et pour permettre une mise en ceuvre aisée,

— Avoir une bonne durabilité,

—  Etre économiques.
Les renforcements métalliques peuvent étre sous forme de bandes, de barres ou de treillis soudés,
ou sous forme de grillage en fil métallique tressé.
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.

(a) Bandes métalliques haute adhérence. (b) Treillis soudés

=

¢) Barres
Figure 1.16. Exemple de renforcements métalliques

» Les renforcements géosynthétiques

Les principaux types renforcements géosynthétiques pour la terre armée sont les suivants :

Les armatures synthétiques appelées PARAWEB 2S sont constituées de 10 faisceaux
séparés de fibres de polyester protégées ultérieurement par une peau de polyéthyléne.
Elles sont de largeur de 85 a 90 millimetres et d'épaisseur variant de 4 a 6 milliméetres En
fonction du nombre de fibres, les armatures standards sont de nuances 30,50, 75 ou 100
KN (résistance a la rupture garantie) (Figure 1.17a). Elles sont livrées en rouleaux
(Figure 1.17b)

Un autre systéme de renforcements géosynthétiques appelé le Freyssisol® (initialement
Websol), utilisant un renforcement sous forme de bandes synthétiques de 90 mm de
largeur et de 2 a 3 mm d’épaisseur (Figure 1.17¢). Ces bandes étaient fabriquées a base
de fibres de polyester a haute ténacité protégées par une gaine en polyéthyléne basse
densité.

Une nouvelle innovation est commercialisée en 2004 : le systtme GeoMega® (Figure
1.17d). 11 utilise le méme type de renforcements synthétiques (avec une largeur de 50
mm) et apporte une amélioration importante en supprimant tout intermédiaire métallique
(donc corrodable) entre les écailles de parement en béton et les bandes de renforcement.
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Polyéthyléne noir Fibres de polyester

2.2 a 6 mm

(©

Figure 1.17. Exemples des renforcements géosynthétiques pour la terre armée

1.4.2.3. Le parement

I1 est utilisé pour maintenir le sol en place a la face du mur et d’éviter les ruptures locales et le
protege contre 1’érosion, mais il ne soit pas important pour la stabilité de 1’ouvrage.

Dans les premiers temps, 1’équipement de base du parement était un cylindre métallique a
section semi-elliptique, trés déformable et stable vis-a-vis des poussées exercées par le sol de
remblai. Ces éléments généralement semi-elliptiques avec une hauteur de 33,3 cm et une
longueur de 10 m. Il comporte un retour en épingle qui forme un couvre-joint horizontal continu.

Mais aujourd’hui ce type de parement n’est réservé qu’a la construction d’ouvrages ou les
problémes d’accessibilité et de manutention font préférer des éléments de parements légers.

Le parement métallique a été remplacé a partir de 1970-1972 par un parement en béton
préfabriqué, armé ou non, se présentant sous forme d'écailles cruciformes ou plus récemment
rectangulaires, puis hexagonales. L'écaille cruciforme a pour dimension 1,5 x 1,5 m et sa gamme
d’épaisseur varie de 14 a 26 cm (Figure 1-19).
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Semi-elliptique Ecailles cruciformes Blocs Treillis métalliques

Figure 1-18. Différents types des parements

ement ¢
horizontaux

Figure 1-19. Constitution de [’écaille cruciforme

1.4.2.4. Les éléments secondaires

» Plots d’appuis

Ils sont fabriqués a base d’¢élastomeres chargés et nervurés. Ils sont insérés entre deux écailles
successives d’une méme colonne afin de procurer un espacement suffisant et d’éviter ainsi
d’avoir des points de contact béton contre béton, pouvant créer des épaufrures. Ils assurent aussi
la compressibilité du syst¢éme de parement, indispensable au bon fonctionnement de la Terre
Armée.

» Filtre en géotextile

Il est utilisé pour couvrir les joints entre les panneaux. Il est placé a 'arriere des panneaux coté
sol renforcé. Ceci, empéche le sol de s’éroder par les joints et permet I’écoulement de 1'eau qui
est en exces.
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» Semelle de réglage

C’est une semelle en béton non armé utilisée pour garantir un niveau de planéité approprié pour
placer la premiere rangée d’écailles.

» Connexion panneau/armature

Pour les armatures métalliques, il s’agit généralement d’un systéme de chape métallique encastré
dans le béton des écailles lors de leur préfabrication (amorces). Les armatures munies d’un trou a
leur extrémité sont solidarisées aux écailles par un boulon.

Pour les armatures synthétiques, le systtme GeoMega implique I’encastrement d’une gaine en
polyéthyléne a haute densité dont la forme a été étudiée pour assurer un ancrage optimal tout en
assurant que les bandes souples émergent de I’écaille a plat et dans un méme plan.

1.4.3. Procédé de construction

La mise en ceuvre de la terre armée, assimilable a un remblai classique, est rapide et facile
d’exécution. Elle se fait par couches successives :
La construction d’un ouvrage de soutenement en Terre Armée comporte les phases suivantes :

e Préparation de I’assise de I’ouvrage suivie par coulage en place d’une longrine de réglage
en béton sur laquelle est ensuite posée la premicre rangée de panneaux en béton. Avant la
mise en place du sol et des armatures, la premiere rangée de panneaux est maintenue par
des cales et des serre-joints ;

e Remblaiement et compactage de la premiére couche de remblai ;

e Mise en place du premier lit d’armatures attachées aux écailles par 1’intermédiaire du
systéme de connexion ;

e Mise en place et compactage de la deuxieéme couche de sol de méme épaisseur que la
premicre.

Ces étapes sont répétées jusqu'a atteindre la hauteur voulue du mur en prenant soin de mettre en
place le filtre en géotextile a l'arriére des panneaux et les plots d’appuis sur chaque panneau.
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Figure 1.20. Procédé de construction

1.4.4. Domaine d’emploi

La technique de la terre armée a révolutionné I’art de construire, et il est utilisée de nos jours en
solution pour beaucoup d’applications et les plus importantes sont les suivantes :

1.4.4.1 Routes et autoroutes
La technique de la terre armée est largement utilisée pour la réalisation de routes et d’autoroutes.
La plus grande utilisation des procédés Terre Armée concerne la construction de souténements
supportant des chaussées en terrain dénivelé des routes, autoroutes et les sites urbains.
Parmi les principales utilisations de la terre armée on cite :

— Les murs sous chaussées, simples ou étagés ;

— Les culées porteuses ;

— Les culées mixtes ;

— Les murs de rampes ;

— Les talus raidis ;

— Les merlons anti-bruit.

1.4.4.2  Ouvrages hydrauliques

Les applications en site fluvial ou maritime sont nombreuses et trés variées tels que les quais
maritimes et fluviaux, barrages, etc...

Les applications en site fluvial ou maritime sont nombreuses et trés variées. Plusieurs facteurs
sont a I’origine de ce choix parmi lesquelles on cite la résistance aux sollicitations trés séveres
telles que les crues, les fortes marées, la houle, les tempétes, les efforts de la glace et les chocs
divers (bateaux, épaves, etc.), la rapidité d'exécution, en particulier pour les travaux effectués en
zone de marnage grace a l'exécution simultanée de remblai menent a une utilisation variée en site
fluvial ou maritime. Aussi l’utilisation d’armatures géosynthétiques non corrodables et la
possibilité de la construction de murs de quai en Terre Armée effectuée entiérement sous 1'eau,
ont permis d’élargir cette technique dans les environnements salins et maritimes (marinas, ports
de péche).
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1.4.4.3  Ouvrages ferroviaires

Les murs de souténement en terre armée sont utilisés dans de nombreux pays pour le chemin de
fer ou le métro. Ces applications font appel a la méme technologie qu’en infrastructure routicre,
a I’exception de quelques dispositions constructives spécifiques.

1.4.44  Ouvrages industriels et de protection

La technique Terre Armée est trés utilisée pour répondre a des besoins d'aménagement dans les
sites industriels classiques et spécifiques tels que les silos de stockage de charbon ou de minerai,
les murs de déchargement, les postes de criblage et de concassage. La terre armée est également
idéale pour la réalisation d’ouvrages de protection civil, militaires ou industriels. Ceux-ci
résistent particulierement bien aux explosions, aux déversements accidentels ou aux incendies.

(a) routes et autoroutes (b) ouvrages industriels et de protection

(c) ouvrages ferroviaires (d) ouvrages hydrauliques

Figure 1.21. Domaine d’emploi de La technique de la terre armée
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Les structures en terre armée ont beaucoup d'avantages comparées aux murs conventionnels de

béton armé et de pesanteur. Parmi ces avantages on cite :

YV VYV VYVY

>

Construction simple et rapide qui n'exige pas le grand équipement ;

N'exige pas les mains d’ceuvres avec des qualifications spéciales pour la construction ;
Exige peu de préparation de site ;

La nature flexible de la structure permet la résistance au s€isme ;

Murs souples pouvant supporter sans dommage des tassements différentiels importants ;
L’esthétique des ouvrages dont le parement se préte a des traitements architectoniques
variés ;

Les économies considérables.

La figure 1.22 présente quelques comparaisons entre les ouvrages classiques et les ouvrages en
terre armée et montre I’intérét économique considérable de la terre armée.
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Figure 1.22. Quelques solutions de construction en Terre Armée
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1.5. QUELQUES REALISATIONS DES OUVRAGES EN SOL
RENFORCE EN ALGERIE

e Traitement d'un glissement au niveau « Les Grands Vents » a Dely Brahim (Alger) :

La stabilisation de talus se fait par un mur en remblai renforcé par géotextile, 'une des butées est
placée au pied du talus, ’autre a la mi-hauteur de la pente.

Pose des premiéres nappes de renforcement Finition du premier mur
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e (Culées en sol renforcé RN 03 (Biskra)

Vue de I’ouvrage d’Art L’ouvrage en construction

Ouvrage achevé

e Rampes d’acceés a un échangeur a Constantine

Vue de I’Ouvrage d’Art Ouvrage achevé

e Rampes d’acces a un OA a Mellala Bejaia

)

Vue de I’Ouvrage d’Art Vue de I’ouvrage en construction
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e Murs en retours & Aboudaou Bejaia

L >~

Ouvrage achevé

31-



Chapitre 1 Synthése bibliographique sur les matériaux des ouvrages de souténement en sol renforcé

e Rampes d’acces a un ouvrage d'art a MSILA

1.6. CONCLUSION

Dans ce chapitre, nous venons de présenter brievement quelques procédés de souténement en sol
renforcé, I’historique de leur développement, leur mode de construction, leurs principaux
avantages par rapport au souténement classique et large variété d’applications dans plusieurs
domaines.

Comme on I’a montré, Les procédés de renforcement des sols se sont considérablement
développés a travers le monde dans le domaine de la construction géotechnique grace a leur
performance, a leur économie et a leur esthétique, ce qui exige 1’élaboration des méthodes
fiables et pratiques de conception des structures en sols renforcés.
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CHAPITRE 2

METHODES DE CALCUL DES SOUTENEMENTS EN
SOLS RENFORCES

2.1. INTRODUCTION

Le fonctionnement de la terre renforcée repose essentiellement sur 1’existence d’un frottement
entre le matériau de remblai et les armatures, et grace a ce phénomene, les armatures se
mettent en traction, conférant au matériau composite une cohésion proportionnelle a la densité
et a la résistance des armatures. Les recherches expérimentales et théoriques ont prouvé que le
mécanisme est complexe, et qu'il correspond au comportement d'un matériau imaginaire a une
cohésion anisotrope.

Ces ouvrages sont justifiés aux états limites ultimes a 1’aide du calcul a la rupture, qui se fait
sans tenir compte des déformations. La justification aux états limites de service consiste a
vérifier que les déplacements et déformations ne sont pas atteints des valeurs limites.

Dans ce deuxi¢me paragraphe de la bibliographie, on décrit les principes de justification du
dimensionnement des murs et des culées en sol renforcé par nappes géosynthétiques ou
métalliques détaillés dans les normes francaises et américaines. Ensuite, on présente une
syntheése bibliographique sur les déformations des murs en sol renforcé, notamment sur les
déformations des culées porteuses en sol renforcé par géosynthétiques.

2.2. PRINCIPE DE FONCTIONNEMENT

2.2.1. Fonctionnement interne

Le fonctionnement repose sur I’existence du frottement entre les armatures et le sol : le
remblai transmet par frottement aux armatures les efforts qui se développent dans la masse.
Celles-ci se mettent alors en traction, améliorant les caractéristiques du sol suivant la direction
ou elles sont placées (figures 2.1 et 2.2).
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Jtraction le long d'un
lit de renforcement
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Figure 2.1. lllustration de Ia structure du
sol renforcé par armatures (Reiffsteck, 2007)

Figure 2.2. I]]u;t;ation de la structure du sol renforcé par armatures (Vidal, 1966)

Le massif est donc constitué de deux zones (Figure 2.3) :

- Une premicre zone active dans laquelle les efforts de cisaillement exercés par le sol sur les
armatures sont dirigés vers le parement.

- Une deuxiéme zone résistante dans laquelle les efforts de cisaillement exercés par le sol sur
les armatures sont dirigés vers I’intérieur du massif.

Ce mode de fonctionnement est a la base des méthodes de dimensionnement interne des
ouvrages en remblai renforcé. On doit vérifier, d’une part, que les efforts de traction
maximaux sont compatibles avec les résistances a la traction des lits d’armatures et, d’autre
part, que la surface frottante des armatures dans la zone résistante est suffisante pour
permettre d’équilibrer les tractions maximales correspondantes.
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Figure 2.3. Fonctionnement interne d’un mur
en remblai renforcé (LCPC 2003)

2.2.2. Fonctionnement externe

Le fonctionnement externe des murs en remblai renforcé ne différe pas de celui des ouvrages
classiques tels que les murs poids. Le massif renforcé peut étre considéré comme un corps
pesant indéformable, subissant les actions volumiques (poids, déjaugeage et inertie en cas
d’accélération sismique) ainsi que les actions externes appliquées (surcharges diverses,
poussée des terres a ’arrieére du massif).

Ces efforts provoquent une force résultante R au niveau de la base présentant une excentricité
e par rapport a I’axe du remblai figure 2.4.

La justification consiste a vérifier la portance du sol de fondation et la résistance au
glissement du mur a son interface avec le sol de fondation ainsi qu’au renversement du bloc.
11 faut étudier également la stabilité d’ensemble.

Ny

Figure 2.4. Fonctionnement interne d 'un mur en remblai renforcé (LCPC 2003)
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Chapitre 2

2.3. Modes de rupture

2.3.1. Ruptures dues a la Stabilité externe
L’effondrement di a la stabilité externe peut se produire de 4 manieres différentes dans les
murs de souténement en sol renforcé suivant les indications de la figure 2.5.

IIs sont :

e (lissement suivant la base ;
e Renversement ;

e Poinconnement ;

e (Grand glissement.

Mouvement
horizontal Rotation
E P
I ] 7 F o ——— - B
H | |
| | L —— f
]
 —
s i ! {
: [ —
i | ]
- T’ _
Glissement Renversement
suivant la base

Rotation

_,_——‘—'_'_'__
————— —'I \L Tassement

Poingconnement Grand glissement

Figure 2.5. Possibilité de ruptures dues a la Stabilité externe de murs de souténement en sol renforcé
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Chapitre 2

2.3.2. Ruptures dues a la Stabilité interne

Les différents modes de ruptures dues a la stabilité¢ interne murs de souténement en sol

renforcé sont :

e Rupture en traction des armatures si la résistance des armatures est Insuffisante (figure

2.6 .a);
e Arrachement des armatures si la résistance a arrachement des armatures est
Insuffisante (figure 2.6 .b) ;

e QGlissement aux interfaces si le frottement entre le renfort et le sol n'est pas suffisant

(figure 2.6 .c).

AT T T T

(g4

Figure 2.6. Possibilités de rupture due a la Stabilité interne de murs de souténement en sol renforcé

2.3.3. Ruptures dues a la Stabilité du parement

I1 est possible d'observer des effondrements du parement si les éléments de revétement ne sont
pas congus correctement ou les joints entre les renforts et les éléments de revétement ne sont

pas suffisants, Les différents modes de ruine sont montrés dans la figure 2.7.

-~

l'.'__-_ﬂ-__—
LT

Ln_____.f T

Grande hauteur

Enflement
non renforcée

Rupture du liaisonnement

Figure 2.7. Possibilités de rupture due a la Stabilité du parement de murs de souténement en sol
renforcé
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2.4. PRINCIPES DES CULEES EN SOL RENFORCE

Les structures de culées sont différentes en conditions de charge que les structures de
soutenements habituelles. La existe une charge fortement concentrée de sommier au dessus de
la structure de souténement dans la zone active du mur. De plus, dans le cas d’une zone
concernée par séismicité élevée, et a cause de I’existence de sommier le chargement relatif de
séisme sera relativement plus haut que les murs de soutenement standard. La différence d'une
structure de culée est I’existence de « sommier ». L’élément de sommier est employé pour
repartir la charge de pont a un secteur relativement plus grand sur le mur. On I'emploie pour
s'assurer que cette charge concentrée ne dépasse pas la portance du sol ci-dessous notamment
la terre de remblai renforcé.

La charge est distribuée par le sommier, mais la valeur de surcharge reste toujours
relativement plus grande comparée aux structures de mur en sol renforcé habituel. Pour
pouvoir porter cette grande quantité de charge, les structures de culée sont congues avec une
densité des couches des renforts plus élevé dans la région supérieure du mur.

La conception d'une culée en sol renforcé comprend les étapes suivantes :

e Spécifications des données d'entrée de conception.
Prédimensionnement.

Analyse externe de stabilité.

Analyse interne de stabilité.

Calculs de déformation

Les informations nécessaires pour commencer la conception :

Parametres du mur : hauteur totale ; géométrie du sommier (distance entre le face avant du
mur et la ligne d'appui) ; différentes actions ; type de revétements (blocs modulaires, béton
préfabriqué, renfort enveloppé, etc...) ; type de renforcement des éléments (bandes ou barres
en métal, nappes, géogrille, géotextile, etc.).

Parametres du sol : angle de frottement interne, poids spécifique du sol maintenu, parametres
de résistance au cisaillement.

2.5. DISPOSITIONS CONSTRUCTIVES (PREDIMENSIONNEMENT)
2.5.1. Fiche

Une profondeur d’encastrement, D, est habituellement exigée pour que les structures en sol
renforcé évitent la défaillance de portance du sol de base. L’encastrement est également exigé
en raison du risque de défaillance locale a proximité du revétement, de la profondeur du gel et
du risque d’affouillement ou de I'érosion a proximité du revétement. La profondeur D
d’encastrement de 1’ouvrage dans le sol qui doit étre supérieure a la fiche minimale Dy,
donnée.

La fiche minimale Dy, a 1'avant du mur recommandé par le groupe de travail 27 d'AASHTO-
AGC-ARTBA est donnée dans le tableau 2.1. Des valeurs plus grandes de la profondeur
d’encastrement peuvent étre exigées, selon la profondeur de la pénétration de gel, du
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rétrécissement et du gonflement des sols de base, de 1'activité sismique, et du lessivage. Le
minimum en tous cas, supérieur a 1.5 pi (0.46 m) et 0,40 m (Elias et al 2001).

Tableau 2.1. La fiche minimale D,, en fonction de la pente du terrain a I’aval

oy Fiche minimale Dy, jusqu'au dessus de
Pente du terrain a 1’aval ]
semelle de réglage
Horizontal (murs) H/20
Horizontal (culées) H/10
3H: 1V H/10
2H: 1V H/7
3H:2V H/5
2.5.2. Longueur des lits de renforcement

La détermination de la longueur L de renfort est un processus itératif, prenant en compte dans
stabilité externe et interne. Pour que la premiére section choisie soit analysée, la largeur du
mur en sol renforcé et donc la longueur des renforts sont assumées en employant les criteres
ci-dessous :

Les dimensions d’un ouvrage a parement vertical sont généralement voisines de 0,7.Hy, (Hp,
est I’ hauteur mécanique). La longueur des différents lits est fixée par le respect des
conditions de stabilité externe et interne et par les considérations suivantes :

= Chaque changement de longueur entre lits de renforcements consécutifs est limité a
0,15.Hp,.

= La longueur minimale sera de 0,4.H,, en pied et ne sera pas inférieure a 0,5.Hy, en
moyenne pour un mur a parement vertical

Pour les culées de pont en particulier on a généralement a la fois L>7metL>0,6 H+ 2 m
(pour H <20m).

Les ouvrages plus élancés et ceux dont les armatures sont raccourcies font I’objet de
justifications particulieres par exemple (AFNOR, 1992).

D'autre part, les recherches courantes indiquent que des murs sur les bases fermes qui
répondent a toutes les exigences de la stabilité externe peuvent étre sans risque construits on
utilise des longueurs aussi courtes que 0.5H (Onur Ekli, 2006).

2.5.3. Espacement des lits de renforcement

Le tableau suivant précise l'espacement relatif maximal S,/H des lits en fonction de la
longueur du lit inférieur Li, et de la hauteur mécanique Hy,.
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Tableau 2-2. Espacement relatif maximal S,/H,, en fonction du rapport L;,¢/H,,

Lint/Hm S/H,,
Lin/Hm < 0,55 <1/8
0,55 < Lin#/Hp, < 0,65 <1/6
0,65 < LinfHy, < 0,75 <1/4.5
0,75 < Ling/Hp -

Apres l'analyse de stabilité interne, des espacements alternatifs peuvent facilement étre
¢valués en analysant les conditions des efforts dans les renforts aux différents niveaux de mur
et en modifiant I'espacement en conséquence ou en changeant la force du renfort pour assortir

les conditions d'espacement.

2.54. Sommiers d’appui

Les sommiers d'appui sur massifs armés doivent satisfaire aux dispositions suivantes (figure

2.8):

La largeur est telle que la pression due aux actions permanentes pondérées qu'il
transmet au massif en terre armée sous les actions permanentes, pression calculée
selon la méthode de Meyerhof, est inférieure a 200 kPa a 1'état limite ultime

La distance de I'axe des appuis au nu extérieur du parement est au moins de 1 m.

De maniere a répartir la charge, le sommier repose sur une couche de sol traité, d'une
épaisseur minimum de 0,50 m, et englobant le premier lit d’armatures.

Le nu avant du sommier d'appui est distant d'au moins 10 cm de la face arriere des
¢cailles (15 cm pour les culées de hauteur supérieure a 10 m), afin de dissocier
mécaniquement le sommier du parement en tenant compte des faux aplombs possibles
a D’exécution. Dans le méme but les sommiers formant corniche au-dessus du
parement sont distants de celui ci d'au moins 5 cm.

=+ 3. Axe de l'appui
4. Axe de la semelle

) ;1,nnm_|i _ _=0.3m
| | 1. Lits de renforcement
™ | : 2. Grave propre (D2 selon NF P 11-300)
=0 _1m |
}

T 5 .Matériau compressible
—
-
= £ 2
L H
?\. /
T—=<_
|| g

Figure 2.8. Dispositions a respecter pour les sommiers d'appui des culées (NF P 94-220-0)
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2.6. DIMENSIONNEMENT DES CULEES EN SOL RENFORCE

2.6.1. Selon les Normes Francaises « NF »
2.6.1.1. Comportement des massifs de culée en sol renforcé

Le comportement d’un massif de culée peut étre analysé en superposant ses deux fonctions :
sa fonction porteuse et sa fonction de souténement.

