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- A V E R T I S S E ME N T -

là présente réimoressicn au dossier MUR 73 n 'est que p a r t i e l l e . 
E l le ne concerne en e f f e t que les pièces d 'ordre général q u i , en 
raison de leur caractère didact ique et des renseignements p r a t i 
ques qu 'e l l es cont iennent, et malgré l ' é v o l u t i o n des textes r é 
glementaires et de la technologie, peuvent être u t i l e s aux p ro je 
teurs . Ces pièces sont les suivantes : 

1.2. - Problèmes généraux de calcul e t de dimensionnement. 

2 . 1 . - Méthodes de calcul des murs en béton armé. 

2 .2 . - Problèmes d'exécution et d ispos i t ions const ruc t ives , 

2.3. - Abaques de préaimensionnement. 

Les pièces 2.4 à 2.5 re la t i ves au programme de calcul é l e c t r o 
nique n'ont donc pas été réimprimées, en raison de l 'anandon, à 
brève échéance, de ce programme de ca lcu l au p r o f i t d'un pro
gramme exp lo i tao ïe sur micro ora inateur . La not ice d ' u t i l i s a t i o n 
et la d isquet te de ce programme MUR peuvent êt re ootenues par 
demande auprès au C . I . T . J . au S.E.T.R.A. 

MARS lySd 
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1. - GENERALITES. 

Les ouvrages de soutènement constituent une classe particulière d'ouvra
ges enterrés; leur calcul et leur dimensionnement posent des problèmes spécifiques 
dont l'étude fait l'objet de ce chapitre. 

Tout d'abord, il est indispensable d'avoir une bonne connaissance des 
efforts appliqués à la structure portante et de la qualité du sol de fondation lors
que ses propriétés sont mises en jeu. 

La connaissance des efforts appliqués ne peut être acquise que par une 
analyse complète des actions auxquelles la structure est soumise. Ces actions sont 
définies et classées, au paragraphe 5, en actions permanentes, fréquemment varia
bles et accidentelles. 

Lors de la détermination des valeurs moyennes des actions, l'on se heurte 
toujours aux deux problèmes fondamentaux suivants : calcul des efforts de poussée 
des terres sur un écran et calcul de la force portante d'un sol de fondation. 

Malgré les constants progrès de la Mécanique des Sols, aucune théorie 
n'apporte à ces problèmes de solution définitive ou même satisfaisante. On se con
tente donc, habituellement, d'approches imparfaites, sachant que les résultats 
obtenus par le calcul peuvent différer des valeurs réelles dans des proportions 
parfois importantes. De ceci résulte l'intérêt que présente le formalisme des théo
ries semi-probabilistes de la sécurité, dont s'inspirent les Directives Communes 
relatives au Calcul des Constructions, en date du 13 Décembre 1971. Ne pouvant dé
finir, par exemple, la valeur d'une poussée de terres de façon absolue, on convien
dra de considérer les résultats fournis par une méthode théorique comme des valeurs 
moyennes attachées à des densités de probabilité. 

Le premier problème consiste donc à bien connaître les méthodes théoriques 
de calcul afin de pouvoir déterminer les valeurs caractéristiques des actions selon 
les principes qui seront exposés au paragraphe 6. C'est pourquoi nous consacrons 
les paragraphes 2 et 3 au calcul des efforts de poussée sur un écran et au calcul 
de la force portante d'un sol de fondation. 

m 
Etant donné un sol, il est possible de le ranger dans une catégorie déter-

...inée, à partir de caractéristiques géotechniques faisant l'objet d'essais d'iden
tification. Ces essais sont clairement décrits au chapitre 3.3. du dossier FOND 72; 
ils permettent d'établir une classification morphologique renseignant qualitative
ment sur la nature des sols rencontrés. Mais leur but principal est d'orienter 
les campagnes de reconnaissance et d'apprécier les difficultés d'exécution en géné
ral; en aucun cas, ils ne permettent d'évaluer quantitativement les actions d'un 
sol sur une structure, ou la capacité portante d'un sol de fondation. 

Mécaniquement, les sols sont définis par deux paramètres relatifs à la 
forme de leur courbe intrinsèque (voir pièce 3.1. du dossier FOND 72). Cette cour
be est une droite dont la position, dans le plan des contraintes, est repérée par 
son ordonnée à l'origine et sa pente. Le premier paramètre est appelé cohésion (C) 
et est homogène à une pression, le second est appelé tg *p , ou vp est l'angle de 
frottement interne du sol. Ces deux paramètres sont mesurables par des essais de 
Laboratoire décrits au chapitre 3.6. du dossier FOND 72. 

L'expérience a montré que ces essais sont insuffisants pour décrire le 
comportement mécanique des sols; c'est pourquoi se sont développées, parallèlement 
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aux méthodes de Laboratoire, des méthodes basées sur des résultats d'essais en 
place dont l'application la plus courante concerne le calcul des fondations. 

Les deux paragraphes suivants font le point de ce que la Mécanique des 
Sols considère comme acquis en matière de poussée des sols et de force portante en 
fondations superficielles. 

2. - ACTION D'UN SOL SUR UN ECRAN. 

2-1- " Les_théories_çlassigues_de_la_9oussée_et_de_la_butée. 

Un des problèmes fondamentaux en Mécanique des Sols est la détermination 
des' actions exercées par un massif de sol retenu par un écran sur celui-ci. Nous 
commençons par rappeler sommairement les méthodes de calcul classiques de ces ac
tions, en précisant autant que possible leurs hypothèses de base et leur domaine 
de validité. Une discussion globale sera effectuée au paragraphe suivant (2.2.). 
Disons tout de suite qu'elles sont toutes fondées'sur un même postulat de base, à 
savoir qu'une condition de rupture plastique est réalisée au "̂ .ein du massif de sol 
ou le long de surfaces spécifiques. Pour faire apparaître cette rupture plastique, 
on est forcé d'admettre que l'écran est déplaçable ou déformable de façon à faire 
travailler le sol. Plutôt que de reprendre les classiques notions de poussée et bu
tée, nous parlerons de poussée active et de poussée passive. La poussée active est 
la résultante des pressions exercées par le sol sur I'écran lorsque celui-ci se 
déplace dans le sens d'une expansion du massif et la poussée passive est la résul
tante de ces mêmes pressions lorsque l'écran se déplace dans le sens d'une compres
sion du massif. 

2.1.1. - La méthode de Coulomb (1773), 

La théorie de Coulomb comme 
de calcul des poussées, s'intéres 
vérulent limité par un talus sem 

fig : ] 

presque toutes les autres méthodes théoriques 
sse à un massif de sol homogène, isotrope et pul-
i-infini plan. Par suite d'un léger déplacement de 

l'écran, une partie du massif, con
tenue dans un prisme appelé prisme 
de glissement, se met en mouvement. 
Ce prisme est en équilibre sous 
l'effet de son poids, de la réac
tion de l'écran et de celle du sol 
le long de la surface de glisse
ment. 

Pour permettre un calcul 
aisé. Coulomb a fait les hypothè
ses simplificatrices suivantes : 

1°/ - La surface de glissement dans 
le sol est un plan. 

2°/ - Le matériau contenu à l'inté
rieur du prisme de glissement se 
comporte comme un corps solide indé
formable. 

3°/ - Le prisme de glissement est 
en équilibre limite sur les faces 
en contact avec le massif et l'écran. 
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4°/ - Le massif considéré n'est pas le siège d'une nappe susceptible 
d'engendrer des pressions interstitielles. 

La troisième hypothèse a pour conséquence que la direction des pressions 
sur l'écran est fixée par le coefficient de frottement, supposé connu du sol sur 
1'écran (soit tg 6 )• 

Pour déterminer la poussée active Q agissant sur le parement, on appelle 

G la résultante du poids propre du prisme de glissement et d'une charge 

éventuelle sur le remblai, 

R la résultante des actions du sol sur le plan de glissement. Connaissant 
ion et le module de G , et 

gle des forces a b c (voir figure 2) 

la direction et le module de G , et les directions de Q et R, on construit le trian-

fig 

Pour un angle & donné, 
les angles de ce t r i a n g l e sont : 

â b~~c = » - y 

c-T-b- = | -p -5 

r T ^ = n - (a'T'c' + c a U) 

Pour calculer Q, on uti
lise les relations classiques dans 
le triangle a b c : 

sin (©--^P) sin (§" b c" + T a 'b") 

Cette expression ne per
met pas encore de déterminer Q car 
l'expression obtenue est une fonc
tion de & , cet angle intervenant 
aussi dans l'évaluation de G . 

Il est facile de voir que pour & = f , Q = 0 (car sin (9- -M') = 0).' 

De même, pour 9 = -| + f , la fonction Q (&) s'annule encore car G = 0. 

La fonction Q (e) est donc une fonction positive qui s'annule par les 

deux valeurs & = f et & = ï- + f» .Elle admet donc un maximum pour une valeur inter

médiaire et ce maximum correspond à ce que l'on appelle généralement poussée de 

Coulomb sur le parement. 
4 

V 

Dans le cas d'un massif pulvérulent infini pesant, et chargé, les résul
tats de la théorie de Coulomb ont pu être mis sous forme analytique; nous les re
produisons ci-dessous. On note : 
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ï = densi té du sol (poids spéc i f i que ) , 
<*J = angle du ta lus i n f i n i chargé avec l ' h o r i z o n t a l , 
V = angle o r ien té du plan de l 'éc ran avec le plan v e r t i c a l , 
p = densi té de la charge répa r t i e sur le s o l , 
H = hauteur de la p ro jec t i on v e r t i c a l e de l ' é c r a n , 
Z = ordonnée courante, comptée posit ivement vers le bas. 

a) - Poussée act ive : 

La poussée ac t ive du massif sur l ' éc ran est la résu l tan te d'une charge 
répa r t i e l inéa i rement , f a i san t l ' ang le S sur la normale à l ' éc ran t e l que t g i 
représente le c o e f f i c i e n t de f rot tement so l -éc ran , avec la densi té l i n é a i r e , par 
mètre l i n é a i r e d'écran dans le sens perpendicula i re au plan de f i gu re : 

q, (Z) = K K̂  (Z . H^Kq) 

avec : H = £ K = H i t ^os U) 
0 X q cos ( J> -co) 

K = cos^ T - ^ ) 
a 

cos 
.2 

Posons , ^ „ = q^ (0) . ï H^K^K^ e t q^ , = q J H ) = )( K̂  (H + H^K^) 

On peut a lors éc r i r e : 

résu l tan te : ^̂ a " 7 ^^ao ^ ^al H 

H ^%o + ^al cote du po in t d ' app l i ca t i on : H' = ^ ^° ^ ^ ' (1) 
q + q 1 ^ao ^al 

b) - Poussée passive (butée) 

La mise en équation du problème montre que les calculs de poussée passive 
se ramènent à ceux de la poussée active si l'on change ^ en - f et S en - 5 . 
Les formules précédentes sont donc encore valables en substituant simplement à la 
fonction K ( f , p , co , S ). une fonction K ( f , ̂  , u; , 5 ) telle que : 

Kp ( Vf , [i , co , 5 ) = K^ (- f , p , w , - 5 ) 

c) - L'angle du plan de glissement avec l ' h o r i z o n t a l e n'admet d 'expres
sion analy t ique simple que dans le cas où l ' éc ran est v e r t i c a l e t le massif non 
chargé. Sa valeur est donnée par : 

cotg & = s i n f + ' 7 tg 7-^Tg^_ P ° " " ^ ' P ° " ' ' ^ ^ ' "^ ' "^^ 
( t g f + tgS 

(1) Le po in t d ' a p p l i c a t i o n ne résu l te pas directement du schéma de la page 3. I l 
f a u t y a jouter dans le cas d'espèce la l o i de va r i a t i on l i n é a i r e de q , , associée 

a 
avec un principe selon lequel des calculs par la méthode du prisme de COULOMB, pour 
des hauteurs partielles de mur, doivent admettre la même valeur de q à un niveau 
donné quelconque. 
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COS 'P 

cotg 6 = .M ,A ; fq r — — pour la poussée passive 

ïtgv^-tgS - ''^"^ 
d) - Lorsque l'écran soutient des terres noyées, la poussée se déter

minera comme la somme de la pression hydrostatique et de la poussée des terres 
calculée en déjaugeant le sol, c'est-à-dire en substituant à Jf dans les formu
les précédentes la densité déjaugée !(' = J' " X w ^ i ^ W " PO""*̂ ^ spécifique de 

l'eau). 

Si l'écran soutient un massif de sol imperméable surmonté par une couche 
d'eau, on admet que la pression hydrostatique s'exerce sur la partie de l'écran 
située au dessus de la surface libre du sol, et que le reste est soumis à la pous
sée des terres sur lesquelles la couche d'eau agit comme une charge répartie. 

e) - Dans le cas où le sol considéré présente une certaine cohésion, la 
plupart des utilisateurs de la méthode de Coulomb la négligent complètement dans 
la mesure où son rôle est encore très mal défini et où ce rôle agit toujours dans 
le sens d'une diminution de la poussée active et d'une augmentation de la poussée 
passive, calculées avec le seul angle de frottement interne. Des calculs plus fins 
peuvent être faits en utilisant le théorème des états correspondants; mais l'ajus
tement des valeurs que permet ce théorème semble souvent illusoire. 

f) - Citons pour mémoire les méthodes de résolution graphique adaptées 
de cette théorie, dont les plus célèbres sont celles de CULMANN et PONCELET. Elles 
sont maintenant d'un emploi assez peu fréquent, mais peuvent être intéressantes 
lorsque le talus du remblai affecte une forme quelconque. 

Sans entrer dans une critique détaillée de la théorie de Coulomb, disons 
simplement que si elle est d'une très grande simplicité d'application, elle reste 
dans bien des cas très insuffisante. Cela provient du fait que la surface de ruptu
re du sol n'est pas plane. L'approximation est grossièrement valable pour le calcul 
de la poussée active, mais s'éloigne fortement de la réalité pour le calcul de la 
poussée passive. D'autre part, cette théorie suppose que l'on connaisse l'angle de 
frottement du sol sur l'écran; en fait, cet angle n'est pas connu et l'on doit tou
jours se contenter d'une valeur estimée qui laisse planer un doute sur la validité 
des résultats obtenus. 

En conclusion, la méthode de Coulomb peut être utilisée : 

- pour des calculs de poussée active lorsque l'angle que fait l'écran 
sur la verticale est relativement faible, 

- pour des calculs de poussée active lorsque la forme du talus est compli
quée "ou que le chargement n'est pas simple (méthode graphique). Dans ce cas, c'est 
la seule méthode simple, mais les résultats doivent être utilisés avec précaution. 

2.1.2. - La théorie de RANKINE (1856). 

La théorie de RANKINE étudie l'équilibre, sous l'action de son seul poids,a 
un massif pulvérulent indéfini (l)linité par un plan faisant l'angle ĉ  sur l'horizon-
taie. Le sol est encore supposé homogène et isotrope, mais Ranh'ne fait l'hypothèse 
que l'état d'équilibre est identique pour tous les points situés à une même profon
deur. La présence de discontinuités (provoquées par exemple par des écrans placés 

• (1) pesant et non chargé; mais la méthode s'étend au cas d'un changement uniforme 
sur le massif. 
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au sein du massif) ne modifie pas la répartition des contraintes verticales dans 
le sol. Cette théorie constitue le premier effort pour évaluer les contraintes au 
sein d'un massif de sol. 