» Fonction porteuse. Diffusion

e [’étude de la fonction porteuse revient a évaluer la diffusion d’une charge
verticale dans le massif. La formule de Boussinesq (Figure. 2.9a) est tout a fait
satisfaisante pour définir cette diffusion, que ce soit vers ’arriere du sommier (en
utilisant I’artifice d’une surcharge fictive symétrique) ou latéralement.

e A cause de la diffusion le centre de gravite de la surcharge, c’est a dire la résultante des
contraintes verticales correspondantes, se déplace vers Il’arricre. Ce déplacement
s’accompagne d’un moment de renversement croissant avec la profondeur, dont il faut
tenir compte dans 1’équilibre global du massif (figure. 2.9b).

a4 Fv
— - -
[ q q
- - === = [ _ ‘ 4 :
: 1 ‘ [l r ‘Mdiff= Fy.d |
! Y N | Y n d } |
| - - 7 G(X1y)
- i | | |
S _ mmmlmllllllﬂmm ﬂMﬂ]ﬁI@m@,
‘ e | 7 Ao |
S | ] h - - - ]
\j
(a) (b)

Figure. 2.9. Principe de la diffusion des charges verticales selon Boussinesq

(Cependant la charge ne se diffuse effectivement qu’autant que, combinée a ce moment, elle
aboutit réellement a un étalement des contraintes. Ceci définit une profondeur limite y, de la
diffusion de Boussinesq).

e Efforts horizontaux : Les efforts horizontaux qui sont appliqués au sommier d’appui
créent eux aussi un moment de renversement croissant qui affecte 1’équilibre global du
massif, méme s’ils se transmettent d’abord et directement aux toutes premiéres armatures.

» Fonction souténement

La Fonction de souténement se traite comme dans le cas des murs, si ce n’est qu’aux effets du
poids propre du massif et de la poussée des terres, et en particulier du moment de renversement
qu’elle engendre, on combine pour la commodité de la superposition les moments dus d’un coté a
la diffusion, de I’autre aux réactions horizontales (Figure. 2.10).
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Figure.2.10. Efforts affectés a la fonction

2.6.1.2. Stabilité externe

Les principales actions a prendre en compte pour la vérification de la stabilité externe d’une
culée en sol renforcé (Figure. 2.11) dans le cas général sont :
e Les forces exercées sur le sommier de pont qui sont les charges provenant du tablier
ainsi que du poids propre du sommier et du remblai adjacent ces forces sont ramenées
a un effort horizontal, Fy, et une pression verticale uniforme équivalente, q, répartie
sur une largeur 1égerement plus petite que la largeur de sommier.
e Poids du massif, surcharge sur le massif, poussées dues au poids du remblai et
surcharge.

-42-



Chapitre 2 Méthodes de calcul des souténements en sols renforcés

surcharge de trafic qg
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L-2e -t 2% sol de fondation
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Figure. 2.11. Principales actions appliquées a la culée en sol renforcé

La poussée se calcule de maniere conventionnelle sur I’écran fictif parallele au parement situé
juste derriére les armatures les plus longues suivant les régles habituelles de la mécanique des
sols (figure .11).

La poussée est appliquée sur ’arriére du bloc armé avec une inclinaison 6 qui dépend de
nombreux facteurs. En régle générale, la poussée du remblai pulvérulent situé derriére d’un
ouvrage a parement vertical, en remblai homogéne sur fondation homogene, sans talus en
téte est supposée inclinée a I’angle :

§ = min {0.8 (1 - 0.7Hit) @3 2;"2} 2.1

@, ¢tant ’angle de frottement interne de ce remblai renforcé ;
L estla longueur moyenne des lits de renforcement.

Toutefois, si la formule conduit a une valeur négative de 9, celle-ci est ramenée a zéro.

La poussée est calculée avec le coefficient de Coulomb, qui a pour composante
horizontale :

cos’ @, (2.2)

- [1 + \/sin((pz +0) sirlcpz/cosS]2

Ky

Avec @3 = @i

Le cas des culées de pont est différent de celui des murs de souténement. Une culée en terre
armée n'est souvent que la partie terminale d'un remblai d'acces, lequel peut étre limité par des
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murs en terre armée. Dans ce dernier cas et en section courante, la justification de la stabilité
externe de chaque mur est faite comme pour les murs a double parement (Figure. 2.12).

H H H “ N D:U
o
W WO N LR o
e LT Tt e e e :
wéf drg w=YH w=YH
MURS DISJOINTS MURS JOINTIFS MURS ENCASTRES

Figure. 2.12. Murs a double parement

Au droit de la culée proprement dite, on prend une largeur de fondation conventionnelle B =
min (L ; Hy), et une longueur représentant, parallelement au mur de front et au niveau de la

base, la dimension de la zone de diffusion de la charge transmise par le sommier (Figure.
2.13).

Le massif en sol renforcé transmet au sol de fondation des contraintes quasi-linéaires dues aux
différentes charges appliquées dans la culée du pont (Figure. 2.14). Ces contraintes sont
calculée en considérant la surface réduite selon le modele de Meyerhof (B = B — 2e), par
contre le calcul de la capacité portante du sol de fondation doit étre fait en considérant une
forme rectangulaire de largeur B et de longueur S par opposition au calcul sur semelle filante
fait dans le cas d’un mur linéaire. La contrainte de référence appliquée a la base et nommée
o1 est calculée par la formule de Meyerhof :

Ry
015(2) = I —2e (2.3)

R, : résultante verticale par metre longitudinal de parement au centre de la base du massif';
L : longueur du mur correspondant a celle des armatures ;

e : ’excentricité de la résultante et calculée par : e = M /Ry ;

M : moment résultant au centre de la base du mur par métre de parement.
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Figure. 2.13. Efforts appliqués a une culée

011

€ L

Figure. 2.14. Contrainte de référence

» Justification vis-a-vis du poinconnement :

La justification vis a vis du poinconnement consiste a vérifier que la contrainte de référence q,
appliquée au sol de fondation est inférieure a la contrainte ultime :

Qrer < 1M/ o (24)

Jr : contrainte ultime du sol de fondation ;
Ymq : coefficient de sécurité vis-a-vis du poingonnement du sol pris égal a 1,5 ;
gref : contrainte de référence en pied de massif calculée.
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» Justification vis-a-vis du glissement sur la base :

Pour les murs en sol renforcé la justification vis a vis de ce critére consiste a s'assurer que
l'effort horizontal total auquel est soumis le massif en terre armée est inférieur a la résistance
de calcul due au frottement du massif sur le sol de fondation.

Pour les culées en sol renforcé le probléme du glissement sur la base ne se pose généralement
pas.

> Stabilité de sommier

d _| B
d1 c g
Ql v, | Vo :
G
oo e
t f szl|V1 :
[ L
ZVa ze’

B’=B -2e’

Figure. 2.15. Principales actions appliquées au Sommier
» Poingconnement :

Il convient que 1’excentricité e'de la résultante R = £V, des actions permanentes de calcul soit
faible et que la largeur B du sommier d’appui soit telle que la charge par unité de longueur
due a ces actions soit inférieure a la force de réaction du remblai (Figure. 2.15) :

Qrer < 200 KPa

_ Qv XV, (2.5)
Qref = Cr - (B — Ze')

Gr¢r + La contrainte de référence de Meyrhof (en kPa).

= Pour le Renversement et glissement on donne a titre indicatif les coefficients de
sécurité FS; =FS, = 1.5
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2.6.1.3. Stabilité interne

Le dimensionnement interne de I’ouvrage est justifi¢ a I’état limite ultime, localement pour
chaque lit de renforcement, vis-a-vis des criteres de résistance et d’adhérence ; les efforts de
tractions générés dans les armatures doivent étre inférieurs a la résistance au frottement
d’interface sol/armature et a la résistance en traction de ’armature. La traction dans le lit de
renforcement considéré est évaluée au parement et au maximum.

Tmax = 0n " Sy
[

op = K- oy + 0opq Sy
[
K oy Ohgq
I
041 : fonction de soutenement + 04, ¢ fonction de diffusion

(a).Détermination de la ligne des tractions maximales et Hauteur mécanique
» Hauteur mécanique

La hauteur mécanique (notée Hm), est une hauteur fictive qui permet de transposer certaines
regles de dimensionnement des ouvrages verticaux et sans talus en téte aux cas d’ouvrages de
géométrie plus complexe.
La hauteur mécanique a été définie comme :

H,, = H; + max [Hz;q'“—”‘] (2.6)

Y1,d

dm: est la contrainte moyenne de calcul sur une largeur 0,5 H; derriere le parement, a la
profondeur z = H,

Yl;d = Yrr
» Ligne des tractions maximales

La répartition des tractions dans les armatures a été déterminée de maniére expérimentale. Les
expérimentations permettent d’affirmer que les tractions ne sont pas maximales au niveau du
parement mais dans le massif. La ligne des tractions maximales est le lieu des points ou la
traction t dans les armatures ou les nappes passe par un maximum Ty, la ligne des tractions
maximales sépare 1’ouvrage en deux zones (Figure 2-16). La premiére, dite « active », se
caractérise par le fait que le sol tend a glisser vers I’extérieur du massif et est essentiellement
retenu par les efforts de frottement mobilisés sur les surfaces des armatures. Ces efforts sont
dirigés vers I’extérieur du massif. A I’inverse, dans la zone « résistante », ¢’est ’armature qui
tend a glisser vers I’extérieur du massif et qui est retenue par les contraintes de cisaillement
que le sol exerce sur elle. La longueur de I’armature située dans la zone résistante est appelée
longueur d’adhérence (notée L,).
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La position de la ligne des tractions maximales est définie de facon unique pour chaque
géométrie d’ouvrage et pour chaque fonction. La figure ci-dessous définit cette ligne pour les
cas courants et les culées des ponts.

Dans le cas de culée du pont la ligne des tractions maximales pour chacune des deux
fonctions de I’ouvrage est définit (Figure. 2.17) :

— Une ligne ABCD pour la fonction support de charge (fonction de diffusion) ;

— Une ligne EFD pour la fonction souténement.

La ligne ABCD descend verticalement du centre A du sommier jusqu’au point B situé a une
profondeur égale a la largeur du sommier. Cette ligne rejoint le parement en C avec une pente
a 1/2 (h/v). Si le point C se trouve rejeté au dessous du pied D, la ligne est constituée d’un
segment de pente a 1/2 partant de D et d’un segment vertical partant de A.

La ligne EFD est construite comme la ligne des tractions maximales d’un mur de hauteur
mécanique Hy, (Figure. 2.17) tant que le sommier est entierement situé dans la zone active
ainsi délimitée. Si le sommier est plus large, la ligne EFD est constituée d’un segment DF de
pente a 1/2 (h/v) et d’un segment FE a 1/6, sans que E puisse dépasser le point G.

0.5H,
. ro - T T o
- A [ !
7‘7 Fo- - — Ligne des tractions j(:\‘ : :
maximales |
f/ v [ A f
--------- 1T ! /K
// 1, 1S COT //
. | |
L ~ - i
IE / ! 1 3 : ;
B 7/7 . i L s - —NT
i // /. ’ :
£ ‘ ~t o
g // o /"
ol |
' S 1 i\ji\///\\lD |
L e
0.2pH,,

Figure. 2.16. Position de la ligne des

tractions maximales dans le cas d’une culée porteuse.
(b).Calcul de contrainte horizontale oy

On calcul de contrainte horizontale o}, dans le remblai au niveau du lit considéré et au droit de
la ligne des tractions maximales :

op = K- oy + opq 2.7)
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> Détermination du coefficient K

K est déterminé en fonction de la profondeur z du lit de renforcement considéré. Dans le cas
des armatures métalliques, selon la norme francgaise NF P 94-220 :
_ (k@ =K, [L6(1-2)+2] siz<z

K(Z) = Zo Zo
K(z) = Q;K, siz > z,

(2.8)

zo est une profondeur prise égale a 6 m ;
K, est le coefficient de poussée active du remblai du massif, donné par

Kaqr) = tan?(45° — 25 (2.9)

Q) est un coefficient géométrique (> 1.0) lié¢ au type de renforcement (valant 1 pour des
armatures linéaires et 1,5 pour des nappes).

» Calcul de la contrainte verticale o,

Le calcul de la contrainte verticale dans une culée résultant a la fois de 1'effet de fonction
soutenement (041) et de fonction support de charge (01;), se fait alors suivant le principe de
superposition comme indiqué a la figure .2-18.

qm% O T iT g Ci
- q PRI T TR > X SE n
o~ ] [ “ I
T <LFJ_H "Yr' ’q)r' e Fiil - fYr, 4 AJ_H F;@J =
~ 2y o _ e !
1 P ~a P ! .
b G |11t g
B let— e
LB P 1 V. o Pl B Gl %) _iqq(y)
le| M ] N
— | “
I | AN | l l | |
tiovo
- H ’Yrr’q)rr VARG L2 /\ I \W i
T _—'94 X
| Oy —_— || Litde renforoement | | Litde renforoement | |

Figure .2.18. Contraintes appliquées dans un lit de renforcement

e Calcul de la contrainte verticale 044 (fonction souténement)

Le calcul de la contrainte verticale c;(z) a la profondeur z du lit considéré se fait en réduisant
les efforts provenant de tout ce qui est situé au-dessus de ce lit (poids, surcharges, poussée des
terres a I’arriere du massif) et en les répartissant sur la largeur réduite L(z) — 2e, soit (Figure.
2.19). La contrainte o est déterminée par la méthode de Meyerhof, selon la formule :

Ry
011(2) = {5 (2.10)
Ou
Ry est la composante verticale de la résultante de calcul des efforts, par metre de
parement ;

L(z) estlalargeur du massif a la profondeur z ;
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e est ’excentricité de la résultante des charges calcul comme suit :
_ M(z)
e= /R,,(Z) (2.11)

M(z) est le moment au centre de la base du bloc armé (par metre longitudinal de parement) de
toutes les actions s'exergant au-dessus du plan horizontal de calcul situé a la profondeur z. Ce
moment doit tenir compte du décalage horizontal entre le point d'appui d'une éventuelle force
en téte et la résultante de la distribution des contraintes au niveau z apres diffusion ;

e (Calcul Mgis :
Au moment di a la poussée des terres et a la force horizontale en téte on ajoute les moments
provenant du déport des charges diffusées, soit :

2

qia; i
Mgife = XM 5 M; =X :Tl {p + (1 +p?) (E —arctan p )] (2.12)
) y
A== ; == et y<
1 'S 4 p a; €L Yy=Yo
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Figure. 2.19. Fonction souténement

e Calcul de la contrainte verticale o1, (fonction support de charge)
1. La diffusion vers I’arriécre  de chaque charge en bande est calculée grace a la
formule de Boussinesq :

ty=(x+a;)/y

+ arc tg t} (213)

qi t

ti=(x-aj)/y
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A chaque niveau on cumule les valeurs de o, fonction de la distance au parement, qui
correspondent a chacune des bandes (Figure.2.20) :

2.0jy = 013 (2.14)

2.La diffusion latérale est estimée de facon simplifiée a I’intérieur d’un tronc de
pyramide, éventuellement limite par les murs en retour. On en déduit un coefficient
réducteur A; de o;, (Figure. 2.21).

3.Les charges en bande ne sont diffusées que jusqu’a la profondeur y, ou do;/dy =0
pour la contrainte maximale totale. En pratique y, est donné par I’équation :

y6 — (L —2e)y, +0.831° = 0 2.15)

Ou € est la largeur du sommier comptée depuis le parement, et e est I’excentricité qui
vient du calcul en souténement.

q :préssion sous sommier
(modele de Meyerhof )

q 0= qs+Yr' . H2

+tq Charges en bandes diffussées

-d,
.

Lit de renforcement

a
L1
\ L
Figure. 2.20. Principe de décomposition des Figure. 2.21. Principe de
charges réparties (diffusion) I'estimation de la diffusion latérale

» Calcul oy,4 (Diffusion des actions horizontales)

Les charges horizontales transmises au massif par le sommier dans le cas d'une culée se

\

traduisent perpendiculairement a la ligne d'appui par une augmentation inversement
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proportionnelle a la profondeur de la contrainte horizontale oyq sur une hauteur C; selon la
figure. 2-22.

Cette contrainte horizontale due a I’effort horizontal en téte est calculée comme suit :
(Charge appliquée au bord du parement)

Qn h
_)= ZC—l(l—C—j) pour hg < Cy

=0 pour hg > C; (2.16)

C1 : est la largeur conventionnelle chargée ;
Qn : est l'effort horizontal par metre longitudinal de parement

G,

Qu

hsl

y

Figure. 2.22. Diffusion des actions horizontales

(c). Calcul de traction maximale T .«

Le calcul de traction maximale Ty.x par metre linéaire de parement le long du mur dans
chaque lit de renfort est calculée en employant 1'équation ci-dessous :
Tmax = Op * Sy (2.17)

Ou S, est I’espacement vertical entre les lits d’armatures et oy, la contrainte horizontale dans le
remblai renforcé sur un lit d’armature a I’intersection de la ligne de traction maximale.

Le calcul de T permet la détermination la traction de renfort a chaque nombre n des
renforts discrets (bandes métalliques, barres, géogrids, etc.) par métre linéaire de parement ou
capacité de traction exigée du type renfort (treillis soudés métallique, géosynthétiques) pour
étre employé.

(d).Détermination des efforts au parement
L’effort de traction au parement (par metre de parement) se calcule suivant la formule :

Tparidz) = (K* 20 * Oyizd(z) + Ohgd(z))Sv (2.18)
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Tpard ) st la valeur de calcul de I’effort de traction au point ou le lit de renforcement est
attaché au Parement ;

G vi.d (z) €st la contrainte verticale correspondant la fonction 1 (en général, il y a une seule
fonction pour les murs et deux pour les culées) ;

O hqid (z) est définieen 2.6.1.3. b ;

ov;d(z) est la contrainte verticale définie en 2.6.1.3.b;

K estdéfinien2.6.1.3.b;

Sy est ’espacement vertical des lits de renforcement ;

a; est un coefficient qui dépend de la flexibilité du parement et de la position de la ligne des
tractions maximales. Sa valeur varie, suivant la profondeur, entre oy et 1.0 (voir figure. 2.23) ;
aio = 0,75 pour les parements souples ayant un coefficient de rigidité i,=2 ;

aio = 0,85 pour les parements de rigidité intermédiaire (éléments préfabriqués en béton) i=1 ;
aio = 1 pour les parements rigides en une seule piece i=0.

og 1 o A I\E_‘ og 1 o
—— Ml ——
] F
JEE— - 70,:
SAEX
N
\SYN\4
AN D Yy o\
L1 7

Figure. 2.23. Variation du coefficient «
avec la profondeur

(e). Calcul de I’effort d’interaction sol-lit de renforcement

L’effort d’interaction sol-lit de renforcement Rf mobilisable par métre de parement dans le lit
de renforcement se calcule suivant la formule :

R¢ = 2N b Lsp, 0y (2.19)
N : est le nombre d’éléments de renforcement par metre de parement :
b : largeur de I’armature ;
L; : longueur d’interaction de 1I’élément de renforcement pris égal a la longueur de la partie de
I’élément de renforcement au-dela de la ligne de traction maximale (situ¢ dans la zone
résistante) ;
oy valeur moyenne de contrainte totale verticale dans le remblai sur le lit de renforcement :

1
oy = C f Oy (z,x)dX (2.20)
S

W™ est le coefficient d’interaction sol — lit de renforcement au niveau considéré.
Dans les cas des culées ou la contrainte verticale varie sensiblement le long du renforcement :
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* « (00— 0V(Z,X)> « Ov(zx)
(M(Z,x) HO( 5o K1 5o pour Oy(zx) Oo (221)
4 P—Ez,x) =1 pour Oy(zx) > O
| Oo
kavec — =120 KPa
Ya

Les constantes pp*et pu;* sont données dans le tableau G.2.1 Pr NF P 94-270.
Ou yg est le facteur partiel appliqué aux actions permanentes (Tableau Annexe C.1.2(1) Pr NF P 94-
270).

(f). Justification de la résistance des lits de renforcement :

La stabilité interne est justifiée lit par lit. Pour chaque lit de renforcement, la vérification de la
sécurité vis-a-vis d’une rupture des armatures ou de la nappe se fait en vérifiant 1’inégalité :

Rex au point de traction maximale (2.22)
Tmax;dYF3 <
YM;t
Et
T < Ral;k
par;dVF3 = Yo au point d’attache au parement (2.23)

Tmax:a st la valeur de calcul de I’effort de traction maximal du lit de renforcement;

Rk est larésistance caractéristique du lit de renforcement en section courante par métre:
Rc;k = Acd-cr

O; est la contrainte de rupture du matériau constitutif de I’élément de renforcement ;
Acq : section de calcul du lit de renforcement par metre longitudinal du parement en partie
Courante ;

Tpar.a  est la valeur de calcul de I’effort de traction au point ou le lit de renforcement est
attaché au Parement ;

Rax  est larésistance caractéristique du lit de renforcement a 1’accrochage ou du parement
(1a plus petite des deux) par metre linéique :

Rux= Aad.O;

A.g  estlasection de calcul du lit de renforcement par métre longitudinal du parement a
I’accrochage au parement ;

vwm:  estle facteur de sécurité partiel pour la résistance a la traction des éléments de
renforcement ;

M3 est le coefficient de méthode.

.Justification de I’interaction sol-lit de renforcement :
(@
R¢

Tmax;dYFS <
YM;t

(2.24)

Rs est la résistance due a I’interaction sol-lit de renforcement mobilisable par meétre
longitudinal de parement ;

Ymf  est le coefficient partiel de sécurité relatif a I’interaction sol-lit de renforcement pris
¢gal a 1,20 pour les ouvrages courants et a 1,30 pour les ouvrages sensibles (comme les culées
porteuses et les culées mixtes).
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(h).Justification du parement :
TyariaVrs < ~2 (2.25)
M;p
Ry« : résistance du parement a chaque point d’accrochage: Ry« = N.P, ;
Pp : réaction a chacun des points d’accrochage des lits de renforcement ;
Ym p - coefficient partiel de sécurité pour la résistance du parement pris égal a 1,65 pour les

parements en béton et a 1,50 pour les parements métalliques.

2.6.2. Dimensionnement des culées en sol renforcé selon les Normes
Américaines « AASHTO »

Le schéma suivant présente une vue générale des contrdles de stabilité d'une culée en sol
renforcé aux états limites ultimes selon les Normes Américaines (Zevgolis et Bourdeau,
2007).

Etats-limites ultimes

Stabilité externe Stabilité interne Stabilité du Sommier Stabilité globale

Traction des

armatures
Renversement :
Ce

Arrachement des
armatures

Renversement

Traction des
armatures
Capacité @ Capacité
portante Arrachement des portante
armatures

Traction des

1
1
1
1
1
1
1
1
1
1
1
]
1
1
1
1
1
1
m‘ armatures

Arrachement des
armatures
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2.6.2.1. Stabilité externe

Les principales actions prises en compte dans la stabilité externe sont le propre poids du mur
renforcé comprenant le remblai situé derriere le sommier de pont, des poussées latérales qui le
sollicitent, des surcharges des trafics et les efforts horizontal et vertical transférés par le
sommier de pont. Ces actions sont présentées dans la figure.2.24.

surcharge de trafic qg
Huuluuu

a

Ql VS\iO‘F G :
IN Fh Gl l 453 1 >i< ’Yr. ;(R. I
1 |
_ V21| B V5 L
[V ~
L] 5 ! ] sol (remblai)
[P .
| maintenu
\.
I- H remblai renforcé [ yr m ’(Pr m
|
- ] yrr ’(Prr X : Ez__
T ] i
| V, 1R
L I
-—

=il NI i I

L-2e 2e

Figure. 2.24. Principales actions appliquées a la culée en sol renforcé

» Glissement a la base :
Pour que le systeme soit considéré résistant le glissement a long de sa base cela il exige :

FSgilissement = (= efforts horizontaux de résistance) / (X efforts horizontaux faisant glisser
I’ouvrage) > 1.5

> Excentricité

11 faut vérifier que I’excentricité e <L/6
Ou L estla largeur du mur renforcé

> Portance

11 faut vérifier que la contrainte verticale a la base calculée par la distribution de Meyerhof ne
dépasse pas la contrainte admissible du sol de base

q ref < q al
Avec :

qrr: La contrainte de référence de Meyerhof.
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2.6.2.2. Stabilité interne
L’analyse de la stabilité interne examine la possibilité de rupture et le retrait d’armature.
(a).Détermination de la ligne des tractions maximales

La ligne des tractions maximales dépend de la nature des armatures (extensible ou
inextensible) et de la géométrie du sommier.

® Armatures inextensible

0.3Hy

T

M zone
active

I 1

0.3H; ;
<—t—<‘ 0-3Ht !
zone ! N .
‘ zone 1
0 |
Hy H active

NS
]

N T
1

[Ni==

H active
H

Hi

w1

1

=
N|_§E
I

%% N
1
2
R
1

Figure. 2.25. Position de la ligne des tractions maximales dans le cas des renforcements
inextensibles.

® Armatures extensible

La norme américaine considére que plus les renforcements seront extensibles plus la ligne des

tractions maximales se rapprochera de la surface de rupture délimitée par le coin de Coulomb
(Figure.2.26).

J

zone
active

45°+Qrr /2

Figure.2.26. Position de la ligne des tractions maximales dans le cas des renforcements
extensibles.

Noter que les culées de pont historiquement ont presque toujours utilisés des renforcements
inextensibles. Cependant, on a observé des variations semblables dans la ligne de traction
maximum a I’arriére d’un sommier large pour les renforcements extensibles. Par conséquent,
la ligne de traction maximum devrait également étre modifiée pour le renforcement extensible
si le bord arriére du sommier se prolonge au dela du H tan (45 - ¢/2) de la face de mur
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(b).Détermination de I’effort de traction maximal T,
Cette étape se fait Comme suit :

e (Contrainte verticale due au remblai au niveau du lit considéré o

Oys = (Yrr ’ HZ) + (Yrr ' Y) (2-26)
S S S S S S [N S S S S A e S
vVq
NI
N Y .0
T l r r
i v
HF 5
i Y0

l rr rr
\%
M Ovs 4

7
=Y Y vy v vvvvy oy

Figure.2.27. Contrainte verticale due au remblai

e Contrainte verticale due a la diffusion des charges concentrées Ac,,

Pour déterminer cette contrainte la norme américaine utilise une distribution pyramidale 2V
:1H Figure.2.28.a.

YV,
Aoy =3 2 (2.27)
™
Ou
D _{B—Ze’+y si y<2d
W= d+(B-2e)+y/2 si y>2d (2.28)
e contrainte horizontale due a la diffusion des charges concentrées Aoy,
. . — 2 i
Aoy, = { 2:¥F (I —y)/aD) st y<] (2.29)
0 st y>1
Avec
[; = (d+B—2¢")-tan(45 + ¢,/2) (2.30)
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B
ﬂ -
| . I
_ iZ Va . F_a ‘ 8 _j
i al ] i o
o B-2e’ | 2 S 2
B Ac v7 _';
‘2 By Y |
] D)
S ~~ Eal
X s A .
- L -t
(a) Diffusion des charges verticales (b) Diffusion des charges horizontales

Figure.2.28. Diffusion des charges verticales et horizontales
La contrainte horizontale totale de calcul dans le remblai au niveau du lit d’armature oy,
on = K- (oys + Aoy + q5) + Aoy, (2.31)

Avec K est le coefficient de poussée active du remblai du massif, sa valeur est dépend de
I’extensibilité du renforcement Figure.2.29.

0 1 3 5
K,
0 —
q
I Géotextile
I Géogrilles
_ [II Armatures métalliques
: IV Nappe d’armatures et treillis métalliques
‘ 5
[
i
!
z (m)y :

Figure.2.29. Variation de K en profondeur selon I'extensibilité du renforcement (F.H.W.A.)
(c). Détermination de I’effort de traction maximal Tmax

Tmax = 0On " Sy (2.32)

Avec S, est I’espacement vertical des lits de renforcement.
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(d).Justification vis-a-vis de la rupture des renforts

La stabilité interne en ce qui concerne la rupture des renforts exige :

e < T, (2.33)

T, est la traction ultime par unité de largeur du renfort ;
R, : Rapport ; R; = 1.0 pour 100 pour cent d’assurance du renforcement.

(e). Justification vis-a-vis de I’arrachement des renforts

La stabilité en ce qui concerne la résistance a ’arrachement (adhérence) des renforts exige
que les criteres suivants soient satisfaisants :

Tax < F"-a-(o,-Le)-C-Rc (2.34)

Ou

F* : Coefficient d’adhérence entre le sol et I’armature ;

o : Facteur de correction ;

(oy - Le) : Contrainte verticale totale dans le remblai au niveau du lit considéré (sans la
surcharge qs) :

(oy - Le) = (oys - Le) + (Ao, - Li) (2.35)

Le : Longueur d’adhérence au niveau du lit considéré et au droit de la ligne des tractions
maximales (Figure. 2.30).

Le=L—La (2.36)
La : Longueur de la zone active du lit considéré (Figure. 2.30) ;
La = (H; — z)tan(45° — @../2)

Li : Longueur hors de la zone active et ligne de la diffusion du lit considéré (Figure. 2.30);

(2.37)

C : Périmetre conventionnel de cette surface, par metre de parement C = 2 pour les nappes.

Influance line (2V:1H)
lan de rupture
B P

o La =t l¢

NSl ‘\450*'4)”/2
) A|

D4 |
L

Figure. 2.30. Résistance a I'arrachement (adhérence)
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2.6.2.3. Stabilité du Sommier

Le proportionnement du sommier de pont sur le massif armé dépend d'une série de facteurs,
tels que le tablier et les poutres du pont, des conditions de charge, de la géométrie globale de
la structure, et autres. De facon générale, le sommier de pont doit répondre aux criteres
typiques pour une semelle filante, contre différents modes de ruine de glissement et de
renversement. En outre, la pression appliquée sur le sol sera limitée a 200 kPa en tenant
compte de la largeur efficace de base (B"). AASHTO (2002) recommande également que la
distance entre la ligne centrale du sommier et le bord externe du revétement soit au moins 1
m, tandis que la distance entre le bord intérieur du revétement et le bord avant de sommier
devrait étre au moins de 150 millimetres. Dans les cas ou la pénétration de gel est prévue, la
semelle devrait étre posée sur un lit d'agrégat compact épais approximativement de 1m.

2.6.2.4. Stabilité globale

La stabilité globale des murs en sol renforcé (et les culées en sol renforcé) est typiquement
exécutée suivre des méthodes d'analyse de stabilité de pente, comme la méthode de calcul par
tranches de bishop. Une telle analyse est recommandée quand le mur en sol renforcé est situé
sur une pente, ou quand les conditions de base sont faibles.

2.7. DEFORMATIONS DE MUR EN SOL RENFORCE

2.7.1. Les Facteurs qui influencent les déformations du mur en sol renforcé

Les déformations du mur en sol renforcé dépendent d'un certain nombre de facteurs, sont
divisés en deux parties, une partie facteurs externes et une partie facteurs internes.

2.7.1.1. Facteurs externes de déformation

Il ya plusieurs facteurs externes au mur peuvent affecter les déformations totales. Les
principaux parmi ces facteurs sont le tassement de base, les charges appliquées par le sol
soutenu, et les charges appliquées au dessus du mur en sol renforcé par géosynthétiques ou du
sol maintenu (Figure. 2.31 et 2.32). Le tassement pourrait alors étre superposé au calcul de la
déformation du mur elle-méme pour obtenir toute la déformation (Christopher et al, 1990).

Chou et Wu (1993) avaient utilisé la méthode d'élément fini pour analyser les murs de
soutenement en sol renforcé assumé pour Etre construit sur base rigide , argile raide, sable
moyen dense et argile molle . Leur analyse, confirmée par XI (1992), a démontré que le sol de
base peut de maniere significative influencer la performance de mur et affecter la forme de
déformation, (Figure. 2.31). La méme conclusion a été faite par Helwany et al (2003) pour un
Sable dense, Sable moyen dense et Sable lache.
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T - v T ¥ nd o

H = Wall Height (12 ft.}
L = Height from Wall Base
§ = Lateral Displacement

Stdiff Clay
Dense Sand

Sofcs Clay

h/H

3.0
&/H (%)

Figure 2.31. Effet de rigidité de base sur le déplacement latéral de mur (Chou et Wu, 1993).
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Figure 2.32. Effet de valeur de la charge de sommier sur la déformation latérale de mur
(Chew et al, 1990).

2.7.1.2. Facteurs internes de déformation

Il y a nombreux d'autres facteurs, celui pourrait étre considéré interne au mur, qui influencent
le comportement global de mur en sol renforcé : les propriétés mécaniques de sol et le poids
spécifique, densité, longueur, distribution, rigidité et inclinaison, le fluage du renforcement,
les propriétés d'interface de sol-renfort, la technique de construction, 1'énergie de compactage,
et le type de revétement de mur (Figure.2.33). La contribution individuelle de ces facteurs sur
les déformations de mur en sol renforcé par géosynthétiques a été étudiée par de nombreux
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chercheurs, principalement par des études par la méthode des éléments finis et des modeles
centrifugeuses.

Stanley Boyle (1995) a fait une étude bibliographique sur plusieurs travaux de recherche ont
été effectués sur les déformations des murs en sol renforcé par géosynthétiques et il conclut

que :

a)

b)

d)
e)

La méthode d'élément fini est un moyen approprié¢ d'étudier la déformation et le
comportement de mur en sol renforcé par géosynthétiques ;

La déformation des murs en sol renforcés est tres sensible au rapport de la longueur
renfort (L) a la hauteur de mur (H), pour L/H < 0.7. si le L/H diminue, les
déformations latérales augmentent. Ce rapport a ¢té identifié comme indicateur
primaire des déformations totales ;

L'augmentation de 1'espacement vertical entre les couches ou la diminution de la
rigidité de renfort pour un espacement donné augmente les déformations ;
L’augmentation de rigidité d'élément de face diminue la déformation de mur ;
L'énergie de compactage et les contraintes de sol induits par le compactage ;
influencent sur les déformations qui se produisent pendant la construction et les
contraintes dans les renforts a la fin de la construction ;

Les déformations de face de mur ne peuvent pas étre exactement estimées en intégrant
les déformations dans les renforts puisque ces déformations n'incluent pas des facteurs
externes au mur (par exemple, tassement de base ou rotation globale de mur).

dh/H (%)
1.0
1.0
(a)J 0.8
1.8
Behind E
; Wall Reinforced 4 0.4
2.0 L/H Face SoilBlock 7
0.4 v v o
: 0.7 e o o.2
1.0 - 1.25 n a —
varies+ a A S
0.0 8 lllllLJlll_Lllllllllll[llll_o.o
0 10 20 30 40 50 60

6 (mm)

Figure.2.33. L effet du rapport de L/H sur la déformation latérale de mur comme récapitulé
par Rowe et Ho (1997)
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2.7.2. Estimation de la déformation maximale

Les méthodes les plus répandues pour estimer le déplacement latéral maximal des murs en sol
renforcé sont la méthode de FHWA (Christopher, et al, 1989), la méthode de Geoservices
(Giroud, 1989), la méthode de CTI (Wu, 1994), et la méthode de Jewell-Milligan (1989). UN
résumé de chaque méthode est présenté ci-dessous.

2.7.2.1. Méthode de FHWA (Christopher et al, 1989)

La méthode de FHWA corr¢le le rapport de L/H (L = longueur de renfort, H = taille de mur)
avec le déplacement latéral d'un mur en sol renforcé pendant la construction. La figure 1.2
montre le rapport entre L/H et og, le coefficient relatif empiriquement dérivé de déplacement
basé sur des murs de 6 m d'hauteur, la valeur de or est augmentée 25% pour chaque 20kPa de
surcharge. Pour les murs plus hauts, l'effet de surcharge peut étre plus grand. La courbe
présenté dans la figure 2.34 a été rapprochée par un polyndome de quatriéme-ordre comme :

03<-<1.175 (2.38)

5 = 1181 )4 — 4225 ( )3 +57.16 )2 — 3545 (5) +9.471 (2.39)

L L L L
H H H H

Pour les renforts extensibles ou inextensibles, le déplacement latéral maximal de mur, dyax,

peut étre calculé a partir de 1'équation suivante (I’unité de dyax €st méme unité avec H) :

Omax = Or (7%) Renfort extensible (2.40)
Smar = 0r (50)  Renfort inextensible (2.41)
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Smax=9Rr ‘H/250 (INEXTENSIBLE)

Smax=og ‘H/T5| (EXTENSIBLE)

WHERE : &g = | MAXIMUM DISPLACEMENT
IN UNITS OF H

3]

H = HEIGHT OF WALL IN Ft.

I
& = EMPI RICALLY DERIVED
RELATIVE DISPLACEMENT
COEFFICIENT.

o

RELATIVE DISPLACEMENT ‘SR

L/H

Figure 2.34. Courbe empirique pour estimer le déplacement maximal de mur pendant la construction
dans la méthode de FHWA (Christopher et al, 1989)

La méthode de FHWA a été développée empiriquement en déterminant un déplacement
« tendance » par d'analyse numérique et en ajustant la courbe avec les valeurs mesurées
expérimentalement. La méthode fournit une évaluation rapide du déplacement latéral
maximal. Noter que le déplacement latéral maximal, dg, obtenu a partir la Figure 2.34 a été
corrigé pour des murs avec différentes tailles et surcharges.

2.7.2.2. La méthode de Geoservices (Giroud, 1989)

La méthode de Geoservices se fonde sur des analyses d'équilibre-limite pour calculer la
longueur du renfort requise pour satisfaire un facteur de sécurit suggéré en ce qui concerne
trois modes de défaillances externes présumés (par exemple, échec par poinconnement du sol,
glissement et renversement). La méthode fournit une procédure pour calculer le déplacement
latéral de mur.

Le déplacement latéral est calculé en choisissant d'abord une limite de déformation pour le
renfort. Cette limite de déformation est habituellement plus moins de 10 % et dépendra d'un
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certain nombre de facteurs tels que le type de revétement de mur, les tolérances de
déplacement et le type de géosynthétiques a employer comme renfort. Les panneaux de
revétement en béton, par exemple, ne permettraient pas beaucoup de déplacement latéral sans
montrer les signes de la détresse. Par conséquent une basse limite de déformation (1 a 3 %)
devrait étre choisie.

Les géosynthétiques ont une large gamme de propriétés matérielles selon, parmi d'autres
facteurs, la manicre qu'ils sont manufacturés. Le géotextile non-tissé présente de basses
modules caractéristiques et si ’on choisi comme renfort pour un mur, la conception
impliquerait nécessairement une grande déformation de conception doit étre considérée.

Une fois la limite de déformation a été choisie, la méthode suppose une distribution de
déformation dans le renfort, suivant les indications de la figure 2.35. Le déplacement
horizontal, dy,, devient alors :

eal

Sn =% (2.42)

Ou : g4 = la limite de déformation (€yax), €t L = longueur de renfort.

|

. . N |
Strain Dastribution ——

I

Eataw
=T TI_TH\FWM
i

- Rankine Surface

AS+&7

'

Figure 2.35. Distribution supposée de déformation dans la méthode de Geoservices
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2.7.2.3. La méthode de CTI (Wu, 1994)

Différente de toutes les autres méthodes de conception basées sur la force-ultime du
renfort de géosynthétiques, la méthode de CTI est une méthode de conception basée sur la
charge de service.

Les exigences du renfort sont prévues en termes de rigidité a une limite de déformation de
conception aussi bien qu’une rigidité ultime.
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Dans la plupart des cas, le concepteur choisira une limite de déformation de conception de
1% a 3% pour le renfort. Le déplacement latéral maximal d'un mur, &, peut étre estimé
par 1'équation empirique suivante :

Omax = €a (%) (2.43)

Ou g4 = la déformation de limite de conception (en général 1 % 3 % pour le H < de 30 pi)
et H = taille de mur.

Si le déplacement maximal de mur dépasse une tolérance imposée pour le mur, une plus
petite limite de déformation de conception devrait étre choisie de sorte que le déplacement
latéral maximal du mur satisfasse I'exigence en matic¢re de performance. L'équation 2.43
s’applique seulement aux murs avec la rigidité tres petite de revétement, telle que les murs
a face enveloppée. Les murs avec la rigidité significative de revétement auront un plus
petit déplacement latéral maximal. Par exemple, les murs en sol renforcé avec bloc
modulaire le dyax auront environ 15% plus petit que celui calculé par 1'équation 2.43.
(Thang Quyet Pham 2009)

2.7.2.4. La méthode de Jewell-Milligan

Jewell (1988) et Jewell et Milligan (1989) ont proposé une procédure pour calculer le
déplacement de mur basé sur I'analyse des contraintes et des déplacements dans le massif
de sol renforcé. La méthode décrit un lien entre les contraintes de sol (champs de
contrainte) dans la masse de sol renforcé en lequel un angle de frottement mobilisé
constant est supposé avec les déplacements résultants (champs de vitesse). Il y a deux
parametres pour la déformation plastique de déformation-plane du sol : I'angle de
frottement de déformation plane, @, et I’angle de dilatance .

Jewell et Milligan (1989) ont remarqué a partir des analyses d'équilibre limite qu'il y a
trois zones importantes dans un mur en sol renforcé, comme illustré sur la figure 2.36 (a).
La frontiére entre la zone 1 et 2 est sous un angle (45°+y/2) a I'horizontal, et entre la zone
2 et 3 sous un angle @g. Des forces importantes de renfort sont exigées dans la zone 1 au
maintien de la stabilité a travers une série de plans critique inclinés. Dans la zone 2, les
forces exigées de renfort se réduisent progressivement.

Les hypothéses de la méthode de Jewell-Milligan pour « la longueur idéale » du renfort
sont :

e La longueur de renfort a chaque couche se prolonge au dos de la zone 2, soi-disant
« longueur idéale ».

e Le mouvement horizontal du revétement peut étre calculé en supposant que les
déflexions horizontales commengant a la frontiére fixe entre les zones 2 et 3 et
fonctionnant jusqu’a la face du mur.

e La stabilité sur les contraintes caractéristiques et les vitesses caractéristiques est
¢galement critique dans le sol et par conséquent le renfort doit fournir 1'équilibre
pour les deux. La conséquence est celle derriere la zone active de Rankine dans un
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mur en sol renforcé, 1'équilibre est régi par des @43 mobilisés sur les vitesses

caractéristiques.
o
Fone 2
Jone |
40+p/2 Pds
R
Y0\
7 Zone 3
t principat
directions

Fosition on reinforcement

)

Figure 2.36. Zones importantes des forces de renfort dans un mur en sol renforcé par géosynthétiques
et la distribution de force le long du renfort avec la longueur idéale (Jewell et Milligan, 1989).

Dans la Figure 2.36, la force résultante horizontale maximale nécessaire pour 1'équilibre, Py,
est égale a la force active P, :
HZ
Pom = Py = Ko (5= + q,H) (2.44)

Ou y = poids spécifique du sol ; H = hauteur de mur ; g5 = surcharge uniforme ;

K, = Coefficient de la poussée active de la terre qui peut étre exprimé comme :

_ (1-singps) _ tan(45+L-gq;)

K = =
a (1+Sin¢ps) tan(4—5 +%)

(2.45)

La force requise de renfort P; dans la zone 2 sous un angle 0, suivant les indications de la
figure 2.36(b), peut étre estimée a partir de la force maximum P,,,, de renfort comme :

P tan(0-dqs)
Prm Kgatan®

(2.46)
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Les résultats des analyses de déplacement ont été présentés sous forme des abaques
suivant les indications de la figure 2.37. Les diagrammes peuvent étre employés pour
déterminer la distribution du déplacement latéral de mur le long du visage de mur pour
différentes valeurs de frottement interne mobilisé ¢, et d'angles de dilatation .

Pour estimer la déflexion horizontale a la face de mur en sol renforcé par géosynthétiques
avec espacement uniforme entre les renforts et longueur idéale, les diagrammes suivant les
indications de la figure 2.37 peuvent étre employés. La déflection horizontale a la face de
mur dépend de la taille de mur H, de résistance au cisaillement mobilisable de sol ¢4, de
force de renfort Py., et de la rigidité de renfort K.

Les diagrammes sur la figure 2.37 peuvent étre employés pour obtenir un facteur sans
Sn k

dimensions, et alors le déplacement horizontal &, peut étre calculé a partir de ce

base

facteur. La force de renfort se produit a la base du mur, Py, dans le facteur sans
dimensions ci-dessus, peut étre calculé par :

Ppase = KaSv(VH + CIs) (2.47)
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Figure 2.37. Diagrammes pour estimer le déplacement latéral de mur en sol renforcé par
géosynthétiques avec la disposition de longueur idéale (Jewell et Milligan, 1989)
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2.7.2.5. Meéthode de Jewell-Milligan modifiée

Thang Quyet Pham (2009) a fait une dérivation des équations dans la méthode de Jewell-
Milligan pour prévoir la déformation d'un mur en sol renforcé avec rigidité négligeable de
revétement

Cette méthode exige :

e La face de mur est verticale ou presque verticale ;

e Il y a seulement raccordement par frottement entre les blocs adjacents de
revétement (c.-a-d., il n'y a aucun élément mécanique supplémentaire de
raccordement) ;

e Une surcharge uniforme est appliquée au-dessus de surface horizontale enticre du
mur.

e Chaque bloc de revétement est un corps rigide, c.-a-d., le mouvement est permis,
mais ne peut étre déformé.

) /\ By Vg,
/‘

_ , p
Zone 1 , P

f j ’t’/
7 1 P:m / Zﬂlle - ,/‘/
: /" Zone 2

Remforcament

Figure 1.38. Zones importantes de la force de renfort dans un mur en sol renforcé (Jewell et
Milligan, 1989)

Le mouvement horizontal, Ay, de face de mur a profondeur z; peut étre évalué comme :

Ap= Dsone-1+ Bzone-2 (2.48)
LZOne—l P‘r‘m d (1) Prm
—dx = (-)——L _ 2.49
fo Kreinf 2 Kreinf zone-1 ( )
LZOne—1+LZ0ne—2 Prm ~ 1 PTm
I, o dx & (3) e Loone- (2:50)
zone—1 reinf reinf

Ou Kieinf : la rigidité de renfort
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P @ force maximum de renfort a profondeur z;
L,one-1 : longueur de renfort dans la zone 1 a profondeur z;
L,one2 : longueur de renfort dans la zone 2 a profondeur z;

L’auteur apres la dérivation et la simplification trouve le déplacement d'un mur en sol
renforcé par géosynthétiques avec face en bloc modulaire a une profondeur z; peut étre
déterminé par :

Kp(vsZi+ qQ)Sy— vpb Sy tan §(1+tan Stanp)

A; =05 [ ] (H— Z) [tan (45"— %) + tan(90" —

Kreinf

¢ds)] (2.51)

Avec :

Kj : Coefficient de la poussée active de la terre ;

Ys : Poids volumique du sol .