Nous n'allons pas développer cette théorie que l'on pourra trouver dans 
tous les manuels de Mécanique des Sols (par exemple dans le cours de Mécanique des 

Sols de MM. Costet et Sanglerat), 
fîT mais en citer les principales 

conclusions. 

1°/ - A l'équilibre limite, la rup
ture se caractérise par un double 
réseau de lignes de glissemeni for
mant deux familles de droites paral
lèles se coupant sous l'angle X .^ . 

2"/ - La distribution des contrain
tes le long d'une droite tracée 
dans le massif (la trace de l'écran 
par exemple) est triangulaire. 
L'orientation 5 de ces contraintes 
est uniquement fonction de p et 
ta 

a) 

fig : 3 

Cas de la poussée active. 

Numériquement, les actions du sol sur l'écran se traduisent par une densi
té q (r) par ml d'écran, proportionnelle à r et donnée par la formule : 

q, (r) = ï V 

avec K = -rrrr-a cos J 
4^ii^2|iip^;%j[l-s1nf cos(2p.u,. .^,] 

en introduisant l 'angle OJ' déf ini par : sin co sin u) 
sin vp 

L'angle ù est donné comme fonction impl ic i te de U> , Ji et f̂ : 

2p = [Arc s i n ( | j ^ ) - S] - [Arc s i n ( | J £ ^ ) - u ] 

Ces formules se s impl i f ient dans quelques cas part icul iers : 

Si ji = 0, i l est fac i le de voir que S = U). Dans ces conditions, la 
densité de poussée active a pour expression : 

avec cos uj 

% (r) = YrK^ 

cos (i) - V cos oj 

cos co + V cos (o 

- cosV 
z 

- cos U> 
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Si, de plus, CJ = 0, il est facile de voir que K = V V v]'" ib' » •"ésultat 

identique à celui fourni par la théorie de Coulomb. 

b) - Cas de la poussée passive. 

Nous avons vu que, dans la théorie de Coulomb, les formules de poussée 
passive s'obtenaient à partir des formules de poussée active en changeant f en 
- ^ , et S en-5 • Ici, l'inclinaison des actions du sol est fixée par le sché
ma de calcul employé. Il résulte que les formules de poussée passive s'obtiennent 
simplement à partir des formules de poussée active en changeant ^ en - vp . En 
particulier, lorsque fl est nul, nous obtenons la formule : 

q p ( r ) = K K p r 

\l 2 T~ 2 
awor • k - rnc ( 1 COS CJ + V COS (jj - COS f _ COS ÇO 

avec . K - COS uj .'...i u i ,, = —r; COS oj- y cos'^oi - c o s ^ 

c) - Dans le cas des sols cohérents, on peut également faire intervenir 
la cohésion à l'aide du théorème des états correspondants, mais la validité du ré
sultat obtenu reste assez illusoire. 

d) - La théorie de Rankine telle qu'elle vient d'être rappelée ne permet 
pas de tenir compte d'une éventuelle charge sur le remblai. Cela peut se faire, mais 
par des méthodes d'approximation. 

La critique essentielle que l'on peut faire à la méthode de Rankine est 
qu'elle impose l'orientation de la contrainte s'exerçant sur l'écran. Si, par exem
ple la surface du sol est horizontale, la poussée sur l'écran est elle-même hori
zontale; ce fait a été contredit par toutes les mesures et constatations effectuées 
à ce jour. L'inclinaison de la poussée dépend du frottement entre le sol et l'écran. 

D'autre part, et l'on rejoint là une critique déjà formulée à rencontre 
de la théorie de Coulomb, les lignes de glissement ne sont pas des droites. L'appa
rition de contraintes de cisaillement à la surface de séparation du sol sur l'écran 
tend à incurver les lignes de glissement au voisinage de cette surface. Le phénomè
ne est assez peu prononcé en phase d'expansion du massif, mais très marqué en phase 
de compression. Malgré cela, la méthode de Rankine reste la plus employée pour les 
cas courants. Elle donne des résultats généralement pessimistes et, pour les cal
culs rapides, permet de fixer sans mal un ordre de grandeur. Nous pensons donc qu' 
elle peut être employée pour de petits ouvrages mais que la méthode de Caquot-
Kerisel (voir ci-dessous) donne dans tous les cas des résultats plus fiables. 

2.1.3. - La méthode de BOUSSINESQ-CAQUOT-KERISEL. 

BOUSSINESQ a bâti un schéma en 1882 permettant de prendre en compte le 
frottement des terres sur l'écran, remédiant en cela au principal défaut de la 
théorie de Rankine. Ce schéma suppose encore un massif semi-infini pulvérulent homo
gène et isotrope limité par une surface plane, et introduit l'angle i de la poussée 
avec la normale à l'écran. De plus, sur une droite passant par l'arête de l'écran, 
la contrainte est supposée croître linéairement à partir de cette arête. 

En fait, Boussinesq n'a fait que poser les équations du problème. Caquot 
et Kerisel les ont développées jusqu'à une intégration numérique complète se tra
duisant par des tables de "poussée" et de "butée". 
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Plus précisément, Caquot et Kerisel ont considéré un massif pulvérulent 
limité par l'écran et la surface libre plane, 

fig 

Ce massif est décomposé en deux par
ties séparées par un plan de glis
sement (OC sur la figure) tel que 
dans la zone OAC le sol soit en 
équilibre de Rankine et dans la 
zone OBC en équilibre de Boussinesq. 

Mathématiquement, le pro
blème revient à chercher une solu
tion des équations différentielles 
d'équilibre de Boussinesq qui satis
fasse aux conditions aux limites 
suivantes : 

- raccordement sur OB aux conditions 
d'orientation de la contrainte, 

- raccordement sur OC aux conditions 
de l'équilibre de Rankine. 

Sauf dans le cas d'un massif surchargé non pesant, les équations diffé
rentielles de Boussinesq ne sont pas intégrables sous forme de fonctions usuelles, 
Caquot et Kerisel les ont résolues par approximations successives. Le résultat de 
leurs calculs figure dans leur Traité de Mécanique des Sols édité chez Gauthier-
Villars. 

Les Tables de poussée active et passive ont été revues et complétées • 
(notamment pour les tables de poussée passive) par W. L'HERMINIER et ABSI qui les 
ont publiées dans la collection des Cahiers de la Recherche (Eyrolles Editeur n° 16 
et 28). 

Elles représentent actuellement la méthode théorique la plus sûre de dé
termination des coefficients de poussée y dans la mesure où elle procède d'une so
lution mathématiquement exacte des équations d'équilibre du massif. Le seul problè
me réside encore dans la validité des hypothèses de base. 

Lorsque le remblai est chargé, les calculs de poussée se font en super
posant les actions du massif pesant réel, supposé non chargé, et d'un massif fictif 

non pesant, de même géométrie que 
T̂ î iJî emler, et recevant la charge 

, iHêelle. 

Djins le cas le plus géné
ral, la poussée Q à 1'angle tf , en
gendrée par une charge q uniformé
ment répartie sur le talus supposé 
infini, est la résultante d'une 
densité uniforme q appliquée sur 

toute la hauteur de l'écran, et qui 
vaut : 

q^ = q Kq avec : 

a et a étant évalués au ml de leur 

surface d'application et : fig : 5 
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1 7 Kq = '"'l^'s-n"/ ' ° ' ^ e - 2» tg f pour la poussée active 

''•" 1̂  =lTiï|-' 2 ^ = 2 a ) - 2 p + ( i r - S ) 

2 7 Kq = ' " ' l ^ ' s - y ' ° ' ^ ^ ^ * ^^ V u r la poussée passive, 

2 ^ = 2 U ) - 2 p - ( ) r + 5 ) 

2.1.4. - Méthode de Sokolovski 

Nous venons de voir comment la méthode de Caquot-Kerisel traite le cas 
d'un massif pesant chargé. On notera toutefois que cette manière de procéder n'est 
pas satisfaisante sur le plan théorique; en effet, la superposition n'est possible 
que dans le cas de l'élasticité linéaire, ce qui n'est nullement le cas des problè
mes de poussée d'un sol sur un écran ou l'on se place à l'état limite plastique. 
D'autre part, les méthodes théoriques de calcul des poussées dues à des massifs 
chargés sont toutes très compliquées et nécessitent pratiquement l'emploi d'un pro
gramme de calcul électronique pour chaque cas particulier. Pour les ouvrages de sou
tènement, il suffira de se référer à des méthodes d'approximation en ayant bien soin 
de toujours savoir de quel côté de la sécurité se situe la solution approchée ainsi 
obtenue. 

Nous signalons cependant que Sokolovski a mis au point une méthode généra
le de calcul des zones plastiques permettant d'aborder de manière rigoureuse les 
problèmes en milieu pulvérulent ou cohérent. Cette méthode, également utilisée par 
M. Mandel, consiste simplement à résoudre le système d'équations différentielles 
d'équilibre du milieu considéré par la méthode des caractéristiques. Des résultats 
sont publiés dans la traduction anglaise de l'ouvrage de Sokolovski : "Statics of 
granular média " (1965 - Pergamon Press). 

Mais cette méthode reste d'une utilisation limitée car elle nécessite des 
calculs longs et fastidieux qui ne peuvent être exécutés que par un ordinateur pour 
chaque cas particulier. De plus, la distribution des contraintes n'est pas linéaire, 
ce qui ne facilite pas l'exploitation des résultats. Son seul intérêt semble de per
mettre d'apprécier les erreurs induites par l'application des autres méthodes. 

2.2. - Poussée_théorigue_et_pgussée_réelle. 

Nous venons de voir que les méthodes traditionnelles de calcul des pous
sées, actives ou passives, s'appuyent sur une condition de rupture plastique au 
sein du massif ou le long de surfaces spécifiques. Cette condition de rupture suppo
se elle-même un déplacement de l'écran dans le sens d'une expansion ou d'une compres
sion du massif. Jusqu'ici, aucune référence n'a été faite au type de déplacement en
visagé ou à la valeur de ce déplacement. Or les nombreuses expériences effectuées 
dans le monde ont montré que la poussée d'un sol sur un écran dépend non seulement 
des caractéristiques géotechniques du sol mais également de la nature et de la va
leur du déplacement imposé. 

Le schéma de la figure 6 illustre la différence entre la poussée des 
terres à l'équilibre et au voisinage de la rupture pour un type de déplacement par
ticulier (rotation) de l'écran et un sol pulvérulent. 
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fig : 6 

De la même façon, la forme du diagramme des pressions du sol sur l'écran 
dépend de la nature du déplacement imposé à l'écran. Les quatre dessins de la figure 
7 montrent l'allure approximative de? diagrammes de poussée pour quatre déplacements 
particuliers qui sont : la rotation inférieure (a) la translation parallèle (b), la 
rotation supérieure (c) et la déformation de flexion (d). Les dessins (c) et (d) 
correspondent d'ailleurs au cas des tranchées étayées et ancrées. 

S- S* 

fig : 7b 

fig : 7 c 
f ig : 7 

fig : 7d 
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Ces quelques chémas permettent de comprendre que le problème de la pous
sée d'un sol sur un écran est loin d'être résolu par les méthodes théoriques pré
cédemment rappelées. 

Il serait intéressant de connaître l'ordre de grandeur des déplacements 
permettant de mobiliser la poussée, active ou passive, que l'on peut calculer à 
partir des méthodes traditionnelles. La littérature est abondante sur ce sujet 
(Terzaghi, Rinkert, Kézdi, Dufour, Brinch-Hansen etc ...) mais peu homogène. La 
dispersion des résultats d'essais n'est d'ailleurs pas surprenante étant donnée 
la grande quantité de paramètres influant sur les mesures : nature et densité du 
sol, caractéristiques géométriques et mécaniques du mur etc ... 

plus, le rôle de la cohésion est encore très mal connu. Et la présence 
3 sol fait qu'un matériau pulvérulent légèrement humide peut donner, à 

De 
d'eau dans le _ ,. _ _. .̂.. ,,_ ._ ^ __ , _ 
court terme, une paroi de déblai verticale si sa hauteur n'est pas très importante. 
Disons, pour fixer les idées, que si H est la hauteur du massif soutenu, les dépla
cements nécessaires pour mobiliser les grandeurs Q ,. et Q ,. de la figure 5 sont 

^ anm pnm ^ 
respectivement de l'ordre de H/1000 et H/100. 

En dehors des problèmes liés à la nature et à la valeur des déplacements 
nécessaires pour mettre un sol en état de rupture, nous constatons également que les 
méthodes classiques, ainsi d'ailleurs que les travaux les plus récents en Mécanique 
des Sols, S'intéressent essentiellement aux milieux pulvérulents ou purement cohé
rents. Cette simplification est avant tout liée au mode de rupture envisagé. 

Cependant, dans la plupart des pays, les couches supérieures de l'écorce 
terrestre sont constituées par des sols de transition entre le sable et l'argile, 
c'est-à-dire par des silts, des graves silteuses et des graves argileuses. D'ailleurs 
le terme "sols de transition" ne concerne pratiquement que leur granularité dans la 
mesure où leurs propriétés mécaniques ne peuvent être considérées comme réalisant 
une transition entre les comportements des deux types extrêmes de sol. 

Les méthodes traditionnelles présentent donc la faiblesse de ne s'adresser 
qu'à des milieux idéaux, dotés de propriétés physiques relativement simples, carac
térisées par les valeurs vaguement définies d'un angle de frottement interne et 
d'une cohésion. Si l'on s'en tient à ces paramètres considérés comme de réelles 
constantes pour un matériau donné, la théorie est effectivement aisée, mais elle 
aboutit souvent à des schémas offrant des sécurités soit insuffisantes soit surabon
dantes. 

Ainsi que nous l'avons dit au paragraphe 1, les valeurs calculées à par
tir des méthodes théoriques du § 2.1. doivent être considérées corme des valeurs 
moyennes ; les valeurs réelles peuvent s'écarter notablement de ces valeurs moyennes 
Bu fait de l'influence de paramètres qui ne sont pas pris en compte dans les cal
culs. Les développements qui suivent ont pour but de recenser les phénomènes les 
plus importants susceptibles d'être pris en compte par le projeteur pour mieux appré
cier le niveau de sécurité de la construction. 

2.2.1. - Poussée des terres au repos. 

La courbe de poussée totale reproduite sur la figure 6 montre qu'en l'ab
sence de déplacements de l'écran, l'action du sol sur l'écran est égale à une valeur 
Q intermédiaire entre les valeurs limites Q̂ -î ĵ  et Qpi^™- Cette valeur Q est ce 

qu'on appelle la poussée des terres au repos. 
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Le récent congrès de MADRID (1972) a mis l'accent sur le problème que 
pose la détermination de la pression des terres au repos. Il semble de plus en 
plus nécessaire de connaître au moyen d'essais in-situ les contraintes réelles 
existant dans un sol donné. Les sols étant des matériaux tellement complexes, les 
erreurs induites par une mésestimation des contraintes initiales peuvent être très 
importantes. 

Par exemple, le coefficient de poussée K d'une argile normalement conso
lidée peut descendre jusqu'à 0,5, alors que pour une argile fortement surconsolidée, 
ce coefficient peut atteindre la valeur 2,5. 