Z; : profondeur de lit de renfort ;

q :surcharge uniforme ;

S, : espacement entre les lits d’armatures ;

vv : Poids volumique du bloc de parement ;

b :largeur de bloc de parement ;

0 :angle de frottement entre les éléments de blocs modulaires de parement (6 peut étre
I'angle de frottement entre les blocs de parement s'il n'y a aucun renfort entre les blocs, ou
il peut étre I'angle de frottement entre le bloc de parement et géosynthétiques s'il y a un
renfort serré entre les blocs) ;

B : angle de frottement entre la face arriere du mur et le sol ;

H : hauteur du mur ;

Y  : Angle de dilatance :

¢4s : angle de frottement de cisaillement direct ;

Kreinf : 1a rigidité de renfort.

2.7.3. Données des normes et réglements concernant les déplacements tolérables
des culées des ponts en sol renforcé

Wahls, (1990), en se basant sur une étude compléte des mouvements des culées des ponts
rapportés par Moulton et al (1985), a proposé des valeurs maximales des déplacements
admissibles a considérer pour les culées des ponts en sol renforcé sont 100 mm pour le
tassement et 50 mm le déplacement latéral.

Selon les directives de 'AASHTO les culées des ponts en sol renforcé pourraient sans risque
de tolérer un tassement différentiel maximal (d( au placement de la superstructure de pont et
apres 1’ouverture du pont pour le trafic) de 70 millimétres sans détresse structurale.

Les ingénieurs de CDOT (Colorado Department of Transportation) avaient prévu que le
déplacement latéral maximal du mur en sol renforcé et le tassement sous 1’effet de placement
de la superstructure de pont ne dépassent pas 20 et 25 millimeétres, respectivement.
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Look, (2007) a la base des criteres fixés par plusieurs auteurs (Barker et al, 1992 ; Moulton et
al, 1978 ; Bozozuk, 1978) donne une classification de mouvement des culées des ponts, les
valeurs limites sont reportées sur le tableau.2.3.

Noter que les criteres de mouvement pour des ponts indiqués ci-dessous ne considerent pas le
type ou I’hauteur de pont.

Tableau.2.3. Criteres de mouvement pour les culées des ponts (Look, 2007)

- Mouvement acceptable (mm)
Criteres de mouvement - -
vertical Horizontal
Non nocif <50 <25
Confort de circulation affecté 60 -
Nocif mais tolérable 50-100 25-50
Habituellement intolérable > 100 > 50

Pour les déformations des murs en sol renforcé en général Bathurst et al ont réalisé en 2010
une synthése des valeurs de tolérance sur les déformations horizontales proposées dans
plusieurs guides dans le monde [Etats-Unis (FHWA 2008 ; AASHTO 2009 ; NCMA 2009 ;
WSDOT 2005), Scandinavie (NGG 2005), Europe (EN 14475 2006), Royaume-Uni (BS8006
1995), Hong Kong (Geoguide 6 2002) et le Japon (PWRC 2000).

Les différentes valeurs proposées par ces normes sont présentées dans le tableau 2.4
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Tableau.2.4. Critéres de déformation pour les murs en sol renforcé (Bathurst et al, 2010)

Source N° Tvpe de mur Déplacement Verticalité Prévu
" critére M " Maximal (mm) (Ax/H) spécifique
FHWA )
(2008) Variable (4% a
’ 01 Tous I - 0.99 v
AASHTO ous les murs Surz h/;rSE:;S(f)
(2009) g
19 H<
Bathurst et & poumr =8
(1319.5) 02 Blocs modulaires - 1.5% pour H > 4
8 m
NGG (2005) 03 Tous les murs - 0.1% 2 0.3% v
Panneaux en béton
verticaux et inclinés,
04 Systeme’ de potea}lx et )5 ) v
EN 14475 plaques béton en blindage,
(2006) Panneaux de parement de
hauteur partielle
05 Blocs modulaires 50 - 4
06 Treillis soudé et Gabions 100 - 4
BS8006
(1995),
) 0 Tous 1 - 0.59 v
Geoguide 6 7 ous les murs %
(2002)
NCMA
08 - 3.59 R
(2009) &
PWR
(200 OC) 09 Tous les murs +300 3% v
10 Treillis soudé @ - 1.3% en3 m v
Panneaux en béton ©
11 ’ - 0.4 3 v
WSDOT Blocs modulaires /oen3m
(2005) 12 Parement & | Permanent ¥ - 1.7%en3 m v
retourneme
13 nt Provisoire © - 2.5%en3 m v

@Le bombement extérieur maximal de la face entre les couches des treillis soudés ne dépassera pas 50
mm. ® Le décalage maximal admissible dans n'importe quel joint des Panneaux en béton sera 20 mm.
© e décalage maximal admissible dans n'importe quel joint des blocs modulaires sera 9 mm. @Le
bombement extérieur maximal de la face entre les couches des renforts ne dépassera pas 100 mm. ©'Le
bombement extérieur maximal de la face entre les couches des renforts ne dépassera pas 150 mm.
®Les déplacements augmentent de 25% pour chaque 25 kPa d’ajout de surcharge. R = recommandé

2.8. CONCLUSION

Les deux méthodes de dimensionnement des culées de pont en sol renforcé soit par des
bandes métalliques inextensibles soit par des bandes géosynthétiques extensibles présentées
dans ce chapitre, la norme frangaise "Pr NF P 94-270" 2007 et la norme américaine
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"AASHTO" 2007 présentent en fait une différence remarquable dans la justification a la
rupture soit dans la justification vis a vis stabilité externe ou la stabilité interne.

Ces deux méthodes de dimensionnement fondées sur la théorie de la poussée des terres et
d’équilibre local pour déterminer les forces qui doivent étre résistées pour assurer un état
d'équilibre, et donc sont des méthodes a la rupture ou ne figurent aucun calcul de déformation
propre de I’ouvrage.

La recherche bibliographique sur les déformations des murs en sol renforcé qui a été faite
dans ce chapitre montre que :

L’évaluation de déplacement de l’ouvrage en sol renforcé est difficile parce que la
déformation totale est une combinaison de tassement de base, déformation produit pendant la
construction, déformation due aux charges de compactage et pressions de la terre derriere le
mur, et déformation due au fluage de géosynthétique...

Les travaux des recherches ont montrés que les déformations dépendent également de
plusieurs facteurs. A titre d’exemple, [’augmentation de l'espacement vertical entre les
couches ou la diminution de la rigidité¢ de renfort pour un espacement donné augmente les
déformations, ce résultat confirmé par plusieurs travaux numériques et expérimentaux sur des
culées en sol renforcé [ Ashmawy et al, (2003) ; Helwany et al, (2007)].

Pour évaluer les mouvements du sol de ce type d’ouvrage, les géotechniciens disposent de
plusieurs outils empiriques, analytiques ou encore numériques. Jusqu’a présent, seules les
méthodes numériques sont capables de simuler les culées en sol renforcé dans toute leur
complexité.
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PARTIE B : ETUDE NUMERIQUE

Chapitre 3

PRESENTATION DE L'OUTIL DE SIMULATION ET
MODELES DE COMPORTEMENT

3.1. INTRODUCTION

L’utilisation d'outils de modélisation numérique connait depuis une vingtaine d'années un
développement considérable dans le domaine de la géotechnique. La modélisation numérique
permet l'analyse du comportement des matériaux sous diverses conditions de sollicitation. Les
simulations numériques sont souvent utilisées pour résoudre des problémes complexes. Les
techniques numériques comme les méthodes d'éléments finis et des différences finies sont
plus flexibles et plus versatiles que les solutions analytiques, qui sont surtout appliquées a des
situations simples ou idéalisées. En choisissant des parametres représentatifs, des conditions
aux frontieres et des modeles constitutifs adéquats, les simulations numériques peuvent mener
a une ¢valuation réaliste des problémes géotechniques.

Dans le présent chapitre, nous donnons une description du code de calcul par élément finis
PLAXIS2D, qui sera utilisé dans notre étude et plus particulierement La description de
quelques modeles de comportement disponibles dans ce code.

3.2. APERCU DE LA METHODE DES ELEMENTS FINIS
3.2.1. Historique

L’histoire de la MEF a commencé en 1819, quand Navier définit une méthode d’étude des
systémes hyperstatiques basés sur 1’application des conditions d’équilibre et de compatibilité,
puis Maxwell en 1864 et Castigliano en 1878 établissent d’une fagon complete les théorémes
de I’énergie. Au début du 20eme siecle, des résultats fondamentaux dans le domaine des
méthodes d’approximation ont été établit les bases en effectuant une discrétisation spatiale du
domaine tout en utilisant les méthodes d’approximation variationnelles. En 1955, Argyris
présente une approche unifiée des méthodes des déplacements et des forces, I’année suivante
Turner et Clough publient une présentation systématique de la méthode des déplacements.
Ces deux publications sont particuliecrement importantes et représentent véritablement le
début de la MEF comme technique de calcul des structures complexes.

3.2.2. Concepts de base

La MEF consiste a remplacer la structure physique a étudier par un nombre finis d’éléments
ou de composants discrets qui représentent un maillage. Ces éléments sont liés entre eux par
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un nombre de points appelés nceuds. On considére d’abord le comportement de chaque partie
indépendante, puis on assemble ces parties de telle sorte qu’on assure 1’équilibre des forces et
la compatibilité du déplacement réel de la structure en tant qu’objet continu.

La MEF est extrémement puissante puisqu’elle permet d’étudier correctement des structures
Continues ayant des propriétés géométriques et des conditions de charges compliquées. Elle
nécessite un grand nombre de calculs qui, cause de leur nature répétitive, s’adaptent
parfaitement a la programmation numérique.

3.2.3. Calculs par la MEF

La méthode des éléments finis est une méthode tres générale qui s’applique a la majorité des
problémes rencontrés dans la pratique : problemes linéaires ou non linéaires, définis dans un
domaine géométrique quelconque a une, deux ou trois dimensions. De plus elle s’adapte trés
bien aux milieux hétérogeénes souvent rencontrés dans la pratique par I’ingénieur.

Elle nécessite :

— La définition de la géométrie du probléme, pour que les frontieres du calcul
n’influence pas sur les résultats.

— Le choix d’une loi de comportement du sol, de type Mohr-Coulomb, Cam-Clay, ...
etc.

— Les caractéristiques des ouvrages et des ¢éléments d’interface pour introduire
I’interaction sol-structures et les conditions hydrauliques.

— L’état initial des contraintes et des pressions interstitielles.

Elle permet :

— D’effectuer les calculs d’écoulement.

— De simuler toutes les phases de travaux.

— De prendre en compte les variations des caractéristiques : des ouvrages, des couches
de terrain.

Les sorties fournissent pour les ouvrages sont :

— Les déplacements des ouvrages.
— Les sollicitations internes des ouvrages.

Et pour le sol :

— Les déplacements du sol.

— Les déformations du sol.

— Les contraintes totales et effectives dans le sol.
— Les pressions interstitielles.

La méthode des éléments finis englobe les étapes suivantes :

a. La discrétisation: C'est le processus de modéliser la géométrie du probléme sous
une étude par un assemblage de petites régions, appelées éléments finis. Ces
¢léments ont des nceuds définis sur les limites ou dans les éléments mémes.
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Figure 3.1. Domaine discrétisé
b. L’approximation des variables fondamentales : Une valeur fondamentale doit

c.

3.3.

étre sélectionnée (par exemple : déplacements) et réglée, comme elle doit varier sur
un élément fini établi. Cette variation est exprimée par des valeurs nodales.
Equations élémentaires : L’utilisation du principe variationnel approprié (par
exemple, énergie potentielle minimum) pour dériver les équations de I’élément :

Keye = pe

Equations globales : L’assemblage des équations élémentaires sous forme d
équations globales :

KU=P

Les conditions aux limites : La formulation des conditions aux limites et la
modification des équations globales. L’affectation des charges P, lorsque les
déplacements affectent U. Résoudre les équations globales. Les équations globales
sont sous forme d'un systeme a grand nombre d'équations, qui doivent étre résolues
pour obtenir les déplacements a tous les nceuds. A partir de ces déplacements
nodaux, tel que les contraintes et les déplacements sont évalués.

PRESENTATION DU LOGICIEL

Le logiciel Plaxis est le logiciel d’éléments finis de référence en géotechnique dont le

développement commenga en 1987 a I’initiative du ministére des travaux publics et
d’hydrologie des Pays-Bas. Son but initial était de créer un code éléments finis facilement

utilisable en 2D pour analyser 1’effet de I’implantation d’une digue fluviale sur les argiles

molles des Pays-Bas. En quelques années, Plaxis a été étendu a plein d’autre domaine de la

géotechnique. En 1998, la premiére version de Plaxis pour Windows est développée. Durant
la méme période une version 3D du logiciel a été développée. Aprés quelques années de
développement le logiciel 3D PLAXIS Tunnel program est sorti en 2001.

PLAXIS 2D est donc un programme en deux dimensions spécialement congu pour réaliser des
analyses de déformation et de stabilité pour différents types d’applications géotechniques. Les
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situations réelles peuvent étre représentées par un modele plan (déformation plane) ou
axisymétrique. L’algorithme général du code PLAXIS consiste a résoudre un systéme
d’équations algébriques non linéaires selon un processus itératif pour déterminer les valeurs
de déplacements aux différents nceuds du maillage, le champ de contraintes et les états de
rupture du sol.

Le programme utilise une interface graphique pratique permettant aux utilisateurs de générer
rapidement un modele géométrique et un maillage d’éléments finis basés sur la coupe
verticale de 1’ouvrage a étudier.

Le manuel d’utilisation du code Plaxis [Brinkgreve et al (2003)] présente une description
détaillée du logiciel.

3.3.1. Les points forts de Plaxis

— La convivialité de I’interface pour la saisie des données et pour I’interprétation des
résultats ;

— Générateur automatique de maillage ;

— Jeu complet de lois de comportement de sol et la possibilité de définir ses propres lois
de comportement ;

— Couplage avec les calculs d’écoulement et de consolidation ;

— Prise en compte des éléments de structure et de I’interaction sol-structure ;

— Calculs de coefficient de sécurité.

3.3.2. Les sous-programmes de Plaxis

L’interface d'utilisation de PLAXIS se compose de quatre sous-programmes (Input,
Calculations, Output et Curves) :

[

L

a) Le programme d’entrée de données (Input) Input

Le programme contient tout ce qui est nécessaire pour créer et modifier un modele
géométrique, pour générer le maillage d’éléments finis correspondant et pour générer les
conditions initiales.

b) Le programme de calcul (Calculations)

Ce programme contient tous les éléments pour définir et amorcer un calcul par la méthode des
¢léments finis. Au début du programme de calcul, 'utilisateur doit choisir le projet pour
lequel les calculs vont étre définis.

c¢) Le programme de résultats (Output) Cutput

Ce programme contient tous les éléments qui permettent de voir les résultats des données
générées et des calculs d’éléments finis. Au début du programme de résultats, 1’utilisateur doit
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choisir le modele et la phase de calcul appropri€e ou le numéro du pas pour lequel les résultats
seront affichés.

3! &1

bl
d) Le programme courbes (Curves) Cutyes
Ce programme contient tout le nécessaire pour générer des courbes charges-déplacements, des

chemins de contrainte et des courbes contraintes-déformations.

La réalisation d’une modélisation avec Plaxis se traduit en général, par 1’enchainement des
étapes suivantes :

= Utilisation du préprocesseur « Plaxis Input », pour la génération des données
(maillage, jeu des données et contraintes initiales).

= Lancement du code de calcul éléments finis « Plaxis Calculate », pour effectuer la
résolution numérique du probleme étudié.

= Utilisation de post-processeur « Plaxis Output », pour I’interprétation des résultats sur
¢cran graphique.

= Utilisation de post-processeur « Plaxis curve », pour D'interprétation des courbes
(courbe de consolidation, chemin des contraintes,....etc.).

3.3.3. La démarche de modélisation avec Plaxis

Nous présenterons ici le cheminement et principales étapes d’un calcul sous Plaxis :

a) Géométrie

La premiere étape sous Plaxis est la définition de la géométrie. Un certain nombre de
propriétés sont disponibles :

* Les lignes géométriques qui sont la pour dessiner 1’organisation du sol ;

= L’outil K plates > permet de dessiner et de définir des structures élancées qui
possedent une résistance en traction compression et une résistance en flexion, Cet outil
est principalement utilis€¢ pour modéliser des murs, des poutres des coquilles, des
plaques pour modéliser les murs et les zones rigides. (principalement les éléments
ayant une forte extension selon I’axe perpendiculaire au plan de modélisation (ici z) ;

= <K Anchor > qui sert a modéliser les liaisons entre les éléments. Ce sont des ressorts,
qu’on utilise pour modéliser les batardeaux ou plus exactement la liaison entre les
différents éléments d’un batardeau ;

» L’outilK geogrid >, sert a dessiner des structures élancées avec une résistance en
compression ou traction mais qui ne possédent aucune résistance de flexion. Cet outil
est généralement utilis€¢ pour modéliser les géogrilles et ancrages.

Sur Plaxis, il y a également un outil tunnel qui permet de modéliser un tunnel prenant en
compte les facteurs qui concernent ce type d’ouvrage.
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b) Conditions aux limites

Une fois la géométrie définie, il faut entrer les conditions limites, c'est-a-dire les
déplacements et les contraintes imposées aux limites extérieures de la géométrie.

Si aucune condition limite n'est fixée sur un trongon, par défaut le logiciel considere que
I"élément n’est soumis a aucune force extérieure et est libre de se déplacer dans toutes les
directions.

Les conditions limites pouvant &tre imposées sont celles qui imposent un déplacement dans
une direction donnée ou celle qui impose une force dans une direction donnée. Plusieurs outils
permettent de créer une large gamme de conditions limites (force repartie, force ponctuelle,
encastrement, glissement, etc......).

¢) Définition des parametres des matériaux

Ensuite, il convient de définir les différentes propriétés des différents matériaux selon son
type (sol et interface, plaque, ancrage, géogrille, etc.....), le modele de comportement et les
différents parametres permettant de le définir. Pour les sols, en plus de la définition des
caractéristiques mécaniques, leurs interfaces avec les autres types d'éléments peuvent étre
parametres, il faut également définir le comportement hydraulique du sol (drainer, non-drainer
Ou NON-poreux).

d) Maillage

Le maillage est génére automatiquement, ce qui est un point fort de Plaxis. L operateur peut
paramétrer la finesse du maillage entre différentes options (trés grossier, grossier, moyen, fin,
tres fin), ['opérateur peut également décider de mailler plus finement une certaine région du
sol ou/et le voisinage d’un élément grace aux options refine dans le mesh menu.

Une fois le maillage effectue, il convient de paramétrer les conditions initiales du sol, cette
procédure passe généralement par la définition d’un coefficient des terres au repos.

e) Les conditions initiales

La définition des conditions initiales se fait en deux étapes distinctes :

Tout d'abord, lorsque la fenétre des conditions initiales s'ouvre, seul le sol est activé.
L opérateur active les éléments constructifs (déplacements et/ou contraintes impose(e)s,
ancrage, plaque) qui correspondent a 1’ instant initial. Il désactive les éléments de sol qui ne
correspondent pas a cet instant initial.

Un < switch bouton > permet d'accéder a deux fenétres différentes chacune représentant la
géométrie de la modélisation :

= La premiere qui s appelle “initiale pore pressure” permet de définir un niveau de
nappe phréatique initial (si besoin), et de générer les pressions interstitielles
correspondantes ;

» La deuxieme fenétre permet de générer les contraintes initiales a I'intérieur du massif
(poids propre et sous pression).
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f) Phase de calcul

Apres avoir effectué ’ensemble de ces paramétrages on peut accéder aux calculs par le
bouton poussoir “calculation”. L'interface “input” de K Plaxis > se ferme et laisse la place a
une nouvelle interface : “calculation”. Une phase 0 est déja calculée, cette phase correspond a
I’état initial de la structure. Cette interface permet de définir le phasage de la modélisation de
la construction.

De nouvelles phases de calcul peuvent étre créées basées sur une phase existante. Pour chaque
phases on peut modifier la géométrie par |'intermédiaire de la méme interface qui a servi a
définir les conditions initiales. On peut donc effectuer des changements uniquement en
activant ou désactivant des éléments. Le niveau de la nappe phréatique peut étre modifié, ainsi
que certaines propriétés des matériaux, des éléments autres que le sol (modification des
parametres entrés en input, imperméabilité et/ou la non-consolidation de certaines parois). Le
niveau d'intensité et la position des conditions limites des chargements en déplacement et en
contrainte peuvent également étre modifiés.

Cependant, aucun nouvel ¢lément ne peut étre créé a ce niveau que ce soit une charge, un
déplacement, une condition aux limites ou une plaque un ancrage etc....

D autre types de phases peuvent étre créés autre que la simple activation ou désactivation
délément (phase de consolidation par exemple).Un certain nombre de types de calcul peut
étre simulé (consolidation, détermination du facteur de sécurité, déformation plastic, étude
dynamique)

Une fois le phasage de 1’étude terminé, des points caractéristiques peuvent étre places. Les
courbes de résultats de Plaxis seront calculées en ces points. Aprés avoir appuyé sur K
calculate > les calculs se lancent. Une fois terminée, les résultats sont visionnables grace a la
touche Koutput >.

g) Visualisation des Résultats

Le code plaxis contient plusieurs outils pour visualiser et analyser les résultats concernant le
sol soit en déformations (maillage déformé, déplacements et déformations totaux) soit en
contraintes (contraintes effectives, totales, les points plastiques, les pressions interstitielles).

34. Modéles de comportement de Plaxis

Plusieurs lois de comportement ont été utilisées dans les logiciels de calcul en géotechnique
en se basant sur les méthodes des éléments finis. Les lois de comportement expriment une
relation entre le tenseur de contraintes, le tenseur de déformations et leurs accroissements
respectifs pouvant impliquer un critére de rupture ou de limite d’élasticité. Le choix d'un
modele dépend du comportement du matériau a étudier et du type d'analyse que l'ingénieur
géotechnicien souhaite effectuer.

L’utilisation de lois de comportement complexes dans des modeles éléments finis pour
I’ingénierie est délicate. Elle demande pour la détermination des parametres des études
spécifiques lourdes sortant du cadre des projets d’ingénierie. L’intégration de telles lois dans
des codes ¢léments finis est difficile. Le colit de ces calculs est généralement important et peu
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de codes sont actuellement opérationnels. La démarche suivie dans le développement de
Plaxis est de fournir a [’utilisateur un code éléments finis qui soit a la fois robuste et
convivial, permettant de traiter des problémes géotechniques réels, dans un délai raisonnable
en utilisant un modele de comportement de sols dont les parameétres puissent étre déterminés a
partir d’une étude géotechnique normale.

Différents modeles de comportement, plus ou moins sophistiqués, ont ét¢ implémentés dans
Plaxis : ¢élastique linéaire, Mohr-Coulomb, mod¢les de sol avec écrouissage ou spécifiques
aux sols mous, etc. Il reste toutefois a I’ingénieur de choisir le modele le mieux adapté au
probleme qu’il désire traiter en fonction des conditions rencontrées in situ.

34.1 Comportement élastoplastique

Le comportement élastoplastique (cas élastique parfaitement plastique) peut étre représenté
par un modele monodimensionnel, en série un ressort de raideur K, pour symboliser
I’élasticité du matériau, a un patin de seuil SO (figure 3.2).

K
— F

So

NN,

<>
Al

Figure .3.2. Modeéle monodimensionnel du comportement élastique parfaitement plastique.

La courbe effort déplacement ou contrainte déformation que 1’on trouve est présentée sur la
figure 3.3.

vz

Figure .3.3. Représentation du comportement élastique parfaitement plastique.
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Lors d’une décharge, le comportement est ¢lastique et réversible. La longueur de la
déformation plastique est a priori indéterminée.

Le type de comportement représenté par les figures 3.2 et 3.3 est un comportement €lastique-
plastique sans écrouissage. La figure 3.4 représente un comportement ¢lastique-plastique avec
écrouissage.

F A

>
Al

Figure .3.4. Représentation du comportement élastoplastique avec écrouissage.

3.4.2 Mode¢le élastique linéaire

Le mode¢le élastique utilisé dans le Plaxis est classique. Les tableaux de rentrée des données
demandent le module de cisaillement G et le coefficient de poisson v. L’avantage de G est
d’étre indépendant des conditions de drainage du matériau (Gu = G’), ce qui n’est pas le cas
des modules d’Young : le module de Young non drainé est supérieur au module de Young
drainé. Il aurait pu sembler logique, si G est utilisé comme paramétre élastique, d’utiliser K
comme second paramétre. D une part Ku est défini (correspondant a v, = 0.5) et il est moins
courant d’emploi, G est en fait le module mesuré dans les essais pressiométriques. On passe
de G a E par la relation :

E=2G(1+v)

Le modele élastique linéaire de PLAXIS peut étre employé surtout pour modéliser les
¢léments de structures béton ou métal en interaction avec le sol. Il peut aussi étre intéressant
pour certains problémes de mécanique des roches.

T

P
e

i

Figure 3.5. Courbe contrainte-déformation pour le modéle élastique linéaire
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343 Modeéele de Mohr-Coulomb

Le modéle Mohr-Coulomb est un modele souvent utilisé pour représenter la rupture par
cisaillement dans les sols et les roches tendres. Cette loi se caractérise par une élasticité
linéaire isotrope de Hooke, une surface de charge et un potentiel plastique. Les reégles
d’écoulement sont non associées. La fonction de charge est confondue avec le critere de
rupture. A Dintérieure de la surface de rupture, le comportement du matériau est supposé
¢lastique linéaire isotrope ou anisotrope. Sur la surface de rupture, le comportement est
considéré comme parfaitement plastique.

Dans I’espace de contraintes principales (o1, 62, 03), la surface de rupture est une pyramide de
section hexagonale d’équation :

F(al-j) = |oy — o3| — (0, — g3) sing@ — 2ccosp =0

Ou o et 63 représentent les contraintes extrémes (o; > 6, > 03). Cette pyramide est centrée
autour de la trisectrice de 1’espace des contraintes principales (ler invariant des contraintes)
comme illustré figure 3-6.

g, 5
A o

Figure 3.6. Surfaces de charge adoptées par le modele MC pour un sol sans cohésion

Le modele de Mohr-Coulomb utilisé dans Plaxis est un modele de comportement simple et
robuste. Il peut étre considéré comme une approximation au premier ordre du comportement
réel d’un sol.
Le mod¢le de Mohr-Coulomb constitue une approche acceptable pour analyser la rupture des
sols dans les problemes de fondation, stabilité de pentes, de tunnel et de souténement.
Cependant, ce modele suppose une rigidité constante pendant la phase de chargement alors
qu’en réalité elle dépend a la fois du niveau de contrainte et du niveau de déformation du sol.
De plus, expérimentalement il est possible d’observer des déformations irréversibles méme
pour des chemins de contraintes qui n’atteignent jamais la rupture. Or, un tel modéle n’est pas
capable de reproduire ce phénomene.
Le modéle de Mohr-Coulomb nécessite cinq parametres fondamentaux :

— deux parametres élastiques : le module d’Young E et le coefficient de Poisson v ;
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— deux paramétres relatifs aux conditions a la rupture : la cohésion ¢ et I’angle de
frottement ¢ ;
— un parametre relatif a la régle d’écoulement plastique, 1’angle de dilatance .
Ces parametres sont facilement identifiables a partir d’essais de laboratoire, essais
oedométriques ou triaxiaux figure.3.7.
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Figure.3.7. Modélisation d’un essai de compression triaxiale avec le modeéle de Mohr-Coulomb (a) et
représentation des contraintes dans le plan de Mohr (b).

» Le module de Young E :

Le choix d’un module de déformation est un des problemes les plus difficiles en
géotechnique. Le module de déformation varie en fonction de la déformation et en fonction de
la contrainte moyenne. Dans le modéle de Mohr-Coulomb, le module est constant. Il parait
peu réaliste de considérer un module tangent a I’origine (ce qui correspondait au Gmax
mesuré dans des essais dynamiques ou en tres faibles déformations). Ce module nécessite des
essais spéciaux. Il est conseillé de prendre un module « moyen », par exemple celui
correspondant a un niveau de 50% du déviateur de rupture (figure 3-8).

L’utilisation doit rester consciente de I’importance du choix du module qu’il prendra en
compte.
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Figure.3.8. Définition du module a 50 % de la rupture.

» Le coefficient de poisson :

On conseille une valeur de 0,2 a 0,4 pour le coefficient de poisson. Celle-ci est réaliste pour
I’application du poids propre (procédure de Ky, ou chargement gravitaires). Pour certains
problémes, notamment en décharge, on peut utiliser des valeurs plus faibles. Pour des sols
incompressibles, le coefficient de poisson s’approche de 0.5 sans cette valeur soit utilisable.

> La cohésion

Les sols pulvérulents n’ont pratiquement pas de cohésion, 0 < ¢ < quelques kiloPascals. On
parle de cohésion capillaire ou de cimentation en place. Les sols cohérents ont une cohésion
comprise entre quelques kiloPascals et plusieurs centaines de kiloPascals.

Il peut étre utile d’attribuer, méme a des matériaux purement frottants, une trés faible
cohésion (0.2 a 1KPa) pour des questions numériques.

» L’angle de frottement

Plaxis ne prend pas en compte une variation d’angle de frottement avec la contrainte
moyenne. L’angle de frottement a introduire est soit I’angle de frottement de pic soit I’angle
de frottement de palier. On attire I’attention sur le fait que des angles de frottement supérieurs
a 45° peuvent considérablement allonger les temps de calcul. Il peut étre avisé de commencer
des calculs avec des valeurs raisonnables d’angles de frottement (& volume constant, au
palier).

La valeur de I’angle de frottement ¢ est couramment comprise entre 15 et 45°. Les valeurs
inférieures ou autour de 30° sont typiques des argiles, tandis que des valeurs supérieures,

entre 25 et 45¢, caractérisent les sables.
» L’angle de dilatance

L’angle de dilatance y est quant a lui généralement compris entre 0 et 15°. Les sables laches
et les argiles ont des valeurs de dilatance tres faibles, quelques degrés a peine voire zéro.
D’une maniere générale, I’angle de frottement est pratiquement toujours supérieur a I’angle de
dilatance. La valeur de y peut étre simplement déterminée a partir de la pente de dilatance
observée dans les essais triaxiaux (figure 3.7(a)). Il existe également une relation empirique
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simple, généralement bien vérifiée pour les sables denses, reliant I’angle de dilatance et
I’angle de frottement interne :

y= @~ 30° pour ¢ < 30°
y=0° pour ¢ < 30°

Le cas ou y < 0° correspond a des sables trés laches (état souvent dit métastable, ou
liquéfaction statique). La valeur y = 0° correspond a un matériau élastique parfaitement
plastique, ou il n'y a donc pas de dilatance lorsque le matériau atteint la plasticité. C'est
souvent le cas pour les argiles ou pour les sables de densité faible ou moyenne sous
contraintes assez fortes.

0 ]

Figure.3.9. Angle de dilatance
» Les paramétres avancés

Les parametres avancés comprennent 1’accroissement de la rigidité et ’accroissement de
la cohésion avec la profondeur, ainsi que la suppression des tractions. Cette dernicre
option est utilisée par défaut mais elle peut étre désactivée ici, si désiré.

(" B
Advanced parameters Mohr-Coulomb
Stiffness Strength
Eirciemert*  |500,000 kh;m“;m Crpemeryt  |2,000 H'\;m:;m
Vet ! 1,000 m B [t000 i
¥ Tension cut off
Tensile strength :I0,000 ks jm?
rUndrained behaviour rConsolidation
" Stan 5 ) %
* Standard settings e F;A i
" Manual settings
Skerplon-B I'lgi"ﬂ k\‘ oy
0,495 Cv,ld 1
u I T
Koy e 11 |1,611E+E|6 o
ok | cancel | pefaut |  mep |
. A

Figure.3.10.Fenétre des parametres avancés du module Mohr-Coulomb
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344 Modzéle de sol avec écrouissage (Hardening Soil Model, modéle HSM)

Le modele HSM a pour objectif d'améliorer le modele de Mohr-Coulomb sur différents
points. Il s'agit essentiellement de :

e La prise en compte de I'évolution du module de déformation lorsque la contrainte
augmente : les courbes oedométriques tracées en contrainte-déformation ne sont pas
des droites ;

e La prise en compte de 1'évolution non linéaire du module lorsque le cisaillement
augmente, ce qui se manifeste par une courbure des courbes effort-déformation avant
d'atteindre la plasticité ;

e Distinguer entre une charge et une décharge ;

e Tenir compte de la dilatance qui n'est pas indéfinie.

On pourrait dire que le modele HS, dérivé du modele hyperbolique de Duncan et Chang
(1970) car il en reprend, en les améliorant, les formulations hyperboliques est adapté a tous
les types de sols. Le critere plastique adopté est celui de Mohr-Coulomb (MC). Sa surface de
charge est décrite par deux mécanismes avec €crouissage isotrope contrdlant respectivement
les déformations volumiques et déviatoriques. Donc, le modele HS utilise un écrouissage
plastique avant la rupture au lieu du comportement purement élastique suppos¢ dans le
modele MC.

La rigidité du sol est décrite a I’aide de trois raideurs :

e Es(: raideur triaxiale en chargement (plus précisément le module sécant a 50% de la
résistance, (Figure 3.11) ;

e Eq: raideur oedométrique, (Figure 3.12) ;

e E, :raideur triaxiale en déchargement-rechargement, (Figure 3.11).

> Les modules :

m
P ccotp + o3
507750 \ccote + pref

Le parameétre Ry est analogue a celui introduit par Duncan.

Contrairement a Esy qui détermine 1’ampleur des deux déformations : élastiques et plastiques,
E.r est un module élastique. En conjonction avec le coefficient de Poisson v, , il détermine le
comportement du sol lors de déchargement-rechargement. Comme pour le Es, £, dépend du

niveau de contrainte et il est écrit :
m

_ pref ( ccoto +J3' ) ref _
E, = EL° (—Ccowww avec pf = 100(KPa)
» Le paramétre m: est un parametre de puissance qui contrdle la dépendance
contrainte/rigidité, et permettant de relier contrainte et déformation selon une loi
puissance, leur valeur de 1'ordre 1,0 pour I’argile et pour les sables varie de 0.5 a 1. Le
parametre de puissance est sans dimensions.
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Figure. 3.11. Représentation de la relation hyperbolique gérant [’écrouissage du modele HSM.
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Figure. 3.12. Définition du paramétre Eersg a partir des résultats d’un essai oedométrique.

» Surfaces de rupture :
La surface de rupture est présentée sur la figure 3.4 pour un sol non cohérent.
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Figure 3.13. Surfaces de charge adoptées par le modeéle HS (Schanz et al, 1999)
Les parametres du modele HS se regroupent en trois catégories :

» Paramétres de résistance (parametres de Mohr-Coulomb)

- C cohésion du sol ;
- ¢ angle de frottement interne ;
- ¢ angle de dilatance.
» Parameétres basiques pour la raideur
- E ;gf : module d’Young triaxial ;
Egsg : module d’Young oedométrique ;
- m exposant du niveau de contrainte.
» Paramétres avancés
— Eref: module d’Young en déchargement-rechargement (par défaut EFSf
=3 E£5);
- Vyr coefficient de Poisson en déchargement-rechargement (0,2 par
défaut) ;
- pref: pression de confinement de référence (100 kPa par défaut) ;
- KJ¢: rapport entre les contraintes horizontale et verticale ;
— Rg¢: rapport d’approchement de la rupture ;

La description compléte du modele est donnée par Schanz et al. (1999).

34.5 Modgéle pour sols mous (Soft Soil Model S.S.M)
Ce modele (en abrégé SSM) est un modele dérivé du Cam-Clay. Historiquement le modele
Cam Clay a été développé a Cambridge dans les années 60 par Roscoe, Schoffield et al..
L'idée de base de ce modele est de prendre en compte 1'effet d'écrouissage que provoque sur
les argiles la pression moyenne. Sous l'effet d'une pression moyenne, la teneur en eau diminue
et l'argile devient plus résistante. Il s'agit d'un modele élastoplastique avec une surface de
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charge. Sous la surface de charge, le matériau reste ¢lastique, tandis que si le point
représentatif de 1'état de contrainte effectif atteint la surface de charge, alors des déformations
plastiques apparaissent avec un comportement non réversible. Une surface de plasticité,
associce, limite l'espace entre les états admissibles et non admissibles.

Le modele SSM permet de simuler le comportement de sols mous comme des argiles
normalement consolidées ou de la tourbe. Ce modele s’applique trés bien aux situations ou la
consolidation primaire est prépondérante.

L’indice de compression modifié¢ A* caractérise la déformation en plasticité du matériau lors
du chargement primaire isotrope. L’indice de gonflement modifié k* caractérise la
déformation élastique du matériau lors du déchargement isotrope et du rechargement. Les

relations avec les indices de compression C, et gonflement Cs s'écrivent :
C C
)\* — C et * S
2.3(1+eg) 2.3(1+eg)

Avec
eo est I'indice des vides initial.

La surface de charge de ce modele décrit deux mécanismes plastiques. Le premier, avec
écrouissage, correspond a la variation de volume lors de la compression primaire. Le
deuxiéme introduit la rupture en cisaillement représentée par la droite de Mohr-Coulomb,
définie par une cohésion c, un angle de frottement ¢ et un angle de dilatance y. Ce dernier
parametre contrdle I'augmentation de volume due a la rupture en cisaillement.

La pression de préconsolidation P, qui est la plus grande contrainte volumique que le sol a
subie au cours de son histoire, sépare le domaine €lastique du domaine plastique (Figure3.14).

£ A A

q
M.C. _

écrouissage

i / '

1

P, In p' clan™ @ P, P

Figure.3.14. Courbe contrainte-déformation volumique et surface de charge du modele SSM.

Les parametres nécessaires au SSM sont les suivants :

A* : Indice de compression [-]
«* : Indice de gonflement [-]
c : Cohésion [kN/m’]
¢ : Angle de frottement [°]
v : Angle de dilatance [°]

Par défaut, les parameétres avancés sont :

92 -

>



Chapitre 3 Présentation de 1'outil de simulation et modéles de comportement

v Coefficient de Poisson en charge-décharge [-]
K¢ : Coefficient des terres au repos pour un sol normalement consolidé [-]
M : Pente de la courbe d’état critique dans le plan (p,q) [-]

Pour une description détaillée de SSM et ses formulations théoriques, on pourra se référer a
Brinkgreve (1994).

3.4.6 Modgéle pour les sols mous avec fluage (Soft Soil creep model, SSCM)

Le SSM permet de prendre en compte 1'écrouissage des argiles molles mais pas la
consolidation secondaire : celle-ci se traduit par une évolution de la déformation axiale dans
un essai oedométrique en fonction du temps, apres la fin de la consolidation primaire. Cette
déformation évolue en fonction du logarithme du temps (au moins pour les échelles de temps
observables). Elle génére ce qui est appelé la quasi-préconsolidation dans des sols déposés
depuis longtemps.

Ce modele permet de simuler le comportement des sols mous, comme les argiles ou les
tourbes normalement consolidées, en fonction du temps. Ce modele prend en compte la
compression logarithmique.

La figure (3-15) résume ce phénomene. Ces déformations secondaires se rencontrent dans les
tassements différés, notamment sur sols argileux mous.

-1/54
t In t -
- 1
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/// =t tG
Y i w
» t
Ty T

Figure 3.15. La consolidation et le comportement du fluage dans un essai oedométrique standard

-03 -



Chapitre 3 Présentation de 1'outil de simulation et modéles de comportement
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Figure 3.16. Courbe idéalisée de contrainte-déformation d'un essai oedométrique avec la division des
incréments de déformation en deux composantes (élastique & fluage). Pour t'+tc=1 jour, on rejoint la
ligne-NC de l’essai a 1 jour

Le soft soil creep model élargit ces résultats dans le plan p-q en introduisant des surfaces de
charges qui « s’appuient » sur 1’évolution observée en consolidation secondaire sur 1’axe

isotrope.
A
.8 M
° 1
I
O
/_ \
[1b]
‘E // \\\
‘= e BN
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eq
b

isotropic stress p=-{o1 + 02 +03)/3
Figure 4.17.Diagramme de P., dans le plan p,q.

Avec les définitions suivantes des parametres :
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Le Soft Soil Creep Model exige donc les constantes matérielles suivantes.

Les parameétres de rupture comme dans le modéle du Mohr-Coulomb :

C': Cohésion effective [KN/m?]
¢ : Angle du frottement [°]
v : Angle de dilatance [°]

Les parameétres de SSCM :

«* : Indice du gonflement modifié [-]
A* : Indice de compression modifié [-]
p* : Indice du fluage modifié [-]
vur - Coefficient du Poisson pour décharge-recharge [-]

o L’indice de gonflement modifié, I’indice de compression modifi¢ et I’indice de
fluage modifié

Ces parametres peuvent €tre obtenus a partir d’un essai de compression isotrope ou d’un essai
oedométrique. Lorsqu’on trace le logarithme de la contrainte en fonction de la déformation, la
courbe peut étre approchée par deux lignes droites (voir figure.3. 8). La pente de la courbe de
consolidation normale donne I’indice de compression modifié¢ A*, et la pente de la courbe de
décharge (ou gonflement) peut étre utilisée pour calculer I’indice de gonflement modifié «*.
Remarquons qu’il existe une différence entre les indices modifiés k* et A* et les parametres
originaux du Cam- Clay k et A. Le paramétre p* peut étre obtenu par la mesure de la
déformation volumique sur une longue durée. Si on trace cette déformation en fonction de
logarithme du temps, on retrouve le parameétre p* qui présente la pente de la partie linéaire de
cette courbe (voir figure.3. 7).

3.4.7 Modele pour les roches fracturées (Jointed Rock model)
C’est un modele élasto-plastique anisotrope, pour lequel le cisaillement plastique peut se
produire seulement dans un nombre limité de directions de cisaillement. Ce modele peut étre
utilisé pour simuler le comportement des roches stratifiées ou fracturées.

3.4.8 Modele défini par ’utilisateur
Cette option permet de définir et d’utiliser des lois de comportement autres que les modeles
standard de PLAXIS.
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3.5. MODELISATION DES COMPOSANTS DES CULEES EN

SOL RENFORCE PAR PLAXIS
3.5.1 Modélisation de Sol

L'utilisateur de Plaxis doit sélectionner des éléments triangulaires a 6 ou a 15 nceuds pour
modéliser les couches de sol et autres éléments de volume. L'élément par défaut de Plaxis est
le triangle a 15 nceuds, il fournit des interpolations d'ordre quatre pour les déplacements. La
matrice de rigidité des éléments est évaluée par intégration numérique en utilisant en total
douze points de Gauss (points de contrainte). Pour le triangle a 6 nceuds, ’interpolation est du
second ordre, et I'intégration nécessite trois points de contrainte (figure.3.18).

Les points de conrrainte

: . ——
Triangle a 6 neeuds Triangle a 15 neeuds

Figure.3.18. Disposition des neeuds et des points de contrainte dans l'élément de sol (Brinkgreve,
2003).

Dans cette étude, la masse du sol est modélisée par un maillage en éléments triangles a 15
nceuds comme montré sur la figure.3.18. Le triangle a 15 nceuds est un élément trés précis qui
a produit des résultats en contraintes de haute qualité sur différents problémes. L'utilisation
des triangles a 15 nceuds implique une consommation de mémoire assez élevée, quoique les
calculs et la manipulation soient donc un peu ralentis.

3.5.2 Les géogrilles

Les géogrilles sont des éléments élancés possédant une rigidité normale mais aucune rigidité
de flexion. Les géogrilles ne peuvent résister qu’a des efforts de traction et non a des efforts
de compression. Ces éléments sont principalement utilisés pour modéliser des renforcements
de sol.

Les nappes géogrilles sont modélisées par un élément de structure appelé "geogrid". Cet
¢lément est régit par un comportement parfaitement élastique sans aucune limitation de la
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tension interne, 1’élément est seulement caractérisé par sa rigidité axiale EA, c’est-a-dire le
module de rigidité J du géosynthétique (Figure. 3.19).

T (KN/m)

pd

1

u (m)

Fig. 3.19. Modélisation du comportement de [’élément "géogrille"” sur Plaxis

Il est a noter que I’introduction d’un élément géosynthétique dans le modele, sans
introduction d’éléments d’interface, ne provoque aucunement 1’apparition de nouveaux nceuds
dans le maillage ; les caractéristiques mécaniques du géosynthétique modifiant le
comportement global de la géométrie sont simplement introduites dans la matrice de rigidité
comme condition supplémentaire reliant le comportement de certains noeuds.

o Cas de Bandes de géogrilles

Cependant, afin de modéliser les bandes de renforcement sur les conditions de déformation
plane, une approximation doit étre faite. C’est ainsi parce qu’en réalité les bandes sont les
¢léments distincts et le probleme du renforcement de sol avec I’utilisation de tels éléments est
un probléme a trois dimensions (Fig. 3.10). Dans I’analyse de déformation plane, les bandes
sont considérées continues dans la direction dehors de plan, c.-a-d. le probléme est traité avec

les conditions 2-D.

TR

Figure. 3.20. Représentation de I’analyse 3-D et 2-D (déformation plane)

Afin de les modéliser correctement, on doit déterminer les propriétés équivalentes a une
bande distincte d’une feuille telle que celle représentée sur le (Figure. 3.4). Pour faire ainsi,
les propriétés doivent étre normales par metre linéaire.

3.5.3 Les blocs en béton

Les blocs modulaires sont modélisés en tant qu'éléments triangulaires de 15 nceuds ont un
comportement ¢lastique. Ces éléments sont spécifiés comme étant non poreux (Non porous).
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Le comportement non poreux (Non-porous) est souvent utilisé en combinaison avec le modele
¢lastique linéaire (Linear elastic). Il n'est pas nécessaire de fournir un poids volumique saturé
ni des perméabilités pour les matériaux non poreux.

Géogrille
Bloc ‘

Interface

Figure 3.21. Modélisation des blocs en béton.

3.54 Modélisation de la Semelle du pont

La semelle de pont (sommier) est modélisée avec des éléments triangulaires de 15 nceuds
élastiques linéaires non poreux. L’intégration numérique de ces éléments implique 12 points
de contraintes gaussiens.

3.5.5 Modélisation de longrine de mise a niveau (Leveling Pad)

La longrine de mise a niveau est typiquement en béton non-armé et son but est de servir de
guide a la construction de panneaux de revétement. La longrine de mise a niveau n’est pas
prévue comme appui structural de base. Ses dimensions sont en général 150 mm d’épaisseur
et largeur de 300 mm. La longrine de mise a niveau peut étre modélisée dans I’exact la méme
maniere, et avec les mémes propriétés, comme sommier de pont, et d’autres utilisateurs
modélisent la longrine avec des éléments poutres "plate”, ou la négligée.