Les valeurs du coefficient de poussée des terres au repos ont fait l'ob
jet, pour divers types de sols, de mesures en laboratoire et in-situ. Les expérien
ces de Laboratoire ont surtout montré qu'il était très difficile de définir ce coef
ficient par un essai sur échantillon. Quant aux mesures in-situ, elles souffrent 
évidemment du fait que les appareillages existants remanient considérablement le sol 
soit avant soit pendant les mesures. Il faudrait théoriquement des appareils permet
tant d'effectuer des mesures sans aucune déformation du sol. Encore n'a-t-on a prio
ri aucune raison de croire que la répartition des contraintes dans un sol au repos 
soit assez homogène, même en cherchant à connaître des moyennes sur d'assez grandes 
surfaces. Des auteurs ont proposé, pour leur part, des formules analytiques de ce 
coefficient K en essayant de le rattacher à l'angle de frottement interne du sol. 

La plus connue de ces formules est celle de Jaky (1944) : 

K = 1 - sin f 
0 ' 

qui est en f a i t une s impl i f icat ion de l'expression théorique : 

K̂  M 1 + 1 sin f ) (1 - s inv f ) / ( 1 + sin vf ) 

Des mesures effectuées par comparaison avec cette formule ont montré qu' 
elle semble donner des résultats à peu près valables pour un sol normalement conso
lidé en l'absence de contraintes spéciales. Parmi les méthodes les plus récentes de 
calcul, la méthode de SOWADA semble donner des résultats assez cohérents pour les 
sols normalement consolidés, mais nous ne détaillons aucun calcul car l'état actuel 
des connaissances ne permet pas d'opter pour une formule plutôt que' pour une autre. 

Il n'en reste pas moins que le problème subsiste et que tfes précautions 
de calcul spéciales doivent être prises pour certains ouvrages rigides, c'est-à-
dire tels que le mouvement de l'écran ou sa déformation sont si petits qu'ils ne suffisent 
pas à mobiliser les poussées active ou passive Ijmites. C'est en particulier le cas 
des bajoyers d'écluse en béton armé lorsqu'ils sont encastrés sur le radier, des 
portiques remblayés de part et d'autre, des cadres fermés noyés dans un remblai, des 
murs de soutènement très raides fondés sur du rocher, des doubles parois enserrant 
un massif et reliées par des tirants à travers ce massif. 

Nous voyons donc qu'une distinction fondamentale doit être faite entre 
les ouvrages dits rigides et les ouvrages souples ou déplaçables. Nous allons exa
miner -succinctement les particularités de chaque type. 

2.2.2. - Cas des ouvrages rigides. 

Nous venons de voir que pour les ouvrages rigides (et indéplaçables) il 
fallait tenir compte de la poussée des terres au repos. L'expérience montre que 
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que plusieurs effets, pouvant se produire dans des conditions courantes, peuvent 
modifier de façon significative la valeur des poussées. 

a) - Effet du compactage. 

Des constatations expérimentales ont montré que les pressions résiduel
les dans un massif sableux après compactage pouvaient être supérieures de deux à 
trois fois à celles d'un massif sableux non compacté. Ce même phénomène a été ob
servé dans le cas de massifs argileuxk 

De nombreux travaux ont abouti à la conclusion que les pressions laté
rales sur les structures rigides et indéplaçables dépendent du mode de mise en 
place du remblai, si celui-ci n'est pas le terrain naturel, du mode de compactage 
de ce matériau, tout autant que de ses paramètres géotechniques. 

Plus précisément, la poussée au repos est une fonction de l'énergie de 
compactage. Il en résulte que dans le cas de remblais pulvérulents, peu de tasse
ments sont à attendre, et un compactage intensif doit être évité s'il n'est pas 
nécessaire. Mais si le remblai est de qualité douteuse et qu'il doit porter une 
chaussée routière, il faut tenir compte dans les calculs : 

- de l'effet du compactage réalisé au moment de l'exécution, 

- du' compactage naturel que réalise en permanence la circulation routière 
$or la chaussée, 

- des modifications corrélatives affectant la densité et l'angle de 
frottement interne du matériau de remblai. 

Cette prise en compte est à faire au moment du choix des actions de cal
cul pour un ouvrage donné. Les principes généraux sont examinés en détail au § 5 
(valeurs caractéristiques des actions). 

b) - Effet de variations de température. 

Nous signalons cet effet à titre indicatif. ït n'affecte pas les ouvra
ges de soutènement à proprement parler, mais plutôt les murs de front des culées 
de ponts. Des mesures ont montré qu'en été, sous l'effet de la di^ajtation, le ta
blier d'un pont pousse les culées contre le remblai. Il s'ensuit un^ réaction du 
sol donnant lieu à des pressions nettement plus fortes que celles enregistrées en 
hiver lorsque le tablier se rétracte. La poussée du sol aecemplit alors un cycle 
«ntre poussées active et passive, surtout dans le ga^ des remblais cohérents, mon
trant que ceux-ci doivent être considérés comme des matériaux vivants et évolutifs. 

c) - Effets des variations de. volume du remblai. 

Lorsque l'on doit construire un ouvrage en déblai, il est rare que le 
sol naturel soit de bonne qualité; il est toujours plys ou moins cohérent et il ne 
faut pas oublier qu'une argile est toujours gonflante, dans des proportions varia
bles suivant sa nature. 

Lorsque l'eau s'infiltre dans le remblai, les argiles augmentent de vo
lume et, lorsque la structure est rigide, exercent sur l'écran des poussées supplé
mentaires dont il faut tenir compte Cependant, l'influence de ce phénomène est bien 
amoindrie si l'on a prévu un système de drainage efficace et durable «ntre le rem
blai et l'écran. 



Les 
d'importants 
si le process 
est asséché, 
partie supéri 
fragments de 
en automne, e 
de gonflement 
surpression, 
a été signalé 
mais demande 

- 14 

variations saisonnières dans un matériau cohérent peuvent engendrer 
dommages même pour des ouvrages de soutènement relativement modestes, 
us suivant se développe : au cours d'un été chaud et sec, le remblai 
et, sous l'effet du retrait, se décolle du parement de l'écran à la 
eure. L'interstice ainsi créé se comble assez rapidement par de petits 
sol et de matériaux organiques de sorte que lorsque la pluie revient, 
t que la partie supérieure se sature et se remet à gonfler, la pression 
se transmet directement au mur. Le mur, n'étant pas calculé pour cette 

peut se briser dès que celle-ci devient trop importante. Ce phénomène 
par M. KEZDI au congrès de MADRID en 1972. Il n'est pas inexorable 

d'apporter du soin aux dispositions constructives. 

d) - Effet d'une translation parallèle de l'écran. 

Ce phénomène peut se produire, par exemple dans le cas d'un mur classi
que en béton armé qui se met à glisser sur le sol de fondation. Des mesures ont 
été effectuée dans ce cas et ont montré que la poussée des terres décroît à peu 
près linéairement si l'écran se déplace à vitesse constante. Puis, lorsque le mou
vement s'arrête, la poussée active se remet à croître pour atteindre une valeur 
voisine de la poussée au repos. Mais ce phénomène est relativement rare. 

e) - Effets d'une dépression vers le bas. 

Il peut arriver qu'une dépression, se produisant au sein d'un massif de 
terre, modifie complètement les conditions de l'équilibre. Une des conséquences 
les plus notables d'une dépression est la formation d'effets de voûte. Un exemple 
en est donné au paragraphe suivant destiné à expliquer les diagrammes de poussée 
réelle sur les écrans souples. Mais nous pouvons citer deux cas où l'effet de voûte 
semble devoir être considéré comme schéma de fonctionnement pour le calcul : il 
s'agit des silos et les ponts de type ISOSTAT. 

Nous ne nous étendrons pas sur les effets de voûte, ou de couple, dans 
le silos, mais nous illustrerons le phénomène en question par l'exemple des ponts 
ISOSTAT. 

Les ponts de ce type s 

bouclier 

fig : 8 

e présentent comme des portiques sur semelles, 
possédant deux articulations dans 
les piédroits (voir figure 8). Les 
constatations sur modèle réduit ont 
mis en évidence le phénomène sui
vant : sous l'effet des poussées 
dues aux terres sur les piédroits, 
la structure se déforme avec pous
sée vers l'intérieur des articula
tions. De cette déformation résulte 
une décompression des sols à par
tir de la cote des joints. La ten
dance à l'enfoncement du bouclier 

X (c'est ainsi qu'on appelle la partie 
\ monolithique supérieure de l'ouvra
ge) est alors stopoée par un effet 

^ de voûte avec le terrain; les li
gnes de force de cette voûte sont 
schématisées en pointillé sur la 
figure 8. 

\ 
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" Il résulte de ceci que le comportement des sols ne peut être étudié 
indépendamment de la structure en contact et que les schémas théoriques de calcul 
des poussées peuvent être insuffisants. En second lieu, l'attention doit être at
tirée sur le fait que les conditions d'exécution jouent un rôle capital dans ce 
genre de problème : le comportement réel doit, en effet, être celui qui a été prévu 
pour le calcul. 

f) - Effets dynamiques. 

Les effets dynamiques concernent essentiellement le comportement des ou
vrages de soutènement construits en zone sismique. Le problème n'est d'ailleurs à 
considérer que dans les sites où la probabilité d'apparition de séisme est élevée. 
Pour des structures comme les murs-poids, le plus grand danger est alors le glisse
ment sous la base, de sorte que la stabilité générale de la structure dépend essen
tiellement des contraintes dynamiques agissant entre la base et le sol de fondation. 
Cependant, comme ce problème est fort complexe, il est plus simple de considérer 
que les effets dynamiques d'un séisme se traduisent par une augmentation de poussée 
que l'on introduit dans les calculs de dimensionnement. Nous verrons plus loin une 
méthode empirique proposée par M. SEED (1969) permettant de tenir compte de ces phé
nomènes. 

2.2.3. - Cas des ouvrages souples. 

Par ouvrages souples, nous entendons essentiellement les rideaux de pal-
planches, les parois moulées et les fouilles étayées. 

C'est dans ce domaine que la connaissance des poussées d'un sol sur un 
écran est la plus floue. En effet, lorsque l'écran étudié est souple, il existe 
un lien étroit entre le comportement du sol et la déformation de cet écran, de sor
te que les phénomènes de poussée ne peuvent être abordés intrinsèquement à partir 
des caractéristiques du sol. 

Mais alors, il devient inutile de considérer le problème général de la 
poussée sur un écran souple dans la mesure où il faudra faire intervenir les liai
sons réelles de cet écran qui conditionnent sa déformation. 

Dans la pratique, on utilise les écrans souples pour réaliser des rideaux 
qui peuvent être soit ancrés soit libres. Dans ce dernier cas, leur stabilité ne 
peut être assurée que par les réactions du sol sur la partie enterrée que l'on appel
le fiche. Les rideaux ancrés doivent, au contraire, leur stabilité à une ou plusieurs 
lignes de tirants qui sont reliés à des plaques d'ancrage enterrées dans le sol, ou 
bien par des tirants forés, injectés puis mis en tension comme des câbles de pré
contrainte (l'injection de scellement étant faite avant mise en tension). 

Ce sont ces derniers dont le comportement fait actuellement l'objet du 
plus grand nombre d'études. On a, en fait, constaté relativement peu de dommages, 
sur de telles structures, dus à un mauvais dimensionnement; très généralement, les 
causes de dégâts sont liées à des défauts de reconnaissance ou d'exécution. Il en 
résulte que l'application (très courante) des méthodes classiques au calcul des 
poussées sur les écrans souples conduit généralement à des structures relativement 
surdimensiofinées. 

De nombreux expérimentateurs ont constaté que, par exemple dans le cas 
d'un rideau souple ancré en tête et fiché dans le sol, les poussées réelles du rem
blai sont réduites, entre les niveaux d'ancrage et de fichage, par rapport aux pous
sées déterminées par les méthodes théoriques. Pour expliquer ce phénomène les théo
riciens de la mécanique des sols ont fait intervenir un mécanisme de voûte, défini 
pour la première fois par TERZAGHI dans son traité de Mécanique 
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des Sols Théorique. Selon la déformation de l'écran, les différentes parties du 
remblai tendent à se déplacer dans des proportions différentes; les mouvements 
relatifs des masses de sol font apparaître entre elles des contraintes de cisail
lement qui tendent à retenir les niasses susceptibles de subir les plus grandes 
déformations, ce qui diminue les pressions sur les parties les plus déformées de 
l'écran, tout en augmentant celles qui s'exercent sur les parties les moins défor
mées. Ce mécanisme de voûte est encore mal connu et semble devoir être nettement 
plus compliqué que celui correspondant à la définition de TERZAGHI. Le Pr. ROWE 
a donné un exemple simple de mécanisme reproduit sur les dessins de la figure 9. 

zone de poussée 
passive 

J^ zone de poussée active 

distribution des pressions 

fig : 9 
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nnécanisme de voûte 

Nous n'entrerons pas dans de longs développements compte tenu que les 
Mécaniciens des sols n'ont pas encore fourni d'interprétation pleinement satisfai
sante des phénomènes de poussées sur un écran souple. 

Tout ce que l'on peut dire, c'est que les pressions sur un écran souple 
sont très différentes de celles que fournit un calcul par les méthodes classiques, 
d'où il résulte que les moments fléchissants dans l'écran sont généralement assez 
inférieurs à ceux que l'on peut calculer. La redistribution des poussées sur un écran 
doit être interprétée à partir de phénomènes de voûte qui diminuent les pressions à 
certains endroits pour les majorer à d'autres. Mais de nombreuses recherches restent 
à faTre pour' connaître la réaction du' sol en cours de travaux lorsqu'on dispose 
successivement plusieurs files d'ancrages, pour connaître l'influence de la nature 
du sol de remblai ainsi que celle du déplacement d'ensemble des structures. 

Parmi les méthodes de calcul les plus modernes et qui serrent de plus 
près la réalité, nous citerons celles qui attribuent au sol, pour le tronçon enter
ré, un comportement pseudo-élastique; elles supposent essentiellement que la défor
mation de l'écran est rigoureusement proportionnelle à la réaction horizontale du 
sol. Le coefficient de proportionnalité est différent si l'écran développe dans le 
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sol des poussées actives ou passives. Cette méthode sera reprise en détail dans 
les sous-dossiers traitantdes ouvrages en palplanches et en parois moulées. 

2.2.4. - Conclusion. 

L'ensemble des développements qui précèdent tend à prouver qu'il n'exis
te pas un grand lien entre les poussées théoriques et les poussées réelles. Ceci 
provient du fait qu'un sol n'est jamais idéal ni homogène et que deux paramètres 
ne suffisent pas à décrire quantitativement son comportement. La cohésion a un rôle 
si complexe que, d'ailleurs, les projeteurs la négligent toujours. 

L'interaction entre l'écran et le sol est tout aussi mal définie. Elle 
se résume, dans le cas des ouvrages rigides,à une méconnaissance totale des contrain
tes de cisaillement qui peuvent prendre naissance à la surface de séparation sol-
écran, et, dans le cas des ouvrages souples, à la méconnaissance totale de phénomè
nes beaucoup plus importants d'interaction mécanique. 

Cependant, comme il faut tout de même construire des ouvrages de soutè
nement aussi économiques que possible, il convient de savoir ce que l'on peut faire 
pour évaluer les poussées. Nous tentons d'y répondre dans ce qui suit. 