Dans notre modélisation on n’inclut pas des longrines.
3.5.6 Les interfaces

Les interfaces sont utilisées pour modéliser les interactions entre les structures et le sol. Les
interfaces sont composées d’éléments "Interface". La figure (Fig. 3.22) montre comment les
¢léments d’interface sont connectés aux ¢léments du sol. Si les éléments de sol & 6 noeuds sont
utilisés, les éléments d’interface correspondant sont définis par trois paires de nceuds, alors

-08 -



Chapitre 3 Présentation de 1'outil de simulation et modéles de comportement

que pour les éléments de sols a 15 nceuds, les éléments d’interface sont définis par cinq paires
de nceuds. Sur la figure, les éléments d’interface sont montrés avec une épaisseur finie, mais
dans la formulation des éléments finis, les coordonnées de chaque paire de nceuds sont
identiques, ce qui signifie que les éléments ont une épaisseur nulle.

Chaque interface a une "épaisseur virtuelle" qui lui est assignée; c’est une dimension
imaginaire utilisée pour obtenir les propriétés du matériau de I’interface. Cette épaisseur
virtuelle est définie comme le produit du facteur d’épaisseur virtuelle (Virtual thickness
factor) par la taille moyenne de I’élément. La taille moyenne de I’élément est déterminée par
le réglage de la précision du maillage. La valeur par défaut de Virtual thickness factor est de
0.1. Cette valeur peut étre changée en double cliquant sur la ligne géométrique et en
sélectionnant I’interface dans la boite de dialogue. Toutefois, des précautions doivent étre
prises en changeant le facteur par défaut. Cependant, si des éléments d’interface sont sujets a
des contraintes trés importantes, il peut étre nécessaire de réduire 1’épaisseur virtuelle.

e noeuds
x points de contrainte

o 3 o o o o
a b

Figure. 3.22. Distribution des nceuds et des points de contrainte dans les éléments d’interface et
jonction avec les éléments du sol

e Résistance d’interface (Rinter)

Un modele élasto-plastique permet de décrire le comportement des interfaces dans la
modélisation des interactions sol-structures. Le critére de Coulomb est utilisé pour distinguer
le comportement élastique, ou de petits déplacements peuvent apparaitre aux interfaces, et le
comportement plastique, pour lequel des glissements permanents peuvent se produire.

Pour les interfaces dont le comportement reste €lastique, la contrainte tangentielle T est
donnée par

|T| < optaneg; + ¢

Et pour un comportement plastique t est donné par
|T| = optaneg; + ¢;
Ou ¢; et c; sont ’angle de frottement et la cohésion de I’interface. Les caractéristiques de

résistance de ’interface sont liées aux propriétés de résistance de la couche de sol. Chaque jeu
de données inclut un facteur de réduction de la résistance pour les interfaces (Riner) Les
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caractéristiques de I’interface sont calculées a partir des propriétés du sol associé et du facteur
de réduction de la résistance, en suivant les régles suivantes :

Ci = Rinter * Csol
tan@; = Ripter * tang;
Avec: 0.01 < Rjper <1

L’angle de dilatance est donné par la relation suivante :

_ { 0 pour Ripter <1
! Wso1 pour Ripger =1

Dans Plaxis, la résistance de ’interface peut étre définie par deux types :

a- Rigide

Dans ce cas, I'interface n’influence pas la résistance du sol avoisinant. Par exemple, les
interfaces s'étendant autour des angles d’un élément de structure ne sont pas significatives des
interactions sol-structure et ne doivent donc pas subir de réduction de leurs caractéristiques.
Ces interfaces doivent étre déclarées (ce qui correspond a Riyer = 1). Ainsi, les propriétés de
I’interface, y compris 1’angle de dilatance y;, sont identiques aux propriétés du sol excepté le
coefficient de Poisson v;.

b- Manuelle

En général, pour des interactions réelles entre le sol et un élément de structure, 1’interface est
plus faible et plus déformable que la couche de sol associée, ce qui signifie que la valeur de
Rinter €st inférieure a 1. Des valeurs représentatives de Riyer dans le cas d’interactions entre
différents types de sols et de structures peuvent étre trouvées dans la littérature. En I’absence
d’informations plus détaillées, il est classique de prendre pour le coefficient Ry la valeur
(2/3) pour un contact sable-acier et la valeur (1/2) pour des contacts argile-acier ; les
interactions avec du béton donnent des valeurs légérement supérieures. Des valeurs de Rjyer
supérieures a 1 ne devraient normalement pas étre utilisées.

3.6. CONCLUSION

La modélisation numérique d’un ouvrage géotechnique, réalisée a I’aide d’un code de calcul
aux éléments finis, est une approche simplifiée de la réalité géométrique et géomécanique de
I’ouvrage.

Les modeles disponibles dans le code Plaxis2D ont été brievement décrits en distinguant
parmi eux ceux adaptés a la simulation du comportement des sols granulaires et ceux plus
adaptés pour la simulation du comportement des argiles.

Le choix du modéle de comportement dépend en fait du probléme posé : souténement,
tassement de remblai, fondation sur sol en pente, tunnel : quel modele de comportement
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utiliser pour quel probleme géotechnique ? La question n'est pas simple car il n'existe pas de
modele "universel"...

Cette partie a permis de nous guider dans le choix de modeles mieux adaptés aux différents
matériaux mis en jeu dans le probleme dtudié, en combinaison avec les aspects du
comportement que I’on souhaite simuler. Alors que, parmi ces modeles il existe deux modeles
de comportement bien adapté pour simuler le comportement des sols granulaires (notre cas)
qui sont le modele Mohr-Coulomb et HSM (Hardening Soil Model).
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CHAPITRE 4

ETUDE NUMERIQUE D’UNE CULEE DE PONT EN SOL
RENFORCE

4.1. INTRODUCTION

La technologie de culée porteuse en sol renforcé est relativement nouvelle, mais elle a le
grand potentiel et elle avait gagné de la popularité ces dernieres années grace a leurs
avantages nombreux. Cependant, I’estimation des déformations de ce type d’ouvrage reste mal
connue et peu maitrisée.

Jusqu’a présent, et en 1’absence d’une méthode analytique satisfaisante reste 1’utilisation des
méthodes numériques par des logiciels professionnels tels que Plaxis et Flac le plus
performants pour évaluer les déplacements.

Cependant, les résultats des déformations de ces modeles numériques obtenus dépendent
directement du modele de comportement et leurs parametres choisis. Si I’on peut trouver un
bon jeu des parameétres, on peut reproduire les comportements essentiels de 1’ouvrage
modélisé.

Dans le cadre de ce travail, nous avons donc choisi d’étudier la déformation de ce type
d’ouvrage pour cela nous nous somme appuyés sur 1’ouvrage réel réalisé par le Département
des Transports du Colorado (CDOT) aux Etats-Unis, mené dans le cadre d’un projet de
recherche. L’ouvrage a été bien instrumenté avec des mesures des déplacements de parement
et des contraintes dans le massif renforcé pendant différentes phases de construction.

Le pont de Founders/Meadows est donc un ouvrage géotechnique trés bien instrumenté. Il a
fait ’objet de nombreuses études qui constituent une importante base de données [ Abu-Hejleh
et al. (2000 ; 2001 ; 2002 ; 2003) ; Zornberg et al. (2001) ; Helwany et al. (2003) ; Wu et al.
(2006) ; Fakharian et Attar (2007)].

Dans une premiere partie de cette analyse, aprés une présentation succincte de
I’expérimentation, un modele numérique en éléments finis de référence réalisé avec Plaxis
2D est proposé pour décrire le comportement de cet ouvrage puis validé avec les mesures
expérimentales et les résultats de calculs ont été effectués par Fakharian et Attar (2007) avec
Flac2D (code de calcul aux différences finies).

La deuxiéme partie de ce chapitre est consacrée a une ¢tude paramétrique basée sur les
parameétres de référence de cet ouvrage, consiste a analyser l'influence de plusieurs parametres
sur le comportement des culées en sol renforcé par géogrille. Cette analyse concerne la
sensibilité de la déformation des culées aux parametres du modele pour le modele de Mohr-
Coulomb et le modele HSM (Hardening Soil Model), I’effet de modele de comportement de
sol renforcé, le paramétres de I’interface sol/géogrille, 1’effet de compactage, la rigidité des
parement.
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4.2. PRESENTATION DE L'OUVRAGE

4.2.1. Géométrie de ’ouvrage

Le pont de Founders/Meadows est situé 20 miles de sud de Denver, Colorado, prés du Castle
rock (U.S.A). Il a été accompli en 1999 par le Département des Transports du Colorado aux
Etats-Unis, pour adapter six voies de circulation et deux trottoirs. Cette structure a remplacé
une structure détériorée de pont de deux travées. Ce pont comporte deux travées a 20 poutres,
chaque travée est de 34.5 m de longueur et de 34.5 m de largeur. La figure.4.3 montre une vue
en plan du pont réalisé de deux travées et des structures d’autoroute approche. Trois sections
de culée (sections 200, 400, et 800) sont présentées dan la figure.4.4 par une coupe
longitudinale détaillée.

Les deux sections 400 et 800 ont une hauteur totale de culée est de 7.8 m, y compris 5.8 m de
revétement en bloc et 2 m de mur de culée en béton armé. La sections 200 a une hauteur totale
de culée est de 6.5 m, y compris 4.5 m de revétement en bloc et 2 m de mur de culée en béton
armé.

Le parement est réalisé par des blocs en béton tel que la longueur, la largeur, et I’hauteur du
bloc sont de 0.457 m, de 0.279 m et de 0.203 m respectivement. Des connecteurs en plastique
sont employés pour empécher la glissade relative entre les blocs, et pour fixer les géogrilles
de renfort au revétement. Le parement de deux sections 400 et 800 est composé de 29 blocs
en béton, et ces deux sections sont renforcées par 19 lits d’armatures. Les lits sont numérotés
de 1 a 19, en allant de haut en bas. La section 200 est réalisée avec 22 blocs.

Les renforts de géogrilles ont été mis avec espacement uniforme (0.40 m) mais avec longueur
variable, comme illustré dans la figure.4.4. Les longueurs des couches de géogrilles varient de
7.8 m (de la face du mur) pour la couche basse a 12.97 m pour la partie supérieure de la culée
pour Les deux sections 400 et 800 et varient de 7.8 m a 12.97 m pour La section 200.

(a) coté est

DR

(b) coté ouest

Figure.4.1.Vue de I'ouvrage achevé de pont de Founders/Meadows (Abu-Hejleh et al. 2000)
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Figure.4.2.Vue générale de I’ouvrage en service de pont de Founders/Meadows (Abu-Hejleh et al.

2002)
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Figure.4.3 Vue en plan de pont de Founders/Meadows
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Figure.4.4 Coupe longitudinale du pont du Founders/Meadows (Abu-Hejleh et al. 2002)

4.2.2.

Phasage de construction

La construction de pont de Founders/Meadows s’est faite en deux phases pour satisfaire les
besoins du trafic. Phase I correspondant a la mise de construction de la moiti¢ méridionale.
Un mur provisoire renforcé par du treillis métallique a été construit pour soutenir la face

nordique de la structure de la phase 1. La construction de la phase I est commencée le 16
juillet 1998 et a été accomplie le 16 décembre 1998. Le trafic a été alors commuté du vieux

pont a la structure de la phase I. Le pont existant a été alors enlevé. Pendant la deuxi¢me

phase (phase II), la structure de la phase I a été prolongée pour construire la moiti¢ nordique

du nouveau pont. La construction de la phase II est commencée le 19 janvier 1999 et a été
accomplie le 30 juin 1999.

Les sections 200 et 400 sont situées au centre de la structure de la phase I et la section 800 est
située au centre de la structure de la phase II (Figure.4.3).

L’exécution de I’ouvrage a comporté les étapes suivantes (Figure 4.5) :
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Phase I : Construction du mur en sol renforcé jusqu'a l'altitude de base de la semelle du pont
(h=5.28 m) ;

Phase II : Placement de semelle et mur de culée et compléter de la construction de mur de
front ;

Phase III : Pose des poutres ;

Phase IV : Placement du remblai renforcé derriére le mur de culée ;

Phase V : Pose de revétement de tablier ;

Phase VI : Pose la dalle de transition ;

Phase VII : Ouverture du pont pour trafic (premicre année du fonctionnement).

Tableau .4.1. Pression moyenne estimée au dessous de sommier et les cas de charge utilisé pour le
phasage de calcul

Press;c;nsinrzifne;:rnzlggissous Cas de charge (modélisation numérique)
phase 1 0 massif seul
phase 2 22 Pose de sommier
phase 3 64 Pose des poutres (q= 210KN/m”)
phase 4 84 Pose de remblai derriére du sommier
phase 5 101 Pose de revétement (q= 295KN/m”)
phase 6 115 Pose la dalle de transition (q= 365KN/m”)

* (Abu-Hejleh et al. 2001)

4.2.3. L’instrumentation d’ouvrage

L’ouvrage a été bien instrumenté en les deux phases de construction : Phases I et II. Trois
sections (sections 200, 400, et 800 Figure 4.3). de mur en sol renforcé ont été instrumentées
pour fournir des informations sur les mouvements de structure, la distribution de pression des
terres verticale, la distribution de pression des terres latérale sur le revétement de mur, les
déformations de géogrille, les températures de sol et la teneur en eau pendant de six étapes de
construction et aprés l'ouverture de structure pour les trafics. La surveillance continuera
jusqu'a ce que le mouvement a long terme de la structure devienne négligeable.

Le long de la structure en phase II, la section 800 (voir Figure.4.3) également a été fortement
équipée avec des cellules de pression et des jauges de déformation le long des quatre lignes
critiques : Ligne A pres de la face de mur, Ligne B pres de la ligne centrale d’appui, Ligne C
pres du bord arriere de la semelle de pont, et ligne D derriere de la semelle de pont
(approximativement 7.6 m derri¢re le revétement de mur).

Le tableau 4.2 présente la liste de I'emplacement de ces jauges, ou Y est I’hauteur de la jauge
au-dessus de la semelle de réglage, et X est la distance de la jauge a partir du dos du bloc de
revétement.
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Chaque jauge est indiquée par un code numérique indiquant le nombre de la couche de
géogrille concerné par la mesure, suivi par deux ou trois lettres. La premiere lettre indique le

type de jauge :

V = cellule de pression pour mesurer la pression verticale, H = cellule de

pression pour mesurer la pression latérale, et S = jauge de déformation. La 2¢me lettre indique
I'emplacement de la ligne de mesure (Ligne A, B, C ou D). La troisieme lettre (N : nord, ou

S : sud) est employée quand deux mesures sont mises au méme emplacement.
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Figure.4.5. Plan de l’instrumentation et le phasage de construction pour la section 800(Abu-
Hejleh et al. 2002)
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Tableau 4.2. L'emplacement et la référence des jauges mises le long de la section 800 (Abu-Hejleh et

al. 2001)
Gage | Dara logger Gage Information for Reference Readings
# Channel Location
X Y Date of Collection (# of Height of | Gauge | Temp..
Days from Jan. 1. 1999) Fill (m) |Reading| C
Pressure Cells to Measure Vertical Eaith Pressure

OVA 3 1.00 | -0.15 23 -0.15 9644 0.2
OvVD 5 7.50 | -0.15 Z3 -0.15 8888 -0.1
3VA 11 0.60 | 1.52 28 1.52 8976 | 115
6VA 16 0.60 | 2.33 36 233 8988 | 144
6VBN 7 300 295 36 233 9026 bl
6VBS 18 3.10| 233 36 233 8995 [ 21.1
6VC 19 550 | 2.33 36 2.33 §8952 | 183
6VD 20 7.50 | 2.33 36 233 8420 | 17.8
10VA 28 0.60 | 3.95 49 395 9190.8 | -0.9
10VBN 29 330 | 3.95 49 395 787 | -2.7
10VBS 3 330 | 3.95 49 395 8753 | -0.2
1oVC 31 5.00 | 3.95 49 385 9362 -0.5
10VD 32 7.60 | 3.95 49 3.95 8507 | -0.7
12VD 41 7.30 | 4.95 51 5.28 9326 0.7
I3VA 42 185 | 505 55 5.28 9090 2
13VB 43 3,25 | 5.05 55 5.28 9046 2.9
13VC 4 465 | 5.05 55 5.28 8889 3.7

Pressure Cells to Measure Lateral Earth Pressure on the Facing

TH 21 0 4.27 46 427 9171 343

9H 22 0 .70 48 el D 9558 9.70
11HN 33 0 4.57 50 457 9101 10.8
11HS 34 0 4.57 50 457 9269 10.3

12H 40 0 | 497 55 5.28 8615 | 442

Strain Gages 10 Measure Lateral Geogrid Strain

2S8A 7 0.39 | 0.6 23 0.9 7076 3.1
25B 8 3.6 0.6 23 0.9 7373 3.3
25C 9 5.8 0.6 23 0.9 8122 3.3
6SA 12 0.38 | 2.23 35 223 4120 [ 20.2
65BN 13 3,35 | 243 35 2.23 4560 123
65BS 14 335| 2.23 35 223 3328 | 17.2
65C 15 58 | 223 35 223 3923 | 146
105A i3 0.33 | 3.85 50 3.85 2741 4.9
10SB i, Jiaw | .89 S0 3.85 3080 1]
10SC 26 5 | 3.85 50 3.85 3640 4
10SD 27 7.6 | 3.85 50 3.85 3576 3
125B 36 3.17 | 4.67 5] 467 2845 10.2
128D 38 7.43 | 4.67 51 467 3375 8.3
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4.3. SIMULATION NUMERIQUE DE L’EXPERIMENTATION

Pour simuler I’ouvrage de culée de Founders/Meadows on se propose un modele en éléments
finis avec l'utilisation du logiciel Plaxis 2D Version 8.2 sous les conditions de la déformation
plane, ou les éléments de massif du sol et du béton sont modélisés avec des ¢léments
triangulaires a 15 nceuds.

Fakharian et Attar (2007) avait également présenté une comparaison entre les résultats
numériques avec le code de calcul aux différences finies FLAC 2D et les résultats
expérimentales. Cependant dans le présent travail les simulations numériques ont été faites
par le code de calcul aux éléments finis « plaxis 2D ».

Ces auteurs ont modélisé 1’ouvrage en utilisant pour le sol de remblai et de fondation le
modele hyperbolique de Duncan & Chang qui permet de prendre en compte les non-linéarités
du sol avant la rupture.

Pour valider le modéle de référence les résultats de calcul ont été comparés aux valeurs
mesurées expérimentalement, ainsi qu’a celles obtenues par le calcul bidimensionnel avec
calcul aux différences finies Flac 2D effectué par Fakharian et Attar (2007).

4.3.1. Géométrie

La figure 4.6 représente la définition géométrique du modele proposé pour la modélisation
numérique pour cette étude. Nous avons représenté le modeles de la méme fagcon que 1’ont fait
Fakharian et Attar (2007) Pour pouvoir comparer I’ensemble des résultats. Afin de limiter les
effets de bord, la largeur totale du remblai a été prolongée assez loin de la face du mur et la
zone d'intérét (zone renforcée). Le modele a une hauteur de 12.8m et une longueur de 70.2m.

25m 45 m

A

v

58m

=
+F

Figure 4.6. Composants du modéle numérique.
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4.3.2. Matériaux constitutifs
Le cas de référence est modélis¢€ en prenant en compte des parametres réels de 1’ouvrage.
4.3.2.1. Lesol

Le modele est constitué de deux sols différents, le sol de fondation et le remblai renforcé. Le
modele de comportement utilisé pour simuler les deux types de sol est un modele linéaire
¢lastique parfaitement plastique avec le critere de plasticité de Mohr- Coulomb (nommé MC
dans cette étude).

On a adopté comme valeurs de référence des différents parametres les données présentées
dans le Tableau 4.3. Pour le sol de remblai renforcé ces valeurs sont déterminées a partir les
parametres ont été¢ déduits par Abu-Hejleh et al. (2000) a partir des résultats des essais
triaxiaux. La méthodologie de la détermination et de l'ajustement des parameétres a été
présentée en détails dans «Abu-Hejleh et al. (2000) ». Pour Le sol de fondation Les valeurs
des parametres sont les mémes qui choisis par Fakharian et Attar (2007).

Tableau 4.3. Caractéristiques géomécaniques du sol

Mohr-Coulomb Sol renforcé Sol de fondation
Type Drained Drained
Yunsat [kN/m3] 21.00 17.00
Ysat [kN/m?3] 22.10 18.00
Kk, [m/day] 1.000 1.000
ky [m/day] 1.000 1.000
E.ef [kN/m?] 45000.000 52500.000
v [-] 0.350 0.300
Cret [kN/m?]] 69.8 15.00
[0} [°] 39.50 30.00
] [°] 5.00 0.00
Rinter. [-] 0.7 0.7

4.3.2.2. Les blocs en béton

Les ¢éléments constitutifs du parement sont modélisés en utilisant un modele de comportement
¢lastique linéaire et avec section 0.30x0.20m. En raison de la difficulté liée a I’estimation de
la rigidité¢ du parement, la valeur du module d’élasticité du parement a été choisie comme
¢tant la valeur moyenne de valeurs trouvées dans les littératures.

Le choix du module d’élasticité du parement est traité dans I’étude paramétrique.
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Tableau 4.5. Exemples de modélisation des blocs en béton

Dimension | modé¢le v (KN/m’) E (GPa) A Référence
(m)

H=0.2,b=0.3 | EL 16 (EP : entre 10 et 22)* 2 0.17 Ling et al (2005a)

H=0.15,b=0.3 | EL - 23 0.15 Hatami et Bathurst
(2005b)

H=0.5,b=0.35 | EL 23 2 0.2 Christopher et al (2004)

H=0.15,b=0.3 | EL 23 2 0.17 Ling, et al (2003) et
(2000)

H=0.2,5=0.46 | EL 18 2 0.3 Yoo (2004)

H=0.25,b=0.5 | EL 21,8 0.3 0.15 Guler et al (2007)

H=0.2,b=0.28 | EL 23 2 0.2 Ling et al (2005b)

*Ces auteurs font étude paramétrique sur le poids du bloc (en fonction de creusement)

Les propriétés des blocs en béton utilisés dans le modele de référence sont données dans le
tableau 4.6.

Tableau 4.6. Caractéristiques des blocs en béton pour le modeéle de référence

Elastique linéaire bloc en béton
Type Non-porous
Yansat | [KN/m?] 23.00
Yeat [kN/m?] 23.00
Kk, [m/day] 0.000
ky [m/day] 0.000
E, [kN/m?] 9000000.00
v [-] 0.2
Rinter -] 0.700

4.3.2.3. La semelle et le mur en béton armé de la culée de pont

La semelle et le mur en béton armé de la culée de pont sont modélis€s en utilisant un modele
de comportement élastique linéaire Non-porous.

Les différentes caractéristiques de la semelle et du mur en béton armé de la culée sont
présenté dans le tableau ci-dessous.

Tableau 4.7. Caractéristiques de la semelle et du mur en béton armé de la culée

Elastique linéaire Sommier
Type Non-porous
Yunsat [kN/m?] 25.00
Ysat [kN/m3] 25.00
k, [m/day] 0.000
ky [m/day] 0.000
E.ef [kN/m?] 25000000.00
Y [-] 0.15
Rinter [-] 0.700
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4.3.2.4. les géogrilles

Les géogrilles sont modélisées en utilisant des éléments structurels appelés « geogrid » dans
le logiciel plaxis. Ces éléments ont une seule propriété nécessaire, c’est la rigidité axiale EA.
Les caractéristiques sont données dans le tableau 4.8.

Tableau 4.8. Caractéristiques des géogrilles

Identification EA
[kN/m]
Géogrille 2000

Le parametre de D'interface a pris: Riyer =0,7 Pour I’interface bloc /bloc, bloc /géogrille,
bloc /sol, sol /géogrille et sol de remblai / sol de fondation dans le modé¢le de référence.

4.3.3. Conditions aux limites

Pour les conditions aux limites, on a utilisé un bloc standard, les déplacements horizontaux et
verticaux sont bloqués a la base du modele et seuls les déplacements horizontaux sont bloqués
sur les cotés latéraux (Figure 4.6).

4.3.4. Phasage de construction

Afin de reproduire les étapes de construction de la structure réelle, c’est-a-dire les différentes
étapes d’exécution décrites dans la section 4.2.2, la construction du mur a été modélisée par la
procédure « staged construction ». Le processus de construction de la culée est modélisé en 18
phases, (les 13 phases premicres représentent la phase I dans I’ouvrage réel), ou la mise en
place du remblai renforcé est modélisée par des couches de 0.4 m ont été placées au fur et a
mesure jusqu’a ce que la hauteur totale de la culée est atteinte. Le chargement due a la
superstructure du pont (les poutres, le tablier et la dalle de transition) est modélisé par une
pression uniformément répartie équivalente au-dessus sommier.

La simulation du phasage de construction de l'ouvrage a comporté les phases suivantes :

Phase 1 : mise en place des deux premiers blocs, de la premicre couche de remblai renforcé,
de I’installation de la premiére nappe de géogrille entre les deux blocs et la couche de
fondation a gauche de remblai renforcé ;

Phase 2 : mise en place du troisieme et quatrieme bloc, de la deuxieéme couche de remblai
renforcé et installation de la deuxieme nappe de géogrille entre les deux blocs ;

La phase 2 est répétée jusqu’a 5.8 metres de hauteur du mur (phase 13).
Phase 14 : Pose de la semelle et le mur de culée de pont (sommier) ;

Phase 15 : Pose des poutres du pont et modélisé par une pression uniformément répartie
équivalente de 210 Kn /m2, au-dessus sommier ;
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Phase 16 : Pose de remblai renforcé derriere le mur de la culée (sommier) ;

Phase 17 : Pose du tablier du pont et modélis¢ par une pression uniformément répartie
équivalente de 295 Kn /m2, au-dessus sommier ;

Phase 18 : Pose de la dalle de transition qui correspondant a une charge équivalente de
365Kn /m2.

4.4. PRESENTATION DES RESULTATS DU MODELE DE
REFERENCE

Dans cette partie, on confronte les résultats des modélisations aux grandeurs mesurées et les
résultats trouvés par le code Flac2D rapportés par Fakharian et Attar (2007).

La comparaison des résultats expérimentaux et numériques portera sur :

— L’évolution des déplacements horizontaux du parement pour deux points différents,
au niveau de lit de renfort N° 6 et 10 en fonction de différentes phases de construction
(Figure. 4.9 et 4.10) ;

— Les déplacements horizontaux du parement sous [D’effet de placement de
superstructures (phase I1 a VI) (Figure.4.11);

— Les valeurs de déplacement maximal obtenues sous I’effet de poids propre de Mur
seul (phase I) et sous 1’effet de placement de superstructures (phase 11 a VI) (Tableau
4.9);

— L’évolution des contraintes verticales dans le massif renforcé en quatre points
différents (Figure. 4.13 et 4.14).

Le maillage déformé de notre modele est présenté sur la figure 4.7. Cette déformation est due
a la fin de construction (phase VI).

Figure 4.7. Déformation du maillage (phase VI)
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4.4.1. Déplacement horizontal

Figure 4.8. Déplacement horizontal dans la phase V1.

Les figures 4.9 et 4.10 représentent une comparaison entre I’évolution des déplacements
horizontaux du parement mesurés et calculés avec Plaxis2D et avec Flac2D en fonction des
différentes phases de construction a deux niveaux lit n® 6 (z=2.2 m) et litn® 10 (z =3,8 m).

Pour le niveau de lit n® 6 (z = 2.2 m) Figure 4.9 montre que les déplacements horizontaux
calculés avec Plaxis2D et Flac2D sont proches mais présentent une sous-estimation des
déplacements dans la premieére phase de construction par rapport les mesures, puis cet écart a
diminué pour les autres phases.

Cet écart entre les calculs et les mesures provient peut-étre du fait que des parametres ne sont
pas pris en compte dans le calcul dans cette phase comme I’effet de compactage de remblai et
le choix des conditions de fondation et hydrologique.

De méme, la figure 4.10 présente les déplacements horizontaux pour le niveau de lit n° 10 (z
= 3.8 m) méme remarque a été notée sauf que I’écart est significativement plus important.
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—{li—FLAC 2D (Fakharian et
Attar, 2007)
—— Mesurés (Abu-Hejleh, 2001)

déplacement horizontal (mm)

Numéro de phase de construction

Figure 4.9. Déplacements horizontaux du parement (face extérieure) en fonction des phases de
construction mesurés et calculés avec plaxis et Flac 2D au niveau lit N° 6(H=2.2 m)

25

== Plaxis

=#—=FLAC 2D (Fakharian et
Attar, 2007)

== Mesurés (Abu-Hejleh, 2001)

déplacement horizontal (mm)

Numéro de phase de construction

Figure 4.10. Déplacements horizontaux du parement (face extérieure) en fonction des phases de
construction mesurés et calculés avec plaxis et Flac 2D au niveau lit N° 10 (H=3.8 m)

Les courbes des déplacements résultantes des simulations avec Plaxis et Flac2D sont
approximativement confondues dans les deux tiers inférieurs du mur, mais dan la partie
supérieure du mur, Plaxis donne des déplacements légerement plus grands que les résultats
trouvés par Flac2D.
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L’allure des courbes des déplacements trouvés par les deux approches numériques Plaxis et
Flac2D sont approximativement en accord avec celles de résultante de mesures. Les trois
courbes montrent que Le déplacement maximum se situe au voisinage de 4 m (dans le tiers
supérieur du parement comme a été observé par Abu-Hejleh et al. (2001))

5 TN

—— Plaxis

=@ Flac 2D (Fakharian et Attar, 2007)

Hauteur (m)

Mesurés (Abu-Hejleh, 2001)

0 2 4 6 8 10 12 14

Déplacement horizontal (mm)

Figure 4.11. Déplacements horizontaux du parement sous [’effet de placement de superstructures
(phase Il a VI)

Le tableau 4.9 compare les valeurs de déplacement maximal calculées par Plaxis et Flac2D
aux valeurs mesurées obtenu sous 1’effet de poids propre de mur seul (phase I) et sous I’effet
de placement de superstructures (phase II a VI), les déplacements maximaux calculés par
Plaxis et Flac2D en phase I sont trés largement sous-estimés. Cela est probablement lié
principalement a un effet des conditions de compactage du remblai non pris en compte dans
les calculs, puisque certains travaux de recherche ont montré que la prise en compte de
compactage dans la simulation peut avoir une augmentation importante de déplacement
(Bathurst et al, 2009 ; Abdelouhab, 2010 ; Liu, 2012), et peut étre aussi liée au choix des
conditions de fondation et hydrologique.

Cependant la valeur de déplacement maximal sous I’effet de placement de superstructures
calculée par Plaxis (11.68 mm) est plus proche du résultat de la mesure (11 mm) par rapport a
celle calculée avec Flac2D (13 mm).
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Tableau 4.9. Comparaison de déplacement maximal obtenu sous [’effet de poids propre de Mur seul
(phase 1) et sous [’effet de placement de superstructures (phase Il a VI)

Déplacement max sous I’effet Déplacement max sous ’effet de
de pp de Mur seul (phase I) en | placement de superstructures (phase 11
mm a VI) en mm

Plaxis 6.43 11.68

FLAC 2D (Fakharian 10 13

et Attar, 2007)

Mesuré (Abu-Hejleh, 12 1

2001)

4.4.2. Contraintes verticales dans le massif renforcé

La figure 4.12 indique la distribution des contraintes verticales dans le massif renforcé en
phase VL

[khjm 2]
0.000
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Figure 4.12. Contraintes verticales dans le massif renforcé en phase VI.

Les figures 4.13 et 4.14 représentent une comparaison entre 1’évolution des contraintes
verticales dans le massif renforcé en quatre points différents (A, B, C, D, voir la Figure 4.5)
au niveau de lit n° 6 (z = 2.2 m).
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Ces figures montrent que les contraintes verticales dans les massif renforcés, calculées avec
Flac2D et Plaxis globalement sont trés proches, et on observe que la forme des courbes donné
par les deux codes n'est pas tres différente a celle de mesures sauf quelques remarques :
— Les résultats du mesures pour le point A (figure.4.13. a) donnent une chute de contraintes
pour la phase 5 et semble n’est pas logique, et peut étre due a 1’état de l'instrumentation ;
— Les résultats des deux logiciels présentent une surestimation des contraintes par rapport a
ceux de mesures pour le point C (figure.4.14. a).
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Figure 4.13. Contraintes verticales en fonction des phases de construction mesurés, calculés avec
plaxis et Flac au niveau lit N° 6 (H=2.2 m) pour :(a) position A ; (b) position B
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Figure 4.14. Contraintes verticales en fonction des phases de construction mesurés, calculés avec
plaxis et Flac au niveau lit N° 6 (H=2.2 m) pour :(a) position C ; (b) position D
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4.4.3. Répartition des efforts de tractions le long des différents lits des
renforcements

La figure 4.15 montre que les efforts de traction maximum calculés par Plaxis sur les
différents niveaux de renforcement sont situés sur des points localisés preés du parement. Ces
points ne coincident pas avec la ligne des tractions maximales déduite de mesures effectuées
sur ouvrages instrumentés et préconisée dans certaines normes (SETRA 1991 ; NF P 94 220-
1998) mais en accord plusieurs travaux de recherche (Zevgolis et al, 2008 ; Abdelouhab,
2010). Cependant, la répartition des efforts de tractions le long des différents lits d’armatures
dans le calcul numérique, montre que le mur peut étre représenté par deux zones prés que
ceux définie dans certaines normes (NF P 94 220) :
— Zone ou les tractions sont élevées et quasi-constantes située a proximité du parement.
Elle peut étre assimilée a la zone active.
— Zone ou les tractions sont faibles et diminuent en allant vers la queue des
renforcements. Elle peut étre assimilée a la zone résistante (zone d’adhérence).

AN

~

e
i

|
|

——— T I T T T T ? —

Figure 4.15. Variation des tractions le long des nappes liées a la fin de construction (phase VI).

4.4.4. Synthese sur la validation de modéle de référence

Comme on peut le constater il y a une bonne cohérence qualitative entre nos résultats et ceux
de FLAC malgré les deux logiciels utilisent deux approches différentes.

La légere différence entre les résultats des différentes modélisations (Plaxis et Flac)
s’explique par les hypothéses de calcul utilisées dans chaque logiciel. Quoi qu’il en soit les
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résultats numériques sont, compte tenu des nombreuses incertitudes liées a la caractérisation
des matériaux ou a la détermination des parametres, dans 1’ensemble acceptables.

Malgré la complexité de la géométrie modele, les conditions aux limites et les conditions des
chargements, et les propriétés matérielles, les résultats obtenus par les deux codes numériques
peuvent étre considérés comme satisfaisants.

4.5. ETUDE PARAMETRIQUE

Apres la validation de modele avec les mesures et résultats calculées avec Flac2d, on peut
utiliser notre modele pour faire une deuxieme étude qui est 1’étude paramétrique. On va
montrer 1’effet des parametres sur la déformation des culées en sol renforcé. On utilise la
méme coupe du projet, avec les mémes données et on change a chaque fois le parametre a
comparer, et toujours dans des fourchettes raisonnables.

On propose 1’étude de 1’effet des points suivants :

e FEtude paramétrique de sensibilité des déformations au modele de Mohr-Coulomb ;

e FEtude paramétrique de Deffet de modele de comportement du sol sur les
déformations ;

e FEtude paramétrique de sensibilité des déformations au modéle de Hardening Soil
Model ;

e FEtude de I’Influence de compactage du remblai renforcé ;

e Effet de la variation de rigidité¢ de parement pour les deux mod¢les.

4.5.1. Etude paramétrique de sensibilité des déformations au modéle de Mohr-
Coulomb

L'étude de I’influence des parametres du sol sur les déplacements horizontaux du parement
sous ’effet de placement de superstructures est menée en faisant varier les cinq parameétres du
modele constitutif (E, v, ¢, vy, C) et le parametre d’interface. Nous faisons varier a chaque
stade un des parameétres en gardant constants les autres et cela pour tester I’influence de
chaque parametre sur la déformation des culées.

4.5.1.1. Effet de la variation de module élastique de remblai

Pour étudier I’influence de module élastique de remblai une variation du module élastique (de
30 a 55 MPa) a été analysée.

Les différents résultats des déplacements horizontaux du parement sous I’effet de placement
de superstructures obtenues sont présentés sur la Figure 4.16.
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Figure 4.16. Influence de module de déformation du remblai sur les déplacements horizontaux du
parement sous [effet de placement de superstructures (phase Il a VI)

Le Tableau 4.10 suivant présente la comparaison entre les valeurs de déplacement horizontal
maximal du parement sous I’effet de placement de superstructures calculées pour différents
cas étudiés.

Tableau 4.10. Influence de module de déformation du remblai

Module de déformation Déplacement horizontal maximal du AU/Ur (%)
(MPa) parement sous I’effet de placement
de superstructures (phase II a VI)
30 15.64 +33.90
35 14 +19.86
40 12.70 +8.73
45 (Valeur de référence) 11.68 -
50 10.84 -7.19
55 10.13 -13.27

Les résultats présentés ci-dessus montrent que le module élastique a une grande influence sur
les mouvements latéraux et notamment pour des valeurs faibles. En effet, ’augmentation de
module élastique en passant d’une valeur de 30 a 35 MPa donne une augmentation de
déplacement est environ 2 fois plus grande que celle engendrée par la variation de 50 a55
MPa.
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4.5.1.2. Effet de la variation de Coefficient de Poisson

Pour étudier I’influence de coefficient de Poisson nous proposons d’étudier les valeurs
suivantes de v (0.25 ;0.3 ; 0.35; 0.4).

Les résultats des calculs obtenus sont présentés sur la figures 4.17 et le tableau 4.11 suivants :

v=0.25

——v =0.30

—e—v=0.35(R)

=—-v =040

Hauteur (m)

—@—Flac 2D (Fakharian et
Attar, 2007)

== Mesurés (Abu-Hejleh, 2001)

T 5 10
-1

Déplacement horizontal (mm)

Figure 4.17. Influence de coefficient de Poisson du remblai sur les déplacements horizontaux du
parement sous [’effet de placement de superstructures (phase Il a V1)

Tableau 4.11. Influence de coefficient de Poisson du remblai

Coefficient de Poisson Déplacement horizontal maximal du parement | AU/Ur (%)
sous I’effet de placement de superstructures
(phase 11 a4 VI)
0.25 8.5 -27.23
0.3 10 -14.4
0.35 (Valeur de référence) 11.68 -
0.4 13.62 +16.6

A partir de ces résultats des différents calculs effectués, on déduit que le coefficient de
Poisson du sol, comme pour le module d’Young présente une influence significative sur les

déplacements horizontaux.
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4.5.1.3. Effet de la variation de la cohésion du remblai

Nous prenons pour la cohésion du remblai C les valeurs suivantes (10 ; 15 ; 20 ; 69.8 et 80
KPa). Les résultats sont présentés dans la Figure 4.18 et le tableau 4.12.
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-1
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Figure 4.18. Influence de la cohésion du remblai sur les déplacements horizontaux du parement sous
Ieffet de placement de superstructures (phase Il a VI)

Tableau 4.12. Influence de coefficient de Poisson du remblai

Cohésion du remblai Déplacement horizontal maximal du AU/Ur (%)
parement sous 1’effet de placement de
superstructures (phase 11 a VI)

10 14.80 +26.71

15 13.04 +11.64

20 12.02 +2.91
69.8 (Valeur de référence) 11.68 -

80 17.67 -0

Ces résultats indiquent que 1’effet de variation cohésion de remblai a une influence majeure
sur les déplacements horizontaux de culée pour des faibles valeurs. A partir de 20 kPa, la
cohésion n’a plus d’influence, ce qui signifie que jusqu’a une certaine valeur limite de
cohésion (20 KPa dans notre cas), la variation de cohésion du sol a peu d’influence sur la
prédiction des mouvements des culées en sol renforcé. Cette constatation a été également
confirmée dans le travail d’ Abdelouhab (2010).
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4.5.14. Effet de la variation de I’angle de frottement du remblai

Afin d’étudier I’influence de I’angle de frottement du remblai ¢, on a fait varier 1’angle avec
plusieurs valeur mais les résultats sont restés inchangés pour la cohésion de référence (C=
69.8 Kpa).

Pour cela, Nous fixons la cohésion a C = 20 Kpa (petite valeur) et donnons successivement a
I’angle de frottement du remblai ¢ les valeurs suivantes (20° ; 30° ; 39.5° et 45°). Les
résultats sont présentés sur la Figure 4.19.
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-1
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Figure 4.19. Influence de [’angle de frottement du remblai sur les déplacements horizontaux du
parement sous [ effet de placement de superstructures (phase 1l a VI) pour une cohésion de 20Kpa

A partir de ces résultats on peut constater que le changement de l'angle de frottement pour de
grande valeur de cohésion (dans notre cas ¢ = 69.8 kPa) conduit a une influence trés limitée
sur les résultats du déplacement, cette constations en accord avec de celle obtenus par Hatami

et Bathurst (2005b). Cependant, si on choisi une valeur plus petite de cohésion leur
I’influence devient grande.

4.5.1.5. Effet de la variation de I’angle de dilatance du remblai

En ce qui concerne la variation de 1’effet de dilatance du remblai méme si apres la diminution

de cohésion son effet sur les résultats du déplacement reste faible comme présenté dans la
figure 4.20.
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Figure 4.20. Influence de ’angle de dilatance du remblai sur les déplacements horizontaux du
parement sous [’effet de placement de superstructures (phase Il a VI) pour une cohésion de 20Kpa

Ceci nous montre que la variation de dilatance du remblai n’a pas d’impact significatif sur les
déplacements latéraux pour de grande ou faible valeur de cohésion.

4.5.1.6. Effet de la variation de ’interface

Plusieurs simulations ont été faites en utilisant différentes valeurs de coefficient réducteur de
I’interface qui varient de 0.5 a 1 (interface rigide). Les résultats obtenus sont présentés dans la
figure 4.21 et le tableau 4.13.
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Figure 4.21. Influence de I'interface sur les déplacements horizontaux du parement sous [’effet de
placement de superstructures (phase Il a Vi)
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Tableau 4.13. Influence de coefficient réducteur de l’interface

Coefficient réducteur de Déplacement horizontal maximal du AU/Ur (%)
I’interface parement sous |’effet de placement de
superstructures (phase Il a VI)
0.5 13.62 +16.6
0.6 12.46 +6.7
0.7 (Valeur de référence) 11.68 -
0.8 11.11 -4.9
1 10.35 -11.4

L'étude de parametre de l'interface (coefficient réducteur de I’interface) montre que la
variation du coefficient de ’interface conduit a une variation importante du déplacement de
culée et notamment dan la partie supérieure du mur. Nous remarquons aussi que plus
parametre de l'interface diminue plus la position de déplacement maximal se déplace vers le
haut.

4.5.2. Effet du modele de comportement du sol

Dans le modele de référence on a utilisé le modele Mohr-coulomb (nommé MC dans cette
étude). Afin de mettre en évidence l'influence du modele de comportement du sol dans la
modélisation numérique, on utilise le modele de sol avec écrouissage (Hardening Soil Model,
nommé HSM) pour le calcul de I’étude paramétrique.

Les valeurs des parametres du modele de sol avec écrouissage (HSM) sont présentées dans le
tableau.4.14.

Tableau 4.14. Caractéristiques géomécaniques du sol pour Hardening Soil Model

HSM Sol renforcé
Type Drained
Yunsat [kN/m?3] 21.00
Ysat [kN/m?] 22.10
ky [m/day] 1.000
ky [m/day] 1.000
ELef [kN/m?] 45000.000
Eref, [kN/m?] 45000.000
Eref [kN/m?] 135000.000
m [-] 0.7
Vur [-] 0.25
Cret [kN/m?]] 69.8
0 [°] 39.50
v [°] 5.00
Ry [-] 0.82
Rinter [-] 0.70

La figure 4.22 présente les déplacements horizontaux du parement sous 1’effet de placement
de superstructures (phase II a VI) obtenues avec les deux lois de comportement utilisées. Les
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figures 4.23 et 4.24 représentent une comparaison entre I’évolution des déplacements
horizontaux du parement mesurés et calculés avec Plaxis2D pour le modele de HSM et MC et

avec Flac2D en fonction des différentes phases de construction a deux niveaux lit n° 6 (z =
2.2m) etlitn® 10 (z=3,8 m).
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Figure 4.22. Déplacements horizontaux du parement sous [’effet de placement de superstructures
(phase Il a VI) mesurés et calculés avec plaxis (MC et HSM) et Flac 2D
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Figure 4.23. Déplacements horizontaux du parement (face extérieure) en fonction des phases de
construction mesurés et calculés avec plaxis (MC et HSM) et Flac 2D au niveau du lit N° 6 (H=2.2

m)
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Figure 4.24. Déplacements horizontaux du parement (face extérieure) en fonction des phases de
construction mesurés et calculés avec plaxis (MC et HSM) et Flac 2D au niveau du lit N° 10 (H=3.8

m)

Le tableau 4.15 compare les valeurs de déplacement maximal calculées par Plaxis pour les
deux lois de comportement et Flac2D aux valeurs mesurées obtenues sous I’effet de poids
propre de mur seul (phase I) et sous I’effet de placement de superstructures (phase II a VI).

Tableau 4.15. Comparaison de déplacement maximal obtenu sous [’effet de poids propre de Mur seul
(phase 1) et sous [’effet de placement de superstructures (phase Il a VI)

Déplacement max sous 1’effet
de pp de Mur seul (phase I) en

Déplacement max sous I’effet de
placement de superstructures (phase II

(Abu-Hejleh, 2001)

mm a VI) en mm
Plaxis (MC) 6.43 11.68
Plaxis (HSM) 5.85 13.47
FLAC 2D
(Fakharian et Attar, 10 13
2007)
Mesurée 12 1

L'analyse des ces résultats des déplacements obtenus avec les deux lois de comportement
utilisées confirme la 1égere différence des résultats entre les deux modeles (Figure 4.24 ; 4.23
et tableau.4.15). L’effet du modele de comportement du sol dans la modélisation numérique

est exprimé par :
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e On constate que les mouvements au début (en phase 1) calculés par le modele HSM
sont légerement plus faibles par rapport a ceux obtenus par modele MC (figure 4.23 ;
4.24 et tableau.4.15). Par la suite, lorsqu'on applique les charges dues a Ia
superstructure, les mouvements obtenus par le modele HSM deviennent plus grands
que les déplacements trouvés par le modele MC, particulierement a proximité de la mi-
hauteur du mur ;

e On observe aussi que les déplacements trouvés par modele HSM et Flac2d (modele
hyperbolique de Duncan & Chang) sont sous-estimés par rapport a ceux obtenus par le
modele MC dans la partie supérieure du mur (ou les contraintes verticales sont les plus
faibles), notamment en phase I.

Cette 1égere différence est stirement due a la prise en compte de comportement non-linéaire
dans le modele HSM. Car la formulation de modele non-linéaires (HSM) se base sur la
pression moyenne ayant une valeur modeste pres de la surface de sol a I’inverse de modele
MC ayant une rigidité constante partout dans le maillage.