Il doit, auparavant, être noté que ces moyens ne permettant que d'appré
cier les résultantes des poussées, la répartition réelle des pressions risque 
d'être toute différente du schéma retenu. De ce fait il importe qu'un ouvrage ait 
toujours un certain pouvoir répartiteur vis-à-vis des "pics" des pressions. C'est 
cette nécessité qui souvent, conditionne sa résistance dans la direction où, théo
riquement, il ne subit aucun effort interne. 

2.3. - Çhoix_d]^une_méthode_de_calcul. 

2.3.1. - Détermination des paramètres caractéristiques du sol. 

Dans la pratique, lorsque l'on veut évaluer une poussée d'un sol sur un 
écran, cet écran peut faire partie d'un ouvrage qui peut être construit soit en 
déblai, soit en remblai, soit dans un cas intermédiaire. 

a) - Les ouvrages en déblai sont essentiellement les ouvrages en parois 
moulées ou en palplanches, ou toute autre technique dérivée ne remaniant pas le 
sol en place. 

La connaissance du terrain peut être acquise au moyen de mesures in-situ 
ou en Laboratoire, à partir d'échantillons prélevés. On peut, en particulier, déter
miner les paramètres C et f par des essais sur ces échantillons intacts. Ces essais 
sont décrits dans le fascicule 3.6. du dossier FOND 72. Nous rappelons qu'il en 
existe trois types principaux : la compression simple, la boite de cisaillement et 
la compression triaxiale, et que chaque type d'essai peut donner lieu à un ou plu
sieurs modes opératoires. 

Pour les sols pulvérulents, il convient de déterminer les caractéristiques 
à long-terme C et ^' que l'on peut mesurer soit à la boite de cisaillement, soit 
au tri axial dans un essai CD (Consolidé Drainé). 

Pour les sols cohérents, ou fins, la considération du court terme semble 
de plus en plus douteuse; les paramètres correspondant au court terme (C^ et ^^^ = 0) 

donnent généralement des calculs pessimistes qui ne correspondent guère à la réalité. 
Une légère cohésion suffit à maintenir, -pendant un temps plus ou moins long un talus 
meuble quasi-verticalement. La mise en poussée est relativement progressive et il 
suffit donc de.ne considérer que les caractéristiques intergranulaires à long terme, 
qui peuvent également se déterminer comme pour les sols pulvérulents. 
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La densité du sol doit également faire l'objet de mesures; pour les 
sols cohérents, il faut faire intervenir le poids spécifique total, et, pour les 
sols pulvérulents, ce même poids spécifique devra être déjaugé en présence d'une 
nappe aquifère. 

b) - Lorsque l'ouvrage est construit en remblai, ou en déblai mais avec 
remplissage de l'intervalle le séparant du sol, le problème se pose différemment. 
Dans le cas d'un remblai exécuté après l'ouvrage, on ne connaît a priori, pas bien 
ou pas du tout le matériau de remblaiement qui sera utilisé, de sorte qu'il est 
assez difficile de déterminer des constantes quelconques. Dans le cas du remblai 
partiel, le projeteur doit d'abord se fixer 1'écran de ça^ÇU^• c'est-à-dire l'écran 
sur lequel il va calculer la poussée, et qui peut être différent de la surface de 
contact de l'ouvrage avec le sol (voir pièce 2.1. du sous-dossier 2). Ensuite, si 
l'écran de calcul est contenu dans le "cône de remplissage", il y a lieu de se de
mander si le terrain arrière est plus poussant ou non que le matériau contenu dans 
le cône. Dans l'affirmative, on est ramené au cas a) et dans le cas contraire on se 
trouve dans la même indétermination que précédemment. 

Nous signalons d'ailleurs que la question de savoir si le terrain arrière 
est plus poussant peut être tranchée par jne méthode du type de celle qui sera expo
sée au § 1.9 de,la pièce 2.1; mais cette méthode nécessite une connaissance des ca
ractéristiques du sol de remplissage. 

Les errements traditionnels consistent à se donner un matériau pulvéru
lent d'angle de frottement interne égal à 30°. Ces errements devraient être aban
donnés de façon à serrer la réalité de plus près. 

En effet, la donnée d'un angle égal à 30° est relativement optimiste. 
D'autre part, les matériaux de remblai employés pour un ouvrage donné sont pris 
dans une zone contenant le lieu de l'ouvrage et assez réduite. Le projeteur peut 
donc avoir une idée des matériaux dont il peut disposer sans grands frais de trans
port. 

Pour faciliter la tâche des projeteurs, nous donnons ci-après un tabledu 
de valeurs moyennes des paramètres C et ^ pour divers types de sols. 

Les valeurs indiquées dans le tableau peuvent être exploitées pour un 
projet, mais en suivant les prescriptions et méthodes d'évaluation indiquées au 
§ 5.1.2. 

Nota : Irj = Indice de densité. On rappelle que l'indice de densité est 

défini; pour un milieu pulvérulent par le rapport : 

e - e 
, max D e -e . max m m 

e = indice des vides maximum correspondant à la densité la plus faible. max ^ ^ 
e . = indice des vides minimum correspondant à la densité la plus forte, min* '^ 
e = indice des vides du sol en place. 



- 19 

</1 
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S-in i<U 
t— x: 
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+-> 
c: 

1/1 eu 

o '<u 
I/O -C 

o 
u 

Type de sol 

( I,< 0,3 
Sables ̂ 0,3 < lp<;0,5 

(0,5 < IQ 

Graviers 
Sable-gravier 
Tout venant de carrière 

n •-, S molles 
^^9^^^^ 1 compactes 

Argiles L mol les 
sableuses ] compactes 

Silts 

Argiles organiques 
(boues, vases, limons) 

Tourbe 

Densité 

Saturé 

l'.9 
2,0 
2,1 

2,0 
2,1 

1,8 
2,1 

2,1 
2.2 

2,0 

1,7 

1,1 

Humide 

1.7 
1,8 
1,9 

1,7 
1,9 
1,7 

Déjaugé 

0,9 
1,0 
1,1 

1,0 
1,0 
1,0 

0,8 
1.1 

1,1 
1.2 

1.0 

0,7 

0,1 

o 

30 
32 
35 

35 
35 
35 

15 
15 

22 
22 

22 

10 

15 

Cohésion 

T/m̂  

0 
2,5 

0 
0,5 

0 

0 

0 

Nous signalons, à titre indicatif, que les sables et graviers naturels 
ont un indice des vides variant entre 0,43 et 1 environ, suivant leur degré de 
compacité. 

e et e . sont mesurés dans des essais bien définis, max min Ainsi e . se 
min détermine en laissant le sol sédimenter dans l'eau ou en déversant le sol sec d'une 

faible auteur dans un récipif 

des chocs ou des vibrat ions. 

faible auteur dans un récip ient ; e s 'obt ient en passant ou serrant le sol par 
max '^ 

Lorsque les sols du tableau précédent sont mélangés, une valeur intermé
diaire judicieuse pourra être prise par le projeteur, en fonction de proportions 
relatives des divers constituants. 

Nous rappelons que les angles de talus naturels des divers sols cités ne 
correspondent en rien aux angles de frottement interne : en effet l'angle que peut 
faire la surface libre d'un corps avec l'horizontale caractérise le frottement entre 
les particules du sol à sa surface, pour un milieu pulvérulent, le frottement et 
la cohésion pour un milieu cohérent. L'angle de frottement interne caractérise le 
frottement entre les particules à l'intérieur du massif; ce dernier est constant 
pour un sol homogène donné alors que le premier dépend essentiellement du degré 
d'humidité du sol. D'ailleurs il serait impensable d'attribuer à un sol cohérent 
un angle de frottement interne de 90° parce qu'une paroi de déblai peut tenir verti
calement pendant quelques temps ! 

Nous signalons cependant que la différence n'est pas très grande pour les 
sols pulvérulents propres et secs, notamment pour les éboulis. 
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2.3.2. - Choix d'une méthode de calcul. 

Le choix d'une méthode de calcul est lié au schéma simplificateur adopté 
pour le dimensionnement de la structure. On peut être amené à calculer des pous
sées sur des écrans réels ou des écrans fictifs. Un exemple de calcul de poussées 
sur un écran fictif est donné dans le sous-dossier 2 : c'est le cas des murs à se
melle pour lesquels la surface de contact du sol avec le parement interne du voile 
n'est pas une surface de rupture. 

Cette remarque étant faite, nous distinguerons les cas selon que l'on a 
affaire à des ouvrages rigides déplaçables, rigides non-déplaçables et souples. 

a) - Cas des ouvrages rigides déplaçables. 

C'est le cas de la plupart des ouvrages de soutènement classiques en ma
çonnerie ou en béton armé (murs-poids, murs de soutènement en béton armé). Sous 
l'effet des poussées appliquées par le sol de remblai, ces ouvrages peuvent subir 
généralement des déplacements qui peuvent être des rotations inférieures ou des 
translations. Dans ces deux cas, le remblai peut se mettre en état de rupture et 
développer des poussées actives. 

La meilleure méthode consiste à recourir aux tables de Caquot-Kérisel en 
supposant la distribution des pressions triangulaires. Cependant, elle n'est direc
tement applicable que pour un massif semi-infini plan. Lorsque le talus n'est pas 
plan, on peut généralement recourir à une méthode d'approximation comme il l'est 
fait dans le programme de calcul des murs en béton armé. Sinon, on peut recourir à 
la méthode de Coulomb avec détermination graphique du plan de rupture. Cette méthode 
un peu pessimiste suffit à fixer un ordre de grandeur dans la plupart des cas. 

Selon que la poussée est calculée sur un écran fictif ou une surface de 
séparation sol-ouvrage, le choix d'un angle d'inclinaison des poussées sera diffé
rent (inclinaison o par rapport à la normale à l'écran). 

Lorsque l'écran est une surface de contact sol-mur, l'angle à choisir est 
un angle de frottement. Ce dernier dépend de nombreux facteurs qui sont : la rugo
sité du mur, la nature, le compactage et la teneur en eau du remblai, le déplacement 
relatif du mur par rapport au sol. 

La surface intérieure d'un voile est rarement parfaitement lisse, surtout 
lorsqu'on interpose entre le sol et l'ouvrage un système drainant tel que des dalles 
drainantes ou du béton poreux coulé en place. 

Les errements habituels veulent que l'on prenne un angle o égal à : 

_ Dans l'impossibilité de mieux connaître la valeur probable de cet angle 
ù , nous convenons de lui attribuer les valeurs suivantes qui seront considérées 

comme, fixes : 

{\ - 0 = 2 / 3 ^ dans tous les cas sauf les suivants, 

!

( " 5 = 0 lorsque le remblai est instable (par exemple remblai cohé-
( rent à forte teneur en eau) 
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l! 
ou en présence de couches plastiques imperméables dans le 
terrain arrière 
ou lorsque l'ouvrage est soumis à une poussée des terres 
au repos. 

Ces prescriptions sont reprises au § B.l.b). 

Lorsque l'écran de calcul est un écran fictif la méthode ci-dessus ne 
peut être appliquée. Or ce cas ne se présente pratiquement que pour les murs en 
béton armé à semelle. On se reportera donc au sous-dossier concerné pour voir com
ment nous avons résolu le problème (§ 1.2. de la pièce 2.1.). 

En ce qui concerne la poussée passive susceptible d'être mobilisée par 
un déplacement de l'écran, nous déconseillons de la calculer par l'une des méthodes 
théoriques du § 2. Une valeur de poussée passive peut être prise en compte mais ' 
elle doit faire l'objet d'une appréciation dans chaque cas. 

La valeur à prendre en compte est, en effet, liée au déplacement naturel 
que l'on est en droit d'attendre et à divers éléments d'appréciation liés à la vie 
de l'ouvrage, comme la possibilité d'une fouille ultérieure non étayée à l'avant du 
mur (passage de câbles ou de canalisations). 

C'est pourquoi nous ne définissons qu'une valeur caractéristique minimale 
de poussée passive, indépendante de la nature du sol. Pour les valeurs de calcul 
on se reportera â ce qui est dit au § S.l.b). 

b) - Ouvrages rigides déplaçables en zone sismique. 

Pour les ouvrages en zone sismique, où on exécute la plupart du temps des 
ouvrages relativement rigides, la littérature est assez succincte en la matière. 
Nous retiendrons la méthode de M. SEED (1969) qui ajoute à la poussée statique une 
poussée dynamique dont il a donné l'expression dans le cas d'un écran vertical rete
nant un talus horizontal pulvérulent. Avec les notations de la figure 10, il donne 
la formule suivante : 

Q + A Q = 7 ^ n 2 (K^+ .^Kh) 
1 

H 

0,6H 

' 

1 

1 

H 
T 

L 

> 

' 

3H/4 

^ AQ / 

Q 

fig : 10 

OÙ K, est l 'accélération horizon

tale du sol divisée par g 
{= 10 m/s/s). 

Cette méthode revient à 
ajouter la force d'inertie du coin 
ABC dont la largeur en tête vaut 
0,75 H. 

Le supplément de poussée 
A Q est appliqué sur l'écran à une 
hauteur 0,6 H comptées pai^tir du bas. 

Cette règle n'est pas absolue mais présente l'avantage d'admettre une 
interprétation simple dans la mesure où le supplément de poussée que Ton prend en 
compte dorrespond sensiblement à la force d'inertie du coin de glissement de Coulomb. 
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c) - Cas des ouvrages rigides non-déplaçables. 

Les prescriptions suivantes sont applicables aux divers types d'ouvrages 

- murs de soutènement fondés sur du rocher, des pieux en partie inclinés 
non flottants, ou éventuellement sur puits, 

- culées dotées de murs en retour solidaires et longs, 

- portiques rigides et cadres femés, 

- passages inférieurs munis de murs en retour suspendus, 

- bajoyers d'écluses en béton armé, encastrés sur le radier. 

Nous avons vu que dans le cas des ouvrages rigides non déplaçables, il 
n'est pas possible d'atteindre un état de rupture plastique au sein du matériau, et 
que la poussée réelle était supérieure à celle que l'on peut calculer par les métho
des théoriques traditionnelles. Nous avons également vu que l'expérimentation ne 
permet pas encore de fixer une valeur par des mesures in-situ du coefficient de pous
sée. 

Les valeurs de calcul doivent donc tenir compte des imprécisions atta
chées aux valeurs des poussées au repos. Dans l'état actuel des choses, les valeurs 
caractéristiques de la poussée des terres au repos se déterminent forfaitairement à 
partir de la poussée active ainsi qu'il l'est indiqué plus loin au § 5.1. 

Pour un massif semi-infini plan, le diagramme des pressions est toujours 
supposé triangulaire et l'angle de frottement sol-écran est pris égal à 0 dans tous 
tous les cas. 

d) Cas des ouvrages souples. 

Le cas des ouvrages souples est beaucoup trop complexe pour pouvoir être 
traité de façon générale. Habituellement, les projeteurs calculent les poussées 
active et passive par l'une des méthodes théoriques traditionnelles (Rankine ou 
Caquot), c'est-à-dire en supposant que le sol peut se mettre en état de rupture 
plastique. En général, les ouvrages calculés par cette méthode se sont bien comportés 
car le dimensionnement est généralement pessimiste. Cependant, les diverses hypo
thèses simplificatrices que l'on s'impose contiennent des contradictions et sont 
souvent incompatibles. A l'heure actuelle, il ne fait aucun doute que le comporte
ment du sol ne peut être étudié indépendamment de celui de l'écran. Sol et écran 
doivent faire l'objet d'une étude globale. 

C'est pourquoi se sont développées, depuis quelque temps, plusieurs mé
thodes de calcul attribuant au sol un comportement élastoplastique. Les résultats 
obtenus par ces méthodes semblent cadrer assez bien avec la réalité mais l'emploi 
de l'ordinateur est indispensable pour résoudre le problème. 

Dans le cas des écrans autostables, les résultats fournis par les métho
des ti'^aditionnenes sont généralement convenables. On peut, dans ce cas, effectuer 
les calculs à partir des tables de Caquot-Kérisel. Ici encore, on se reportera à 
ce qui est dit au § 5.1. de ce même chapitre. 
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Dans le cas des rideaux ancrés, il convient de faire les calculs en sup
posant le sol en régime élasto-plastique, à la fois pour le massif derrière l'écran 
et pour le sol en partie fichée. Des développements plus précis se trouvent dans 
les sous-dossiers correspondants. 

3. - FONDATIONS DES OUVRAGES DE SOUTENEMENT. 

3.1. - Générajités. 

Le problème des fondations se pose essentiellement pour les murs-poids 
et les murs en béton armé à semelle, c'est-à-dire pour les constructions dont la 
stabilité fait intervenir une réaction verticale du sol. Nous rappelons que dans 
la catégorie des murs-poids il faut ranger également les ouvrages en terre armée. 

Ce que nous venons de dire est volontairement limitatif car une réaction 
verticale du sol est toujours mobilisée sur un ouvrage enterré. Dans le cas des 
rideaux de parois moulées, par exemple, la réaction verticale du sol sur l'épais
seur de l'écran contribue à équilibrer la composante verticale des efforts appli
qués par les tirants qui sont généralement inclinés. Mais il s'agit là d'un 
effet secondaire ne pouvant correspondre à aucun mode de ruine réel. 

Le problème se pose donc de savoir sur quelle réaction verticale du sol 
le projeteur peut compter pour asseoir son ouvrage. La question a déjà été traitée 
en détail dans le dossier FOND 72, (pièce 5.2.), et nous nous contenterons ici de 
quelques aspects particuliers concernant les ouvrages de soutènement. 

Le problème de la force portante d'un sol a fait l'objet de nombreuses re
cherches académiques, mais la bibliographie rapporte peu de ruptures réelles, hormis 
les ruptures en zones sismiques. les principaux exemples de rupture du sol de fon
dation concernent le silo de Transcona (1913), quelques réservoirs à hydrocarbures, 
et des ruptures par grand glissement ou par affouillement. En ce qui concerne les 
murs, ils sont généralement d'assez faible hauteur pour qu'on cherche à les fonder 
très sliperficiellement (par exemple 60 à 80 centimètres de profondeur), de sorte 
qu'on n'atteint pas un banc porteur homogène. 

Par contre, les problèmes de tassements sont, ou devraient être, davanta
ge pris en considération par les projeteurs, car ce sont eux qui provoquent le plus 
grand nombre de désordres, les dommages causés étant plus ou moins graves suivant 
leur valeur. 

Ces dommages se traduisent tout d'abord par des désordres architecturaux 
liés à l'apparition de fissures et surtout d'un déversement qui n'est recommandé ni 
sur le plan esthétique, ni sur le plan psychologique pour les passants qui côtoient 
l'ouvrage. C'est pourquoi, il est toujours bon de donner un fruit aux parements vus 
des murs de soutènement. 

Plus graves sont les désordres qui correspondent à des ruptures locales 
nécessitant des réparations et un entretien coûteux. Lorsque ces désordres devien
nent très importants, on aboutit à des désordres fonctionnels tels que le mur consi
déré n'est plus apte à jouer son rôle. 

4 

Les effets des tassements sur les murs résultent de deux phénomènes dis
tincts : 
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- tout d'abord, dans une même section, les contraintes appliquées par 
la semelle sur le sol de fondation ne sont pas uniformes : elles croissent de 
l'arête amont à l'arête aval et une telle distribution peut engendrer des tasse
ments différentiels se traduisant par un basculement vers l'avant de l'ouvrage, 

- d'autre part, il peut y avoir des tassements différentiels entre deux 
sections, dûs à l'hétérogénéité du sol, à la présence éventuelle de couches compres
sibles d'épaisseur variable, parfois à des irrégularités artificielles locales 
(anciennes fouilles ou tranchées par exemple). Eu égard à la raideur d'un mur en 
béton armé, celui-ci doit nécessairement régulariser un certain taux de tassements 
au prix : 

- d'efforts internes supplémentaires,généralement longitudinaux,qui peu
vent nécessiter des chaînages et obliger à limiter les espacements entre joints, 

- de déplacements d'ensemble soit longitudinaux qui peuvent conditionner 
l'ouverture des joints, soit transversaux qui conduisent à donner aux murs un léger 
fruit de manière que le mur ne présente pas de surplomb après tassement. 

De tout ceci il résulte que l'une des premières opérations à effectuer 
avant tout projet est une reconnaissance suffisante : il est évident que la cons
truction d'un ouvrage très long ne peut s'appuyer sur une reconnaissance ponctuelle 
en un endroit arbitraire. 

3.2. - La.reconnaissançe. 

La reconnaissance des sols de fondation d'un ouvrage ou d'une série d'ou
vrages fait l'objet du fascicule 2 du dossier FOND 72. Pour les ouvrages de soutè
nement faisant intervenir les propriétés d'un sol de fondation, un certain nombre 
de principes énoncés dans ce document restent valables, mais la reconnaissance doit 
tenir compte de la spécificité des problèmes posés, à savoir que les ouvrages concer
nés sont essentiellement longs et transmettent les charges continûment sur toute 
leur longueur. 

D'une façon générale, le coût de la reconnaissance doit être proportionné 
à celui de l'ouvrage projeté. Cette reconnaissance a essentiellement pour but de 
mesurer le degré d'homogénéité du sol et sa capacité portante. 

On peut distinguer deux étapes comme pour les reconnaissances d'ouvrages 
d'art, à savoir 1'enquête préalable et la reconnaissance normale. 

La première de ces étapes peut être très succincte pour un ouvrage cou
rant dans un site ne posant aucun problème particulier. Mais elle est fondamentale 
pour un ouvrage important lorsque des difficultés de natures diverses peuvent être 
rencontrées. Citons l'exemple de la tranchée en déblai de l'autoroute H 5, percée 
dans un sous-sol à dominante rocheuse qui, vers le milieu du siècle dernier, a été 
l'objet d'une exploitation intensive de la pierre à bâtir. Les bouleversements ainsi 
apportés aux masses rocheuses existantes ont été à l'origine des difficultés essen
tielles de la construction des ouvrages projetés. 

La reconnaissance normale, dans les cas courants, doit être limitée à de 
faibles profondeurs. Dans la pièce 2 du dossier FOND 72, il est recommandé de des
cendre la reconnaissance à trois largeurs de semelle dans le cas de fondations super
ficielles d'ouvrages d'art. Nous pensons que pour les ouvrages de soutènement à se
melle, la reconnaissance peut être descendue entre un et un diamètre et demi (ou 
1argeur)~de la semelle. 
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Pour cette reconnaissance assez limitée, il faut un appareillage léger, 
donc peu coûteux. L'homogénéité d'un site peut donc être appréciée à l'aide du 
pénétromëtre dynamique : il permet de déceler les hétérogénités et de positionner 
les couches dures. Pour un ouvrage courant, le nombre des essais peut être fixé à 
2 pour 100 m. (ce n'est qu'un ordre de grandeur) si les courbes de battage obtenues 
donnent des résultats compatibles. Dans le cas contraire, des essais complémentaires 
peuvent être envisagés pour déterminer la position d'éventuels points mous. 

Lorsque l'ouvrage est important ou que le sol n'est pas très résistant, 
les essais pénétrométriques doivent être étalonnés par un essai pressiûmétrique 
qui, seul, permet d'évaluer la capacité portante du sol. 

Cette méthode de reconnaissance tient compte du fait que les essais pres-
siométriques coûtent environ deux à deux fois et demie plus cher que les essais 
pénétrométriques; il est donc déconseillé de réaliser, ̂ auf cas très particulier, 
toute une série de sondages pressiométriques le long du tracé de l'ouvrage. 

3.3. - Fgrce_pgrtante_d^un_sol_de_fgndation. 

Pour calculer la force portante des sols de fondation, deux méthodes sont 
actuellement à la disposition des projeteurs : à partir des essais in situ, et à 
partir des essais de Laboratoire. Les essais in-situ ont pris, à l'heure actuelle, 
une extension prépondérante; ils présentent, en effet des avantages non négligea
bles. Tout d'abord ils permettent de connaître de façon plus réaliste la qualité 
mécanique du sol donné et de tenir compte de la présence éventuelle de couches cor
respondant à des caractéristiques différentes. De plus, la surface concernée par 
une fondation d'ouvrage de soutènement est toujours considérable. Il est plus facile 
de réaliser une série d'essais in-situ que d'essais en Laboratoire. 

La méthode des essais en Laboratoire n'est cependant pas à rejeter dans 
tous les cas. En effet, lorsqu'une étude en un point donné est nécessaire, elle 
fournit des résultats très acceptables. 

3.1.1. - Les essais in-situ. 

a) - La détermination des pressions admissibles d'une fondation super
ficielle dans l'essai au pénétromètre dynamique se fait en fonction de la courbe 
de pénétration dynamique. Des abaques sont établis pour un matériel donné, en se 
référant à des essais plus élaborés (voir § 5.2.3., pièce 5.2. - dossier FOND 72) 

On rappelle que pour les fondations établies sur sol pulvérulent, on peut 
avoir une évaluation grossière de la force portante en utilisant les résultats du 
S.P.T. (Standard Pénétration Test). 

b) - Dans le cas des essais pressiométriques, leur interprétation est 
largement détaillée dans la pièce 5.2. du FOND 72. 

Ces essais permettent de calculer la pression de rupture verticale q^ 

(sous la base de fondation) par la formule : 
4 

q. - q. = K (pi - Po) 

où p est la pression horizontale totale (sur un plan vertical) des terres 

moment de 1'essai. 

au 
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q est la pression verticale totale (sur un plan vertical) des terres au niveau 

de la fondation envisagée, après remblaiement. 

pi est la pression limité du sol déduite de la courbe d'essai pressiométrique. 

K est un facteur de portance dépendant de la catégorie du terrain de la profondeur 
d'encastrement de la fondation par rapport à la profondeur d'encastrement critique 
et de la forme de la fondation. Ce facteur se détermine au moyen d'abaques généraux 
reproduits à la figure 7 de la pièce 5.2. précitée. 

Dans le cas de terrains hétérogènes, la pression limite à prendre en 
compte, pi, est une pression limite équivalente, pie, calculée comme une moyenne géo
métrique des pressions limites mesurées à divers niveaux. 

Les semelles des ouvrages de soutènement étant généralement faiblement 
encastrées, la pression limite équivalente se calculera par la formule : 

Pie = y p M O R ) X pi (- 2R) 

en appelant R la demi-largeur de la semelle, OR la cote de la face intérieure de 
celle-ci et - 2R, la cote - 2R comptée à partir de la base de la semelle. 

On définit également une profondeur d'encastrement équivalente he, calcu
lable par la formule : 

'^ - WeÂ' '' (̂) '' 
C'est cette grandeur qui permet de calculer le facteur de portance K à 

partir des abaques. 

Pour les ouvrages de soutènement fondés sur semelle, la charge transmise 
au sol de fondation admet une résultante inclinée à l'angle o<' sur la verticale, 
de sorte que la pression de rupture du sol doit être corrigée. Cette correction doit 
aller dans le sens d'une diminution de la pression de rupture verticale, mais au
cune théorie n'a encore été développée pour tenir compte de ce fait dans l'inter
prétation des essais in-situ. MEYERHOF a proposé des facteurs correctifs dans la 
formule interprétant les essais en Laboratoire sur échantillons intacts (cf. § 3.1.2), 
Une étude portant sur plusieurs cas de figure et de sols de fondations nous a per
mis de dégager une loi de réduction empirique que Ton peut appliquer à la valeur 
de q précédente. Le coefficient de réduction de cette charge de rupture est P , 

tel que : P = e ~ ^ ' '^où o< est exprimé en radian et C, la cohésion, en 
t/m?. / t/m2. 

3.1.2. - Les essais en Laboratoire sur échantillons intacts. 

Dans le cas où la portance d'un sol de fondation est calculée par l'inter
prétation des essais de Laboratoire, on conseille d'utiliser la méthode de Meyerhof. 
Elle consiste à supposer que les contraintes sont appliquées au sol sur une largeur 
équivalente B égale à B - 2e, où e est 1'excentrement éventuel de la charge. 

La formule donnant théoriquement la force portante du sol est la suivante 

%-\X B,N^ . q^Nq . CN^ 
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où q est la pression verticale des terres 

N y. est un coefficient appelé terme de surface 

N est un coefficient appelé terme de cohésion 

N est un coefficient appelé terme de profondeur. 

En fait, nous verrons que cette formule n'est pas appliquée exactement 
telle que nous venons de l'écrire. En effet, le projeteur cherche à évaluer une 
pression admissible, c'est-à-dire la pression de rupture pondérée par un coefficient 
de sécurité. Ce coefficient ne peut être appliqué globalement à l'ensemble des ter
mes de q dans la mesure où il ne leur correspond pas la même incertitude dans leur 

détermination. Nous reverrons le calcul pratique aux § 7.2. et 7.3. 

Pour tenir compte de l'inclinaison de la résultante des charges appliquées 
à la semelle, Meyerhof a proposé d'appliquer les coefficients de réduction suivants : 

( 1 - T=- ) pour les termes de profondeur et de cohésion 
2 

(1 "'^) PoiĴ  "l̂  terme de surface. 

ex. représente toujours l'inclinaison de la résultante des actions transmises au sol 
sur la verticale et 'f l'angle de frottement interne du sol de fondation. Ces coef
ficients réducteurs se trouvent sous forme d'abaques dans le dossier FOND 72. 

Ci-dessous, nous reproduisons le tableau donnant les valeurs de N y , N 

et N en fonction de l'angle de frottement interne. 