La comparaison entre les courbes numériques et la courbe expérimentale, a révélé que le
modele de Mohr-Coulomb est acceptable pour reproduire le comportement de déformation
des murs en sol renforcé.

En ce qui concerne l'influence du modele de comportement du sol sur les contraintes
verticales dans les massifs renforcés, les résultats obtenus sont donnés sur les figures 4.25 et
4.26.

Selon ces résultats obtenus dans ces figures, on constate que l'influence du modéle de
comportement du sol sur les contraintes verticales dans le massif renforcé est presque
négligeable.
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Figure 4.25. Contraintes verticales en fonction des phases de construction mesurées, calculées
avec plaxis et Flac au niveau du lit N° 6 (H=2.2 m) pour :(a) position A ; (b) position B
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Figure 4.26. Contraintes verticales en fonction des phases de construction mesurées, calculées
avec plaxis et Flac au niveau du lit N° 6 (H=2.2 m) pour :(a) position C ; (b) position D
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4.5.3. Etude paramétrique de sensibilité des déformations au modéle HSM

En ce qui concerne la sensibilité¢ aux parametres du modele HSM, on propose 1’étude de
I’effet des parametres suivants :

e Effet de la variation des modules ( EE¢f , Eref, Eref y ;

e Effet de la variation de coefficient a la rupture ;

o [Effet de la variation de Puissance ;

e Effet de la variation de coefficient de poisson en décharge-recharge ;
o [Effet de la variation de la cohésion du remblai ;

o Effet de la variation de 1’angle de frottement du remblai ;

e Effet de la variation de ’angle de dilatance ;

o Effet de la variation de coefficient réducteur de I’interface.

4.53.1.  Effet de la variation des modules ( ELSf , ETef, Ef,ga )

Pour étudier la sensibilité du modéle de HSM 4 la variation des modules ( ELSF, Eref, Eref,

on varie les trois modules a la fois et on utilise les mémes pourcentages de variation pour
tous les modules simultanément.

L’ensemble de I’analyse supplémentaire et le calcul de référence apparaissent sur la figure
4.27 et le tableau 4.16.
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A \ || —A—E=45MPa(R)
E —
= ——E=50MPa
5 3 —
s
E —@—E =55 MPa
2
——MC (R)
1
—f—Flac 2D (Fakharian et
Attar, 2007)
0
== Mesurés (Abu-Hejleh, 2001)
T 5 10 15 20
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Figure 4.27. Influence de module de déformation sécant du remblai sur les déplacements horizontaux
du parement sous [’effet de placement de superstructures (phase Il a VI)

-133 -



Chapitre 4 Etude numérique d’une culée de pont en sol renforcé

Tableau 4.16. Influence de module de déformation sécant du remblai

Module de déformation Déplacement horizontal maximal du AU/Ur (%)
sécant (MPa) parement sous I’effet de placement
de superstructures (phase II a VI)

30 17.64 +30.96

35 15.95 +18.41

40 14.67 +8.90
45 (Valeur de référence) 13.47 -

50 12.54 -6.90

55 11.80 -12.39

Les résultats montrent que les déplacements horizontaux sont trés sensibles a la variation des
(ELef  Eref, E(r,‘éfi), I’augmentation de ces modules conduit a une augmentation plus importante
des déplacements. Cette augmentation est 1égerement plus petite que celle observée sur la
variation de module élastique dans le modéle MC (lorsque E ou EEf passe de 45 4 55 Mpa le

déplacement augmente de 34% et de 31% pour MC et HSM respectivement).
4.5.3.2. Effet de la variation de coefficient a la rupture

Afin d’étudier la sensibilité du modele de HSM a la variation de coefficient a la rupture nous
avons effectué plusieurs modélisations avec différentes valeurs de ce parametre. Les résultats
sont présentés dans la figure 4.28 et le tableau 4.17.
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Figure 4.28. Influence de coefficient a la rupture du remblai sur les déplacements horizontaux du
parement sous [’effet de placement de superstructures (phase Il a VI)
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Tableau 4.17. Influence de coefficient a la rupture du remblai

Coefficient a la rupture Déplacement horizontal maximal du AU/Ur (%)
parement sous |’effet de placement de
superstructures (phase Il a VI)

0.7 14.26 +5.86
0.82 (Valeur de référence) 13.47 -
0.9 12.87 -4.45

Ces résultats montrent que la variation de coefficient a la rupture présente un effet significatif
sur les résultats des déplacements horizontaux de la culée.

4.5.3.3. Effet de la variation de Puissance

Le paramétre de puissance (m) a été modifié pour des valeurs allant de 0.5 a 0.8. On présente
sur la figures.4.29 et le tableau.4.18 les résultats obtenus.
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Figure 4.29. Influence de paramétre de puissance du remblai sur les déplacements horizontaux du
parement sous [’effet de placement de superstructures (phase Il a V1)

Tableau 4.18. Influence de parameétre de puissance du remblai

Puissance Déplacement horizontal maximal du AU/Ur (%)
parement sous ’effet de placement de
superstructures (phase Il a VI)

0.5 11.65 -13.51

0.6 12.51 -7.12
0.7 (Valeur de référence) 13.47 -

0.8 14.66 +8.83
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Cette étude paramétrique montre que la sensibilit¢ de modele de HSM au parametre de
puissance (m) a le méme degré d’influence que celle de parametre de coefficient a la rupture.
La diminution de puissance (lorsque m passe de 0.7 a 0.5) conduit une diminution de 13.5%
de déplacement.

Comme le montre ces résultats, le modele de HSM est plus sensible a la variation des modules
(ELef  Eref, E;Zfi) qu’a celle du parametre de puissance (m) et le coefficient a la rupture (Ry).

4.5.3.4. Effet de la variation de coefficient de poisson en décharge-recharge

La figure suivante fournit les déplacements horizontaux du parement sous I’effet de
placement de superstructures correspondant a la variation de coefficient de poisson en
décharge-recharge.
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Figure 4.30. Influence de coefficient de Poisson en décharge-recharge du remblai sur les
deéplacements horizontaux du parement sous [’effet de placement de superstructures (phase Il a VI)

Tableau 4.19. Influence de coefficient de Poisson en décharge-recharge du remblai

Coefficient de Poisson en Déplacement horizontal maximal du AU/Ur (%)
décharge-recharge parement sous ’effet de placement de
superstructures (phase Il a VI)
0.2 (Valeur de référence) 13.47 -
0.25 13.58
0.3 13.62 +1
0.35 13.68
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Les résultats présentés sur la figure 4.30 confirment que la variation de coefficient de Poisson
en décharge-recharge n’influence pas les déplacements.

4.5.3.5. Effet de la variation de ’angle de frottement du remblai

Pour étudier I’ effet de ’angle de frottement sur les déplacements horizontaux on a fait le
calcul pour qutre valeurs différentes d’angle de frottement du remblai. Sur la figure.4.31 et le
tableau.4.20, on présente les résultats des simulations effectuées.
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Figure 4.31. Influence de [’angle de frottement du remblai sur les déplacements horizontaux du
parement sous [’effet de placement de superstructures (phase Il a V1)

Tableau 4.20. Influence de I’angle de frottement du remblai

Angle de frottement du Déplacement horizontal maximal du parement AU/Ur (%)
remblai sous ’effet de placement de superstructures

(phase 11 a4 VI)
30 18.55 +37.71
39.5 (Valeur de référence) 13.47 -
45 11.73 -12.92

Les résultats donnés par la figure et le tableau.4.20 ci-dessus montrent que une diminution de
I’angle de frottement ¢ conduit & une augmentation importante de déplacement de face de mur
malgré la cohésion est grande cela signifie que le modele de HSM est plus sensible au I’angle
de frottement par rapport le modele de MC.
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4.5.3.6. Effet de la variation de I’angle de dilatance du remblai

Afin d’évaluer I'influence de I’angle de dilatance plusieurs simulations ont été effectuées en
changeant a chaque fois la dilatance du sol. Les résultats sont présentés ci apres (figure.4.32).
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Figure 4.32. Influence de [’angle de dilatance du remblai sur les déplacements horizontaux du
parement sous [’effet de placement de superstructures (phase Il a V1)

La figure 4.32 montre que 1’effet de I’angle de dilatance du remblai pour le modéele HSM est
négligeable comme nous avons vu dans le cas de modele de MC.
4.5.3.7. Effet de la variation de la cohésion du remblai

Afin d’étudier I’effet de la cohésion pur le modéle de HSM comme on 1'a vu précédemment
pour le modele de MC, une variation de la cohésion (de 20 a 80 Kpa) a été analysée. Les
différents résultats s’affichent sur la figure.4.33 et le tableau.4.21.
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Figure 4.33. Influence de la cohésion du remblai sur les déplacements horizontaux du parement sous
[effet de placement de superstructures (phase Il a VI)

Tableau 4.21. Influence de la cohésion du remblai

Cohésion du remblai Déplacement horizontal maximal du parement AU/Ur (%)
sous I’effet de placement de superstructures
(phase 11 a VI)
20 19.46 +44.47
50 14.97 +11.14
60 14.10 +4.68
69.8 (Valeur de référence) 13.47 -
80 12.97 -3.71

Comme indiqué sur la figure et le tableau.4.21 ci-dessus, l'influence de la variation de la
cohésion comme dans le cas de modele de MC est majeur jusqu'a une valeur ou I’effet de
cohésion devienne négligeable mais cette valeur est plus grande pour le modele HSM (60
Kpa) par rapport au modele de MC (20 Kpa).

4.5.3.8. Effet de la variation du coefficient réducteur de I’interface

La figure ci-dessous montre la réponse résultante du fait de varier la valeur de référence du
coefficient réducteur de 1’interface dans le cas de modele HSM.
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Figure 4.34. Influence de ['interface sur les déplacements horizontaux du parement sous [ effet de
placement de superstructures (phase Il a VI)

Tableau 4.22. Influence de Coefficient réducteur de I’interface

Coefficient réducteur de Déplacement horizontal maximal du AU/Ur (%)
I’interface parement sous ’effet de placement de
superstructures (phase Il a VI)
0.5 15.87 +17.81
0.6 14.46 +7.35
0.7 (Valeur de référence) 13.47 -
0.8 12.80 -5
1 11.94 -11.36

Comme il est clair, la figure 4.34 nous permet de constater que la variation du coefficient
réducteur de I’interface présente un effet important de la méme maniere que pour le cas de
modele de MC.

Le déplacement est plus important lorsque la valeur de coefficient réducteur de I’interface
diminue, et plus ’interface est rigide plus le déplacement est diminué.

4.54. Influence de compactage du remblai renforcé

Le compactage conduit a la modification de 1’état du sol, a ’augmentation des contraintes
horizontales et a la diminution du coefficient de Poisson (Duncan et al., 1991 ; Hatami et
Bathurst, 2006). Afin de prendre en compte ces modifications et de se rapprocher le plus
possible des conditions réelles, certains auteurs (Hatami et Bathurst, 2005a et 2006 ; Huang et
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al., 2009 ; Abdelouhab 2010) ont effectués des calculs numériques en simulant le compactage
de chaque couche de sol lors de la modélisation de massifs en sol renforcé. Ces auteurs ont
appliqué dans le modéle numérique, des chargements équivalents a la contrainte de
compactage appliquée dans le modele physique. Pour un sable fin ayant un module d’Young
de 40 MPa, une surcharge de 8 kPa est appliquée sur chaque couche de sol et pour un sable
ayant un module d’Young de 80 MPa une surcharge de 16 kPa est appliquée sur chaque
couche.

Afin d’étudier I’'influence de la prise en compte du compactage dans la présente modélisation
numeérique, deux calculs différents ont été effectués en simulant des pressions de chargement
sur chaque couche de sol lors de sa mise en place. Les chargements simulés dans le premier,
le deuxiéme calcul sont respectivement de 8 kPa et 16 kPa. Les pressions de 8 kPa et 16 kPa

correspondent respectivement a celles prises en compte par Hatami et Bathurst (2005) et
Abdelouhab (2010).

Il est intéressant de noter que Le modele de MC n’est pas approprié pour représenter le
phénomene réel de compactage car le module élastique en déchargement ne différe pas de
celui en chargement. Pour cette raison on utilise le modé¢le de HSM.

e En phase de construction de mur (phase I)

Les résultats de la modélisation montrent que les déplacements calculés sur la culée en sol
renforcé en phase de construction de mur sont plus importants lorsque le compactage est
simulé (Tableau 4.23). Des augmentations de 12.5% et 28.4% sont respectivement mesurées
pour des pressions de chargement de 8 kPa et 16 kPa.

Cette différence de résultats entre les deux calculs montre la nécessité d’une bonne estimation
de la pression de chargement permettant la simulation du compactage réel.

Tableau 4.23. Comparaison de déplacement maximal obtenu sous [’effet de poids propre de
Mur seul (phase 1) avec et sans compactage

Déplacement max sous I'effet de pp | AU/Ur (%)

de Mur seul (phase I) en mm

Sans compactage 5.85 -
Compactage 8 kPa 6.58 +12.5
Compactage 16kPa 7.51 +28.4

e En phase de placement de superstructures (phase Il a VI)

En ce qui concerne la phase de placement de superstructures nous remarquons dans la figure
4.35 que les déplacements calculés avec la prise en compte le compactage sont plus petits que
ceux estimés dans le cas ou le compactage est négligé. Ceci montre que la rigidité de massif
s’augmente au cours de phasage de construction du mur renforcé par 1’effet de compactage,
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ceci signifie que le modele HSM a pu représenter le phénomeéne de compactage du sol de
maniere réaliste.
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Figure 4.35. Déplacements horizontaux du parement sous [’effet de placement de superstructures
(phase Il a VI) avec et sans compactage

4.5.5. Effet de la variation de rigidité de parement

Pour évaluer I’influence rigidité de parement, nous avons réalisé différentes simulations pour
les deux modeles (modele de MC et de HSM).
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4.5.5.1. Effet de la variation de rigidité de parement pour Modéle de Mohr-
Coulomb
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Figure 4.36. Influence de rigidité de parement sur les déplacements horizontaux du parement sous
[effet de placement de superstructures (phase Il a V1) pour Modeéle de Mohr-Coulomb

La figure 4.36 montre que la rigidité a une grande influence sur la forme des déplacements
latéraux. Quand la rigidité de parement augmente nous remarquons cette variation entraine
bien une augmentation de déplacement dans la partie supérieur du mur. Cependant, les
différences entre les valeurs du déplacement horizontal maximal ne sont pas trés expressives.

4.5.5.2. Effet de la variation de rigidité de parement pour mod¢le Hardening
Soil Model

En ce qui concerne I’effet de la variation de rigidité de parement pour modele HSM la méme
constatation que celle remarqué lorsque le modele MC est choisi, mais d’une fagon plus claire
que sur la figure 4.36.
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Figure 4.37. Influence de rigidité de parement sur les déplacements horizontaux du parement sous
[effet de placement de superstructures (phase Il a VI) pour Modeéle de Hardening Soil Model

Nous remarquons que cette variation entraine bien une augmentation de déplacement dans la
partie supérieure du mur d’une facon plus claire que sur la figure 4.29 (lorsque la rigidité
passe de 0.3 all GPa le déplacement en téte du mur augmente de 19 et 26 % pour le cas de
MC et HSM respectivement avec légere diminution de déplacement maximal).

4.6. CONCLUSIONS

L’étude de la culée de Founders/Meadows permet de tirer des conclusions intéressantes sur la
déformation des culées en sol renforcé. L’étude paramétrique qui a été réalisée nous a permis
aussi de mettre en évidence l'importance de plusieurs parameétres dans la modélisation
numérique et tester leurs influences sur le comportement des déformations des culées
porteuses en sol renforcé.

On note les conclusions suivantes :

= La comparaison des résultats expérimentaux d’un projet réel avec ceux obtenus par
plaxis (HSM et MC), a révélé que le modele de Mohr-Coulomb est acceptable pour
reproduire le comportement des culées en sol renforcé, cette constatation est en accord
avec ce qui déduit par Huang et al. (2009). Cependant ’utilisation d’un modéele plus
sophistiqué qui tient compte de comportement non linéaire des sols et de
comportement du sol lors de déchargement-rechargement peut conduire a une
meilleure représentation du comportement de sol par rapport a un modele élastique-
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linéaire parfaitement-plastique simple tel que le modele de MC lors de la simulation
d’une culée en sol renforcé et notamment si on prend tous les aspects rencontrés
expérimentalement comme le compactage .

* ]a comparaison entre les résultats donnés par plaxis et Flac, montre qu’il y a une bonne
cohérence qualitative entre nos résultats et ceux de Flac malgré la rapidité¢ de
I’exécution des calculs de plaxis et sa simple modélisation (introduction assez facile
des parameétres de calcul) par rapport au Flac.

= Le parametre de I'interface (coefficient réducteur) sol-géogrille présente une grande
influence sur les résultats des déformations des culées porteuses en sol renforcé pour
les deux modeles de comportement (MC et HSM). Une bonne estimation de ce
parametre semble nécessaire pour une simulation correcte des déplacements.

= La prise en compte du compactage du sol simulé par une pression de chargement
verticale équivalente dans la modélisation numérique nous a conduit a des résultats
plus proches des grandeurs mesurées in situ a condition de déterminer correctement la
valeur de cette pression.

= En ce qui concerne le modele Mohr- Coulomb le module élastique, le coefficient de
Poisson ainsi que le frottement et la cohésion du sol qui présentent le plus d’influence.

= En ce qui concerne le modele (HSM) le modules de rigidités, la Puissance, le
coefficient a la rupture, le frottement et la cohésion du sol qui présentent I’influence
la plus importante alors que le coefficient de poisson en décharge-recharge aucune
influence sur les déformations.

* J’angle de dilatance présente 1’influence la moins importante par rapport aux autres
parametres pour les deux modeles de comportement (MC et HSM).

= Le modele HSM est fortement plus sensible a I’angle de frottement et la cohésion de
remblai par rapport le modele MC en termes de déplacements.

= La variation de la rigidité des blocs en béton du parement présente des influences
beaucoup plus faibles que celles observées lors de changement des parameétres de
massif renforcé cela montre le rdle faible de ce type de parement dans la stabilité de
structure par rapport au remblai et aux renforts.
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CONCLUSION GENERALE

L’objectif du présent mémoire était de développer la compréhension du comportement des
ouvrages des culées des ponts en sol renforcé par des renforcements géosynthétiques,
notamment en terme de déformation horizontale et leur sensibilité aux modeles de
comportement.

L’étude bibliographique menée par la premiére partie a permis de mettre en évidence les
points suivants :

e Les procédés de renforcement des sols se sont considérablement développés a travers
le monde dans le domaine de la construction géotechnique grace a leur performance, a
leur économie et a leur esthétique ;

e Les méthodes de dimensionnement fondées sur la théorie de la poussée des terres et
d’équilibre local pour déterminer les forces qui doivent étre résistées pour assurer un
¢tat d'équilibre, et donc sont des méthodes a la rupture ou ne figurent aucun calcul de
déformation propre de I’ouvrage ;

e [’estimation de déformation de I’ouvrage en sol renforcé est difficile car elle est un
résultat d’une combinaison de tassement de base, déformation produit pendant la
construction, déformation due aux charges de compactage et pressions de la terre
derriere le mur, et déformation due au fluage de géosynthétique... De plus, la
déformation de ce type d’ouvrage dépend de plusieurs facteurs comme I'espacement
vertical entre les renforts, le type de renfort, type de sol de remblai et la nature de
parement...

e Pour évaluer les déplacements du sol de ce type d’ouvrage, il existe plusieurs
méthodes empiriques, analytiques ou encore numériques mais jusqu’a présent, seules
les méthodes numériques sont capables de simuler les culées en sol renforcé dans toute
sa complexité.

Aujourd’hui, les modeles de comportement des matériaux sont trés nombreux pour traiter des
sollicitations variées. Ces modeles sont soit développés a 1’aide d’observations en laboratoire,
soit hérités de la modélisation d’autres matériaux dont le comportement est moins complexe
que celui du sol et adaptés par la suite pour simuler le comportement du sol.

Dans la deuxiéme partie de la theése nous avons brievement décrit le code de calcul Plaxis en
¢léments finis 2D et les modeles disponibles dans ce code. Ensuite une étude numérique par la
méthode des éléments finis avec le logiciel Plaxis a été faite.

Cette mod¢lisation numérique nous a fourni une meilleure compréhension du comportement
de la déformation des culées des ponts en sol renforcé, a travers des études paramétriques
portant sur plusieurs parametres de 1’ouvrage.

Les deux modeles choisis pour cette étude (Mohr-Coulomb et Hardening Soil Model) ont été
validés sur les données des grandeurs mesurées in situ d’un ouvrage réel bien instrumenté et

-146-



Conclusion générale

des résultats de calculs ont été effectués par Fakharian et Attar (2007) avec Flac2D (code de
calcul aux différences finies).

L’impact du choix d’un modé¢le de comportement pour représenter le sol de remblai a été
démontré sur la simulation d’une culée de ponts en sol renforcé par géogrille et bien
instrumentée et en déformations planes. Ce cas d’étude concerne une culée porteuse du pont
de Founders/Meadows a Colorado (Etats-Unis). Des études paramétriques sur les paramétres
des modeles de comportement ont été¢ également réalisées pour évaluer 1I’impact de chaque
parametre sur la réponse du modele en terme de déformation horizontale.

Les principales conclusions déduites de cette étude numérique sont :

La comparaison des résultats expérimentaux d’un projet réel avec ceux obtenus par
Plaxis, montre que Plaxis est un logiciel puissant et contenant les éléments nécessaires
a la modélisation des différentes phases et différents chargements des sols renforcés ;
La comparaison entre les résultats donnés par plaxis et Flac, montre qu’il y a une
bonne cohérence qualitative entre nos résultats et ceux de Flac malgré la rapidité de
I’exécution des calculs de plaxis et sa simple modélisation (introduction assez facile
des parametres de calcul) par rapport au Flac ;

L’utilisation de modele de comportement de Mohr-Coulomb était une approximation
du premier ordre, est acceptable pour reproduire le comportement des culées en sol
renforcé, cette constatation est en accord avec ce qui déduit par Huang et al. (2009).
Cependant I'utilisation des modeles plus sophistiqués (comme Modele Hardening Soil
Model) est préférable pour une meilleure modélisation de la déformation d’une culée
porteuse et notamment si on prend tous les aspects rencontrés expérimentalement
comme le compactage ;

Pour améliorer 1’estimation des déplacements, on devrait envisager une modélisation
avec la prise en compte le compactage du sol a condition de déterminer correctement
la valeur de surcharge de compactage ;

Le changement de parameétre de D’interface (coefficient réducteur) conduit & une
variation importante de la déformation de la culée. Ceci nécessite une bonne
estimation de ce parameétre pour une simulation correcte des déplacements ;

En ce qui concerne le modele Mohr- Coulomb le module élastique, le coefficient de
Poisson ainsi que le frottement et la cohésion du sol qui présentent le plus
d’influence ;

En ce qui concerne le modele (HSM) le modules de rigidités, la puissance, le
coefficient a la rupture, le frottement et la cohésion du sol qui présentent I’influence
la plus importante alors que le coefficient de poisson en décharge-recharge aucune
influence sur les déformations ;

Le modele HSM est fortement plus sensible a I’angle de frottement et a la cohésion de
remblai par rapport le modele MC en termes de déplacements ;

La variation de la rigidité des blocs en béton du parement présente des influences
beaucoup plus faibles que celles observée lors de changement des parametres de
massif renforcé cela montre le rdle faible de ce type de parement dans la stabilité de
structure par rapport de le remblai et les renforts.
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