^ o 

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
11 
12 
13 
14 
15 
16 
17 

.18 
19 
20 
21 
22 

• % 

0 
0 

0,03 
0,05 
0,09 
0,14 
0,19 
0,27 
0,36 
0,47 
0,60 
0,76 
0,94 
1,16 
1.42 
1,72 
2,08 
2,49 
2,97 
3,.54 
4,20 
4,96 

\ 

1,09 
1.20 
1,31 
1,43 
1,57 
1,72 
1,88 
2,06 
2,25 
2,47 
2.71 
2,97 • 
3,26 
3,59 
3,94 
4,34 
4,77 
5,26 
5,80 
6,40 
7,07 
7,82 

N c 
5,38 
5,63 
5,90 
6,19 
6,49 
6,81 
7,16 
7,53 
7,92 
8,34 
8.80 
9,28 
9,81 

10,37 
10,98 
11,63 
12,34 
13,10 
13,94 
14,83 
15,81 
16.88 

r 
23 
24 
25 
26 
27 
28 
29 
30 
31 
32 
33 
34 
35 
36 
37 
38 
39 
40 
41 
42 
43 
44 

•h 
5,85 
6.89 
8,10 
9,53 

11,20 
13,14 
15,40 
18,07 
21,24 
24,95 
30,44 
34,50 
40,70 
48.09 
56.89 
67,38 
80,12 
95,49 

114,03 
136,68 
164,42 
198,76 

\ 

8,66 
9,60 

10.66 
11,85 
13,20 
14,72 
16,44 
18,40 
20,63 
23,18 
26,09 
29,44 
33,30 
37,75 
42,92 
48.93 
55,95 
64,20 
73,90 
85,37 
99,01 

115,31 

- • - -

N 
c 

18,05 
19,32 
20.72 
22,25 
23,94 
25,80 
27,86 
30,14 
32,67 
35,49 
38,63 
42,16 
46,12 
50,59 
55,63 
61,35 
67,87 
75,31 
83,86 
93,71 

105,11 
118,37 
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Un mur en béton armé est généralement un ouvrage léger et n'applique sur 
le sol de fondation que des contraintes modérées. Pour le calcul, il n'est pas né
cessaire de faire un calcul de la force portante à court et à long terme. Seul le 
calcul à long terme sera retenu, que le sol soit cohésif ou non. Il s'ensuit que 
les paramètres '̂  et C à prendre en compte sont les grandeurs effectives mesurées 
au cours d'un essai long à l'appareil trîaxial par exemple. 

Mais nous rappelons une fois de plus que le calcul des fondations d'ou
vrages de soutènement â partir des essais de Laboratoire sur échantillons intacts 
doit être exceptionnel : les essais in-situ, précédés d'une bonne reconnaissance, 
sont les plus adéquats pour renseigner sur le comportement réel du sol étudié. 

3.4. - Tassements 

Il n'y a pas généralement lieu d'effectuer un calcul de tassement pour 
les fondations des ouvrages de soutènement. Seuls les ouvrages importants nécessi
tent une telle étude lorsque l'on a des doutes sur la tenue du sol de fondation. 

Le tassement d'un mur est la somme : 

- du tassement général dû au remblai éventuel mis en place derrière l'ou
vrage (remblai sur la semelle et remblai arrière), 

- du tassement provoqué par le poids de l'ouvrage proprement dit. 

La pièce 5.2. du FOND 72 donne deux méthodes d'évaluation des tassements 
à partir des essais pressiométriques et des essais en Laboratoire. 

Les mouvements préjudiciables pour un ouvrage de soutènement sont les 
mouvements résultant de tassements différentiels. Ces derniers peuvent conduire à 
deux types de mouvements pour l'ouvrage. 

Tout d'abord, les tassements différentiels peuvent avoir lieu dans le sens 
longitudinal de l'ouvrage. Leur évaluatior peut être intéressante, voire nécessaire 
car de telles déformations peuvent conditionner l'ouverture des joints, leur dispo
sition et même leur nombre. Si une forte discontinuité apparaît entre deux points de 
mesure, au cours de la reconnaissance, une étude plus précise sera nécessaire d'où 
découleront les dispositions constructives adéquates. 

Dans le second cas, l'effet des tassements différentiels peut être une 
rotation dans la section droite, conduisant à un déversement. Il doit être tenu 
compte d'une éventuelle rotation variable des sections, de façon à disposer un fer-
faillage horizontal de répartition suffisant dans le cas de murs en béton armé. 

Comme les problèmes de tassements différentiels intéressent essentielle
ment les murs classiques, les méthodes de calcul pouvant être employées pour éva
luer les tassements différentiels seront indiquées dans la pièce 2.1. 

Ajoutons que les tassements globaux peuvent avoir des conséquences fâcheu
ses sur les ouvrages formés de rideaux ancrés et que nous examinerons ces problèmes 
dans les sous-dossiers concernés. 
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4. - DEFINITION DES ACTIONS 

Aux termes des Directives Conmunes relatives au calcul des Construc
tions (D.C.C.) en date du 13 Décembre 1971, les actions sont définies comme 
les forces ou les couples dûs aux charges (charges permanentes, charges d'ex
ploitation, charges climatiques etc ...) et aux déformations (effets thermo-
hygroscopiques, déplacements d'appuis etc ...) imposées à la construction. 
Le commentaire de l'article 1.1.1 de ces D.C.C. précise en outre que l'on peut 
employer le mot "action" pour désigner l'origine des actions ainsi définies. 

En fait, les ouvrages de soutènement posent des problèmes spécifiques 
et il n'est guère possible de se contenter, sans autre précision, d'une définition 
aussi générale. Un classement des actions est donc nécessaire, non pas pour répon
dre à un souci d'ordre purement intellectuel, mais parce que de ce classement ré
sulteront les combinaisons d'actions nécessaires â la justification de l'ouvrage. 

Nous conviendrons d'admettre que la construction étudiée se réduit à 
la seule structure proprement dite (écran et semelle), à l'exclusion du sol ou 
de dispositifs spéciaux permettant à la structure de remplir son rôle de soutè
nement, comme, par exemple les tirants, précontraints ou non, les dalles de frot
tement etc ... 

Cette convention est évidemment arbitraire car il est très artificiel 
d'envisager séparément la structure et le sol : la classique justification au 
grand glissement envisage la stabilité d'un ensemble sol + structure sans faire 
de distinctions; en présence d'une butée, de tirants ou de dalles de frottement, 
le remblai n'a pas qu'un rôle purement "agissant", mais également "résistant". 
Cependant, pour la commodité de l'exposé, nous ne nous intéresserons essentielle
ment qu'aux actions s'exerçant sur la structuré propre. La définition individuelle 
des actions ne correspond dans beaucoup de cas à aucune réalité intrinsèque, comme 
on le verra : on est en effet souvent amené à les définir simplement comme les 
ensembles de pressions, forces ou couples qu'on peut le mieux - ou le moins mal -
étudier statistiquement de façon globale. 

Les actions que l'on définit se voient reconnaître un certain nombre 
de propriétés qualitatives, qui servent â les classer et à choisir la manière appro
priée de les représenter et prendre en compte. Plusieurs modes de classification 
sont possibles, sans qu'aucun d'eux ne corresponde à une réalité absolue. Dans 
ce qui suit, on se basera en premier lieu sur le partage en actions permanentes, 
actions fréquemment variables, actions accidentelles, qui joue un rôle essentiel 
dans la formation des combinaisons. Le mode d'évaluation de leurs valeurs repré
sentatives sera précisé au § 5. 

41. - L§s_açtigns_germanentes. 

D'une façon générale, les actions permanentes sont celles qui admet
tent des variations lentes ou rares par rapport à celles des autres actions. 

41.1 - Le poids propre des divers éléments. 

A la différence de la plupart des autres constructions, les soutènements 
ont à cet égard la particularité que dans de très nombreux cas on est amené à 
prendre en compte, avec le poids propre des maçonneries, le poids de volumes im
portants de terres de remblai servant de remplissage^ ou associés à la stabilité 
d'ensemble, qui doit intervenir dans les calculs de la même manière que le poids 
des maçonneries. 
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Réglementairement, le poids spécifique du béton armé est fixé à 
2,5 t/m3 sauf circonstances spéciales; cette valeur doit être considérée comme 
une valeur moyenne. De même, le poids spécifique du remblai éventuel aura une 
valeur moyenne que l'on peut tirer du tableau de la page 19 (valeur saturée, 
humide ou déjaugée selon le cas). 

41.2 - L'action de poussée des terres (poussée active et passive). 

Ainsi que nous l'avons vu, la poussée des terres dépend de multiples 
paramètres, alors que les méthodes de calcul théoriques n'en prennent en compte 
que trois ou quatre : la densité y , l'angle de frottement interne ^ , l'angle 
de la direction de la résultante avec le parement du mur s , et éventuellement 
la cohésion C. L'ensemble des causes d'incertitude sur la grandeur, la direction 
et le point de passage de la résultante a été examiné précédemment et nous avons 
vu qu'il est très difficile d'apprécier les erreurs commises. 

De plus, la poussée des terres peut avoir de multiples causes en dehors 
de l'effet du poids propre des terres, comme la présence de charges mobiles situées 
au dessus des terres (entraînant un supplément de poussée) ou la poussée d'Archi-
mède sur les terres noyées. Or les effets de ces diverses causes ne sont, le plus 
souvent, pas indépendants les uns des autres. 

Enfin, on distingue traditionnellement les actions de poussée active 
et passive (poussée et butée); pour notre part, nous considérons que ce sont deux 
aspects du même phénomène et nous réserverons dans ce qui suit le nom d'action de 
poussée des terres aux efforts effectivement appliqués à la structure par les 
terres à l'avant ou à l'arrière de l'ouvrage sous 1'effet de leur poids propre uni
quement. 

En se référant à ce qui a été dit au paragraphe 23.2, nous conviendrons 
que les valeurs calculées par les méthodes classiques dans les cas où elles 
s'appliquent, à partir des caractéristiques probables du sol, fournissent des vâ -
leurs moyennes de poussée active ou passive. 

41.3 - L'action d'éléments stabilisateurs (ancrages, dalles de frottement). 

Le corps d'épreuve étant la structure proprement dite, les efforts engen
drés par les ancrages doivent être considérés comme des actions permanentes.(l) Il 
serait possible de considérer ces ancrages individuellement mais on a avantage, 
au moins à partir d'un certain nombre de ces ancrages, à étudier la somme de leurs 
actions élémentaires de façon globale. 

41.4 - Remarque. 

En cas de changements importants du profil du sol aux abords de l'ouvra
ge ou des charges appliquées au sol, les diverses configurations doivent être 
considérées successivement. 

Il est des situations pour lesquelles les variations d'actions perma
nentes sont de courte durée (exemple d'une tranchée non étayée ouverte à l'avant 
du mur). En ce cas, il peut y avoir lieu de réduire les valeurs de calcul des 
autres actions : 

(1) Dans le cas où ces efforts sont nettement variables, la variation est générale
ment la conséquence d'autres actions variables, et est à considérer comme faisant 
partie des réactions d'appui correspondantes ou de la résistance. 
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- soit parce que la probabilité de leur occurrence au même moment 
sera jugée négligeable, 

- soit parce que le fait sera considéré comme accidentel (voir 
§ 51). 

42. - Les_actions_frégueiTiiTient_variables 

Les actions fréquemment variables peuvent se définir comme celles qui 
présentent des variations de grandeur significatives, soit en cours d'exécution 
de l'ouvrage, soit en service. On les répartit généralement en "actions cycliques" 
et en actions "intermittentes". 

42.1 - Les actions cycliques. 

Elles sont rarement à prendre en compte dans les ouvrages de soutènement. 
Leur origine peut être uniquement une variation du niveau de la nappe d'eau. Les 
effets d'une telle variation peuvent être multiples : sous-pression (cas des cuve-
lages), pressions hydrostatiques horizontale ou de direction voisine, variation 
de poussée des terres par suite de déjaugeage. 

Sauf dans le cas des cuvelages, ces effets sont rarement bien impor
tants. En effet les simples soutènements classiques doivent toujours être munis 
d'un système drainant aussi efficace et durable que possible, et les écrans sou
ples sont toujours exécutés de sorte que les actions cycliques ne soient pratique
ment jamais à prendre en compte. Néanmoins, dans la mesure où ces effets ne sont 
pas négligeables, il convient dans la formation des combinaisons de respecter le 
principe de cohérence, en les faisant intervenir de façon simultanée. 

42.2 - Les actions intermittentes. 

Ces actions se réduisent essentiellement aux charges sur remblai et aux 
charges climatiques. 

Charges sur remblai. 

La présence de charges sur remblai peut, de même qu'une variation de 
niveau d'eau, avoir plusieurs effets, car elles peuvent agir en tant que poids 
ou en tant que génératrices de poussée. En fait, leur présence ne se traduit 
généralement que par ce dernier phénomène. Aucune méthode de calcul théorique, 
à part la méthode de Coulomb, ne permet de prendre en compte la présence de char
ges de remblai non uniformes; il est nécessaire de recourir à des méthodes semi-
empiriques qui traduisent leur effet par un supplément de poussée. C'est ce . 
supplément de poussée que nous convenons d'appeler action des charges sur remblai. 

La valeur de ces charges est fixée à 1 If/m2 (valeur de courte durée) 
,P lorsque le remblai constitue une plateforme routière (voir § 2.1.4 de la pièce 1 

du Dossier-pilote SURCH 71). Cependant, cette charge ne couvre pas les effets ré
sultant du passage d'engins lourds de terrassement ou de compactage. Ces engins 
st)nt à considérer séparément s'il y a lieu, et il appartient, en outre, à l'Ingé
nieur, de fixer les charges à prendre en compte sur toute surface autre qu'une 
plateforme routière. En général les actions résultant des charges sur remblai ont 

I seulement un caractère de courte durée, mais l'opportunité de considérer aussi des 
IL valeurs de longue durée est laissée à l'appréciation de l'Ingénieur. 
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Charges climatiques. 

Les seules charges climatiques à considérer sont celles résultant 
de l'effet du vent sur la structure en phase provisoire (de construction). Des 
précautions élémentaires permettent généralement de s'affranchir de tout risque 
dû au vent; mais l'importance de ce risque n'est pas à minimiser lorsqu'un mur 
doit rester seul sans remblai pendant quelque temps. Si un calcul est nécessaire 
en phase provisoire, on pourra se reporter à l'article 14.2 du fascicule 61 II 
qui prescrit de prendre en compte une pression égale à : 

- 1000 N/m2 (102 kgf/m2) s'il s'agit de phases de chantier dont la 
durée n'excède pas un mois, 

- 1250 N/m2 (127,5 kgf/m2) s'il s'agit de phases de chantier dont la 
durée excède 1 mois. 

\ Il faut attribuer à ces charges climatiques un caractère de courte 
i durée, et ceci doit généralement suffire dans le cas d'ouvrages de soutènement. 
\ Il n'est toutefois pas exclu que dans des cas spéciaux, â déceler et apprécier 
\ par le projeteur, l'action du vent en cours d'exécution puisse être simultanée 
\ avec une autre action fréquemment variable. En un tel cas, par analogie avec 
i les bâtiments définitifs, il conviendra de définir une combinaison supplémentaire 
\ dont on choisira le coefficient 7 Q , plutôt que de chercher à déterminer une 

valeur caractéristique "de longue durée à multiplier par y^ = 1,1. 
^3. - Les_actions_aççidentelles. 

Sont considérées comme actions accidentelles des actions dont les effets 
peuvent être très importants, mais mal connus et correspondant â des phénomènes 
de faible probabilité d'occurence. Parnti les actions accidentelles pouvant affec
ter les ouvrages de soutènement, nous retiendrons les chocs sur dispositifs de 
sécurité éventuels solidaires de la structure, les séismes, les affaissements mi
niers, et certains accidents qui peuvent être spécifiques du site de l'ouvrage 
considéré^comme la rupture d'une canalisation dans un remblai entraînant un gonfle
ment non prévu du sol, ou des éboulements de terre ou d'avalanches en site monta
gneux. On peut également considérer comme accidentel le passage, sur un remblai, 
d'un véhicule très lourd en infraction. Deux telles actions seulement sont à consi
dérer souvent dans les projets : 

43.1 - Les chocs sur les dispositifs de sécurité. 

Les actions des chocs sur des dispositifs de sécurité doivent obligatoi
rement être considérées chaque fois qu'on envisagerait de tels dispositifs en 
tête des soutènements. Une étude particulière sera développée pour chaque type 
d'ouvrage, mais nous pouvons d'ores et déjà dire qu'il se pose ici un problème de 
conception. 

Rappelons qu'actuellement, les dispositifs de sécurité se divisent par 
leur objet en deux classes : 

4 

\°/ - Les barrières dites normales, dont le but est d'empêcher la chute 
d'un autocar de 12 T lancé à 60 km/h sous une incidence de 20°. Les principaux 
types sont le Muret Cali fornien, le Muret General Motors, la barrière métallique 
à 3 lisses et la barrière de type Bagnolet. (Voir le dossier-pilote GC 67). 
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2°/ - Les barrières dites légères, et les glissières souples, adaptées 
aux seuls véhicules légers. 

Les barrières lourdes, destinées à empêcher la chute d'un véhicule lourd, 
n'existent pas encore en France. 

En règle générale, il importe qu'en cas d'accident sérieux, l'ouvra
ge de soutènement considéré soit le moins endonamagé possible. Par conséquent, il 
est nécessaire de le dimensionner pour des efforts qui, dans le cas des barrières 
normales, peuvent être très importants. Le problème de conception se pose alors 
de la façon suivante : il s'agit de trouver un juste milieu entre le risque encou
ru et le supplément de coût engendré par la mise en place d'un dispositif de sécu
rité efficace. Mais en aucun cas il ne faut prévoir de dispositif plus résistant 
que la structure car, non seulement il ne peut jouer son rôle mais, de plus, 
entraîner des dégâts sur celle-ci nécessitant une réparation onéreuse. Il est pré
férable de ne mettre qu'un dispositif assez léger pour être compatible avec les 
possibilités pratiques de résistance et éventuellement de renforcement du mur 
(pouvant descendre jusqu'à un garde-corps simple ou légèrement renforcé par exemple). 
Le choix du dispositif peut en outre être fonction de la place disponible. Dans le 
cas où le problème se posera, la consultation des gestionnaires du présent dossier 
ou de ceux du dossier G.C. est recommandée, dès le stade des études'préliminaires. 

Il reste ensuite à déterminer les efforts à prendre en compte pour le 
calcul proprement dit. Le C.P.S. type fixe actuellement, à 1'article 3.05,25, les 
efforts à prendre en compte pour les calculs de structure dans le cas d'une barrière 
normale de type Californien; ces efforts se réduisent à une charge horizontale uni
forme de 10 t/ml sur une longueur de 5 m. placée de façon quelconque le long de 
son encastrement et à un moment transversal de 5 tm/m correspondant à cette force. 
Pour les barrières métalliques à 3 lisses, aucune valeur normalisée n'a encore été 
définie, les efforts engendrés dans la structure ne peuvent être que concentrés au 
droit des montants et dépendent de la résistance à l'arrachement du système de 
fixation. Ceci présente l'avantage que l'on peut se fixer à l'avance la valeur des 
efforts auxquels le dispositif devra résister, et prévoir les fixations en consé
quence. Quant aux efforts engendrés par les glissières souples, ils sont également 
donnés dans le C.P.S.-type : un moment transversal de 0,5 tm et un moment longitu
dinal de 3 tm au pied d'un seul poteau correspondant à une force appliquée au 
niveau de l'accrochage de l'élément de glissement.(1) Voir également le futur dossier 
G.C. 

En résumé, les problèmes soulevés par les dispositifs de sécurité sont 
loin d'être négligeables et doivent être envisagés au stade de la conception de 
l'ouvrage. Pour plus de détails, il conviendra de se reporter aux pièces concernées 
dans les divers sous-dossiers et consulter éventuellement les gestionnaires du dossier 
G.C. 

43.2 - Les séismes et affaissements miniers. 

Nous avons vu, au paragraphe 23.2, que l'effet d'un séisme sur un ouvrage 
de soutènement est assez mal connu. Le plus simple, ainsi qu'il l'est fait dans 
la méthode de SEED, est de considérer que l'effet d'un séisme se traduit par un 
accroissement de poussée que l'on définira comme 1'action résultant du séisme. 
Lorsque cela est nécessaire, la valeur issue de la formule semi-empirique de SEED 
sera considérée comme la valeur moyenne de cette action. 

En ce qui concerne les affaissements miniers, peu de choses peuvent 
être dites et pour connaître les précédents, on pourra s'adresser au S.E.T.R.A. 

(1) L'attention est dès à présent attirée sur le fait que toute valeur d'un effort 
accidentel est à rattacher à un état-limite (généralement état-limite ultime) et à 
une valeur donnée du coefficient Y (généralement légèrement supérieure pu égale â 
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En conclusion, la prise en compte d'actions accidentelles doit faire 
l'objet, plus que toutes autres, d'une appréciation raisonnable de la part de 
l'Ingénieur à la fois de leur valeur et du risque qu'elles représentent. 

44. - Cas spéciaux : pour certaines configurations des ouvrages de soutènement 
ou de leur environnement, d'autres actions sont à considérer. Ainsi, par exemple, 
un mur de soutènement portant un encorbellement ou une dalle d'ancrage en tête 
peut supporter des charges roulantes ou des charges de trottoirs; et pour cer
tains murs en déblai, des gradients hydrauliques dans le déblai sont à considérer. 
Il appartient, dans chacun des cas qui peuvent se présenter, à l'Ingénieur d'en 
établir la liste et de les reconnaître ou les définir, dans l'espritdes D.C.C. 
et de la présente pièce. 

5. - VALEURS CARACTERISTIQUES DES ACTIONS 

D'une façon très générale, les D.C.C. définissent la valeur caractéris
tique d'une action (ou action caractéristique) comme celle qui présente une pro-" 
babilité acceptée a priori d'être atteinte ou dépassée du côté des valeurs les 
plus défavorables au cours d'une durée définie, dite durée de référence. 

En l'absence de textes réglementaires précis, nous nous conformerons 
aux principes généraux développés dans le dossier FOND 72 (chapitre 5.1) : dans 
le cas des actions de courte durée ou accidentelles, on évaluera leurs valeurs 
caractéristiques cormie étant celles des actions qui correspondent à une durée 
moyenne de retour de 50 ans au minimum dans tous les cas, et de 120 ans chaque 
fois que le coût de l'ouvrage n'en serait pas augmenté de façon prohibitive. 
Pour l'évaluation des valeurs caractéristiques de longue durée, on appréciera 
les valeurs dont la probabilité de concomitance avec les actions les plus impor
tantes de courte durée n'est pas négligeable. 

Nous allons reprendre les divers types d'actions précéderment énumé-
rées pour en définir les valeurs caractéristiques. 

51. - Les_açtions_permanentes. 

51.1 - Cas du poids propre. 

Les incertitudes régnant sur les poids spécifiques du béton armé et 
des sols sont assez différentes. Selon l'article 4.1.1 des D.C.C, les valeurs 
caractéristiques extrémales du poids propre sont évaluées en ajoutant ou retran
chant aux poids calculés à partir de ces poids spécifiques et des volumes prévus 
dans le projet des fractions forfaitaires estimées en fonction de la construc
tion et du degré d'approximation du calcul des volumes. 

En ce qui concerne le poids total de béton, ces fractions sont prises 
égales à + 6 % et - 4 %. 

En ce qui concerne le poids de la fraction de remblai éventuelle sup
posée agir comme une action de poids propre (cas notamment des murs en T renver
sés), le volume de cette fraction est assez difficile à estimer, et, compte tenu 
des incertitudes relatives aux seules valeurs de la masse volumique du sol, les 
valeurs caractéristiques extrémales seront calculées en ajoutant ou retranchant 
20 % au poids calculé. 
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En règle générale, pour les ouvrages de soutènement, on considérera 
que les actions des différentes parties du poids propre sont globalement repré
sentées en service par une seule valeur caractéristique maximale et une seule 
valeur caractéristique minimale : eu égard au rôle que le poids propre joue 
dans les justifications, et aux corrélations qui peuvent exister entre les den
sités des différentes parties, il est en effet inutile d'étudier des combinai
sons des valeurs caractéristiques maximales et minimales des différentes parties. 

51.2 - Cas des actions de poussée des terres. 

Ce sont les actions dont il est le plus difficile d'évaluer les valeurs 
caractéristiques. Les incertitudes résultent du grand nombre de paramètres qui 
représentent ces actions ou dont elles dépendent. En effet, celles-ci sont carac
térisées par trois valeurs : grandeur, direction et point de passage de la résul
tante. D'autre part, les méthodes de calcul théoriques sont également basées sur 
des valeurs expérimentales et des hypothèses qui ne reflètent pas toujours bien 
le comportement réel du sol. Force nous est de fixer les valeurs caractéristiques 
des actions de poussée arbitrairement, mais de façon à : 

- rendre les calculs praticables sans complication excessive, 
- envelopper raisonnablement la plus grande partie des dispersions 
réelles, les valeurs très exceptionnelles des actions étant seules à 
couvrir par un appel aux coefficients de sécurité. 

Les problèmes posés par la poussée active et la poussée passive étant 
relativement différents, nous allons les envisager séparément. 

1°/ - Poussée active. 

Les calculs sont faits à partir d'une méthode théorique selon les prin
cipes énoncés au § 23.2. Faute de savoir traiter le problème de façon rigoureuse, 
nous conseillons de calculer, pour la poussée active totale due au poids de rem
blai arrière, deux valeurs caractéristiques respectivement minimale et maximale. 
Généralement, seule la valeur caractéristique maximale sera à considérer mais il 
n'est pas exclu que pour la justification de certaines parties d'ouvrage, la va
leur caractéristique minimale soit la plus défavorable. Le calcul des valeurs 
caractéristiques se fait de la façon qui suit. 

D'une façon générale, on fixera le point de passage de la. résultante 
au tiers inférieur de l'écran pour un talus semi-infini non chargé (et, par 
analogie, mais â un autre niveau, pour un talus fini - voir sous dossier ?, 
pièce 2.1, § 1). 

L'effet de la cohésion sera généralement négligé, de sorte que les 
actions de poussée calculées par la méthode théorique adéquate dépendent de la 
densité 7 et de l'angle de frottement interne cp . 

Les mesures de >̂ en Laboratoire fournissent des résultats de précision 
variable avec la nature du sol considéré. En moyenne, nous pouvons dire que tf 
est'déterminé à un ou deux degrés près â l'appareil triaxial, et 2 ou 3 degrés 
près à la boite de cisaillement. Compte tenu, en sus, de l'hétérogénéité des sols 
de remblai, nous conviendrons que la valeur de W est déterminée par : 
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+ 2° pour un essai à l 'appareil t r i axial 
+ 3 " pour un essai à la boite de cisail lement. 

Si la valeur de tp est t i rée du tableau en 23.1, on considérera 
que sa valeur est déterminée à + 5° près, ce qui donne une variation du coef
f i c ien t de poussée de l 'ordre de + 20 %. 

En ce qui concerne la densité y , on considérera qu'el le est connue 
à 10 % pour un sol homogène si e l le f a i t l 'ob je t de mesures, et à 20 % près 
si e l le est déduite du tableau en 2.31. 

La direct ion de la résultante est fo r t mal connue. Nous considérons 
qu'el le est définie par un angle avec la normale au plan de glissement ( lo rsqu ' i l 
s 'ag i t de la surface de séparation sol-mur) égal à : 

5 = 2/3 tp dans tous les cas sauf les suivants, 

5 = 0 en cas de remblai instable (par exemple remblai cohérent 
à forte teneur en eau) ou en présence de couches très plastiques dans le terrain 
derrière l 'écran, ou lorsque l'ouvrage est soumis à l ' e f f e t d'une poussée au 
repos. 

A l 'a ide de ces données, on peut calculer les deux valeurs caractéris
tiques de la poussée active, respectivement maximale et minimale pour un remblai 
normal soutenu par un ouvrage souple ou déplaçable. 

Dans le cas d'un ouvrage r ig ide, sur lequel s'exerce une poussée au 
repos (voir 22.1), la valeur caractéristique maximale de la poussée s'obtiendra 
en majorant de 25 % la valeur précédemment calculée pour un remblai normal. 

I l convient, en outre, de tenir compte de l ' inf luence du compactage 
sur la valeur de la poussée active. Ceci se t radui t par une majoration globale 
ne pouvant excéder de plus de 25 %, la valeur calculée pour un remblai normal. 
Le coeff ic ient de majoration, compris entre 1 et 1,25 doit fa i re l 'ob je t d'un 
choix de la part de l ' Ingénieur, qui tiendra compte du mode d'exécution du rem-
blai et du compactage naturel que peut engendrer le passage de charges roulantes 
sur une chaussée. En par t i cu l ie r , si le remblai est méthodiquement compacté par 
tranches, avec des engins de terrassement semi-lourds, le coeff icient peut être 
pris égal à 1,25. Si le compactage a l ieu après remplissage total de la f o u i l l e , 
ou avec des engins plus légers, son influence est moindre, du fiwins ne se f a i t 
sentir que sur les premiers mètres, et on peut alors adopter un coeff icient plus 
fa ib le . 

Ces deux dernières majorations sont cumulables (la somme étant l imitée 
à 50 % de majoration) pour un ouvrage rigide recevant une forte charge rout ière. 
La seconde majoration est, le cas échéant, appliquée pour un ouvrage souple ou 
déplaçable. 

La valeur caractéristique minimale de la poussée active se calcule 
toujours comme étant celle d'un remblai supposé normal. 

2°/ - Poussée passive. 

Les choses ne se présentent pas aussi "simpltment" dans le cas des 
poussées passives. Nous avons vu en 22 que : 
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- les méthodes de calcul théoriques donnent des résultats encore 
moins fiables que ceux relatifs aux poussées actives car les hypothèses de 
base sont souvent très éloignées de la réalité, 

- la mobilisation de la poussée passive totale nécessite des dépla
cements de l'écran beaucoup plus grands que ceux nécessaires pour mobiliser 
la totalité de la poussée active, 

- les schémas classiques tendent à être abandonnés dans l'étude 
des écrans souples, les auteurs préférant attribuer au sol un comportement 
élasto-plastique plutôt que de se référer à la traditionnelle notion de butée. 
Dans ce cas, nous renvoyons le lecteur au sous-dossier 4. 

Donc, la prise en compte d'une poussée passive devant un ouvrage ri
gide est liée aux possibilités de déplacement de l'écran, et à certains élé
ments d'appréciation concernant la vie de l'ouvrage (voir 41.4). Il s'ensuit 
qu'il faut rester prudent dans le choix d'une valeur caractéristique. Disons 
tout de suite qu'il convient de calculer seulement la valeur caractéristique 
minimale pour la poussée passive totale due au poids du remblai avant, la 
valeur caractéristique maximale n'étant généralement d'aucune utilité. 

Nous conseillons d'adopter : 

- une valeur caractéristique minimale nulle lorsque les travaux 
ultérieurs sont susceptibles de modifier les conditions de butée à l'avant de 
l'ouvrage (par exemple ouverture d'une tranchée non blindée), 

- une valeur caractéristique minimale égale à une pression hydrosta
tique (c'est-à-dire correspondant à un coefficient de poussée passive égal à 
1), s'appliquant sur une hauteur comprise entre le niveau des terres aval et 
la face inférieure de la semelle, ou la cote inférieure de la bêche d'ancrage 
si un tel dispositif est prévu. Naturellement, la poussée passive se calcule 
en considérant que sa direction est horizontale. 

En ce qui concerne les écrans souples, nous avons dit que le fonc
tionnement en butée du sol tendait de plus en plus à être remplacé par un 
fonctionnement en milieu élasto-plastique; nous verrons, dans les sous-dossiers 
concernés, comment l'on pourra définir des valeur^ caractéristiques du module 
d'élasticité du sol. 

Cependant, un certain nombre de rideaux de palplanches sont encore 
calculés par les méthodes traditionnelles de poussée et butée. On admet dans 
ce cas que les déplacements sont suffisants pour mobiliser les poussées active 
et passive dans leur totalité. Il convient alors de calculer la valeur carac
téristique minimale de la poussée passive à partir des tables et en appliquant 
les mcmes prescriptions que pour calculer la poussée active, mais en conser
vant un angle d'inclinaison nul pour la première. 

Enfin, lorsque le remblai aval d'un ouvrage rigide porte une chaus
sée routière soumise à un trafic intense, et que la valeur caractéristique 
minimale de la poussée passive a été calculée comme une poussée hydrostatique, 
on pourra majorer cette valeur de 25 % pour tenir compte de l'effet favorable 
du compactage naturel dû au passage des véhicules et de la rigidité des couches 
de chaussée. 
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c) Actions des éléments stabilisateurs. 

L'action des éléments stabilisateurs est variable dans le temps. 
Prenons l'exemple des tirants précontraints; ils sont, initialement, mis en 
tension à une certaine valeur issue de la note de calcul. Dès la mise en ten
sion interviennent des pertes essentiellement dues à la relaxation de l'acier 
et au fluage du sol. Le premier phénomère pourrait être chiffré à partir des 
caractéristiques fournies par les fabricants, mais le second ne peut l'être 
car les connaissances en matière de fluage des sols sont pratiquement inexis
tantes; de plus un remblai est évolutif, et il suffit de légers phénomènes de 
gonflement ou de dessication (essentiellement pour les matériaux cohérents) 
pour modifier notablement la tension dans les tirants. En l'absence de toute 
expérimentation, nous considérons que lors de la mise en tension : (1) 

- dans le cas des remblais pulvérulents, les valeurs caractéristiques 
extrémales de la tension sont égales à la valeur probable définie par la force 
de mise en tension, 

- dans le cas des remblais cohérents, les valeurs caractéristiques 
maximale et minimale s'obtiennent en ajoutant ou retranchant 10 % à la valeur 
de mise en tension initiale. 

Ces dispositions seront également applicables au cas des tirants 
passifs, liés à une poutre fixe ou à une dalle de frottement. 

52. - Les_actions_fréguemment_variables. 

a) - Les actions cycliques. 

Ces actions étant essentiellement dues à une variation du niveau 
d'eau, on se référera à ce qui est dit dans le dossier FOND 72; cette action 
est prise en compte dans les calculs en considérant (sauf simplification), 
dans le sol, quatre niveaux caractéristiques de déjaugeage, respectivement 
maximal et minimal, de courte et de longue durée en règle générale et en appli
quant simultanément à la structure tous les efforts de toute nature dus à 
l'eau atteignant l'un quelconque de ces quatre niveaux : sous-pression, pres
sion horizontale, variations de poussée des terres dues à leur déjaugeage, 
dans toute la mesure où de tels effets existent. Dans ce dernier calcul on 
pourra en pratique, au choix, adopter soit les caractéristiques du terrain 
(angle de frottement interne, variation de poids volumique) ayant servi au 
calcul de la poussée des terres caractéristique associée dans la même combi
naison, soit plus simplement ses caractéristiques moyennes (adopter en ce cas 
0,8 tf/m3 pour la variation de poids volumique dans les cas courants) : en 
effet la dispersion des caractéristiques du sol n'est généralement pas le fac
teur principal de dispersion de la variation de poussée. On notera de plus, 
s'il y a lieu, l'influence du niveau d'eau sur la résistance du terrain pour 
en tenir compte dans les justifications correspondant aux mêmes combinaisons. 

b) - Les actions intermittentes. 

Il n'y a lieu, pour toute action intermittente, de calculer que 
sa valeur caractéristique maximale positive et, s'il y a lieu, sa valeur 
caractéristique maximale négative; il n'y a d'exceptions, très rares, que pour 
des actions à effets multiples. 

(1) Il convient évidemment de tenir compte aussi, aux stades ultérieurs, des pertes 
différées de précontrainte. 
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Nous avons vu que les charges sur remblai n'agissent pas direc
tement sur la structure, mais par l'intermédiaire du sol. D'autre part, nous 
avons convenu de considérer en règle générale comme action résultant des char
ges sur remblai, le supplément de poussée qu'elles provoquent. Compte tenu 
de ce que l'on connaît très mal le mode de transmission des charges sur un 
écran, on calculera les valeurs caractéristiques maximales en ajoutant 20 % 
à la valeur de la poussée moyenne déduite des diagrammes que l'on établit 
traditionnellement par des méthodes semi-empiriques (Se reporter aux divers 
sous-dossiers). 

En ce qui concerne les actions du vent, nous rappelons que leur 
prise en compte ne doit être faite qu'en phase de construction; les valeurs 
réglementaires du § 42 seront prises comme valeurs caractéristiques maximales 
de courte durée. 

53. - Actions_accidentelles. 

D'une façon générale, les lois de probabilités des actions acciden
telles ne sont pas connues, même approximativement. On ne peut donc pas défi
nir de valeurs caractéristiques mais seulement nominales. 

Pour les chocs de véhicules sur dispositifs de sécurité, se reporter 
en 43.1. 

- Pour les séismes, la valeur nominale de leur influence se calcule 
par la méthode de SEED, en considérant l'intensité du séisme dont la période 
moyenne de retour est de 50 ans. 

6. - DEFINITION DES DIVERS ETATS-LIMITES. 

Les D.C.C. définissent un état-limite comme celui dans lequel une 
condition requise d'une construction, ou l'un de ses éléments, est stricte
ment satisfaite et cesserait de l'être en cas de modification défavorable 
d'une action. 

On distingue, au prix d'une certaine schématisation les états-
limites ultimes et les états-limites d'utilisation. 

61- " itats;]imites_ultimes. 

Les états-limites ultimes correspondent essentiellement, dans le 
cas des ouvrages de soutènement, à des états-limites de rupture du sol ou 
de la structure proprement dite, et à des états-limites d'équilibre statique. 

61.1 - Etat-limite d'équilibre statique 

Cet état-limite n'est à.envisager que pour les ouvrages de soutène
ment à semelle ou à fondation superficielle large (murs - poids). Il corres
pond à la classique justification du tiers central, qui équivaut à un état-
limite de basculement autour de l'arête, avec un coefficient de sécurité de 3. 
Mais il a été montré, dans le dossier FOND,que les errements traditionnels 
ne procurent pas une sécurité homogène. Ceux-ci ont été remplacés par un cri
tère différent, qui s'attache à limiter la contrainte appliquée à la fondation 
avec des combinaisons d'actions définies dans l'esprit des D.C.C, et des 
coefficients de sécurité adaptés à partir de ceux qui sont usuels dans les 
justifications classiques vis-à-vis du critère de poinçonnement. Cependant, 
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le tradit ionnel é ta t - l im i te d'équi l ibre statique peut encore être u t i l i sé 
moyennant adaptations, dans le cas des ouvrages fondés sur le rocher, et 
doi t l ' ê t re dans celui d'une fondation sur pieux sans résistance à la t rac
t ion . 

61.2 - Etats-l imites de résistance de la structure. 

Ces états- l imites correspondent à la rupture des sections crit iques 
de la structure. I l ne faut pas oublier que l'étude des sections crit iques doit 
se fa i re à la fois pour le soutènement proprement d i t et pour les éventuels 
systèmes stabi l isateurs comme les t i rants d'ancrage, dalles de frottement etc .. 

61.3 - Etats-l imites correspondant au cr i tère de s tab i l i t é d'ensemble. 

I l s 'agi t d'un éta t - l imi te de rupture mettant en jeu la résistance 
du sol au cisaillement le long d'un cercle de glissement. Cet état n'est à 
considérer que rarement, essentiellement lorsque : 

- la fondation n'est pas horizontale, 
- le p ro f i l du sol devant le mur, ou le terrain d'assise, est en 

for te pente, 
- le terra in d'assise est très peu consistant (argiles molles), 
- l'ouvrage ret ient une passe de remblais exceptionnelle. 

61.4 - Etat- l imi te de glissement sous la base. 

Cet é ta t - l im i te n'intéresse que les ouvrages à semelle et en terre 
armée. I l correspond encore à un phénomène de rupture du sol de fondation, et 
se trouve plus ou moins l i é à un état l imi te de déplacement horizontal. On 
sa i t qu'un pe t i t déplacement d'un ouvrage de soutènement n'est pas incompati
ble avec le fonctionnement de la structure; mais dans la plupart des cas, ce 
déplacement doit être très l imité et c'est pourquoi une jus t i f i ca t ion de cet 
é ta t - l im i te est nécessaire. 

62. - Etats- l imi tes_d^ut i l isat ign. 

La considération de ces états a pour objet d'assurer la durabi l i té 
de la construction. En f a i t un certain nombre d'entre eux ne sont qu'une 
adaptation provisoire des critères classiques de contraintes admissibles, dans 
l 'a t tente d'une connaissance plus précise de ces états- l imites ou des coef f i 
cients de sécurité à appliquer aux états- l imites ultimes. Les principaux états 
à considérer sont actuellement les suivants : 

52.1 - Etat- l imi te de poinçonnement du sol de fondation. 

On s'attache à vé r i f i e r que les contraintes appliquées au so l , 
calculées à par t i r des combinaisons d'actions en service, sont inférieures à 
,1a contrainte admissible de poinçonnement de la fondation calculée suivant les 
méthodes habituelles. 

62.2 - Etat- l imi te de tassement. 

Le tassement proprement d i t est bien rarement, en soi,un cr i tère 
valable; les cri tères ut i l isables se réfèrent aux conséquences du tassement. 
Le plus souvent la j us t i f i ca t i on de cet é ta t - l im i te consiste à s'assurer que, 
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en service, sous le seul effet des actions permanentes, le tassement suscep
tible de se produire n'engendre pas d'excentrement supplémentaire notable de 
la résultante. C'est en fait un critère assez sommaire de stabilité et d'as
pect. D'autres critères concernant les mouvements des joints sont aussi par
fois à utiliser. 

62.3 - Etat - l imi te d ' u t i l i sa t i on de la structure proprement di te 
( f i ssura t ion , ou application d'un règlement de calcul aux contraintes admissi
bles - Fascicule 61 VI du C.P.C. notarmient). 

Cet é ta t - l im i te sera j u s t i f i é selon les cr i tères habituels de non-
dépassement de la contrainte admissible au sein du matériau cons t i t u t i f . 

7. - COMBINAISONS D'ACTIONS, SOLLICITATIONS DE CALCUL ET RESISTANCES. 

71. - RaBB§ls_généraux 

A partir des actions caractéristiques définies au § 5, on définit 
des actions de calcul obtenues à partir des précédentes en les multipliant 
par des coefficients de la famille T^. Conformément aux D.C.C. ces coeffi
cient se présentent eux-mêmes sous la forme de produits du type YQ = 

Y(-, X Tç.p; Tç.-] tient compte principalement du dépassement possible, dans 

le sens défavorable de l'action caractéristique Q et T<̂ p tient compte prin

cipalement de la probabilité réduite de simultanéité de deux ou plusieurs 

actions caractéristiques. 

Les actions de calcul permettent de calculer des sollicitations, 
notion qu'on utilisera dans le sens le plus général du terme. En effet, en 
calcul des structures, le terme de sollicitation est principalement réservé 
aux efforts internes (forces ou moments) engendrés par les actions au sein 
d'une poutre par exemple. Dans le cas des ouvrages de soutènement, on attri
buera au mot sollicitation aussi bien le sens précédent (pour la structure 
proprement dite) que pour désigner les contraintes appliquées par la structu
re sur un sol de fondation. 

La justification vis-à-vis des états-limites se fait en considé
rant d'une part des sollicitations de calcul, d'autre part des résistances 
de calcul obtenues à partir des résistances caractéristiques (ou, à défaut, 
des résistances moyennes) en les divisant par des coefficients de la famille 

^m-

Les sollicitations de calcul à envisager se prêtent à la formulation 
générale suivante : 

(1) 
^3 [s ( TQLI Q L I ) + S ( rQL2 Q L 2 ) ' ^ C^Qd ^cO] 

où Q,-] désigne l'ensemble des actions de longue durée agissant dans le même 

sens que les actions de courte durée ou les actions accidentelles, interve
nant dans la même combinaison; en l'absence d'actions de courte durée ou 
accidentelles, ce sont les actions dont le sens tend vers le dépassement de 
1'état-limite considéré. Q, ̂  est l'ensemble des actions de longue durée agis
sant en sens inverse. Q • sont les actions de courte durée ou accidentelles. 

Cl 

(1) A adapter légèrement en cas de non-nroDortionnalité. 
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D'une façon générale S { r Q) est la sollicitation due à une 

action de calcul (ou à un ensemble d'actions de calcul) et Y^^ ̂ ^^ ̂"̂  

coefficient de sécurité général. 

Nous allons maintenant passer en revue les divers états-limites 
précédemment énumérés et définir dans chaque cas les combinaisons d'actions 
à considérer ainsi que les résistances de calcul à prendre éventuellement en 
compte. 

72 - itat_;;;liiïiHe_de_gginçonnement (Etat limite d'utilisation) 

72.1 - En phase de service. 

Une seule combinaison d'actions est à considérer faisant intervenir 
les actions permanentes et la charge sur remblai. Eventuellement, on pourra 
prendre en compte une action cyclique de courte ou de longue durée. 

La sollicitation de calcul à envisager est : 

S (QLI) + s (QL2) (+ S ( T Q ^ Q^)) 

Les contraintes induites dans le sol de fondation sont à comparer 
à la contrainte admissible de poinçonnement "q" ^j^ . Plus précisément (on le rever
ra dans le sous-dossier 2), on compare la contrainte de référence, calculée 
aux trois quarts de la largeur comprimée, à la contrainte 'q déduite de q 

pression de rupture. 

On rappelle que dans le cas des essais pressiométriques 

%t ^%^h^^ - Po) 
et que dans le cas des essais en Laboratoire. 

Le cas échéant, il est appliqué à ces formules des coefficients 
correctifs tenant compte de l'inclinaison de la résultante et du niveau de 
1'eau. 

Conformément à la méthode générale, on définit autant de combinai
sons d'actions et de sollicitations de calcul qu'il y a d'actions fréquemment 
variables agissant dans le sens d'une augmentation de la contrainte maximale 
exercée sur le sol de fondation, une seule action entrant habituellement dans 
la sollicitation de calcul avec sa valeur caractéristique de courte durée. 
Rour cette action T rip = 1 sauf lorsqu'il s'agit du supplément de poussée 

active engendrée par les éventuelles charges routières réglementaires sans 
caractère particulier (A, B et Tr) auquel cas on prend Y „ = 1,2. Beaucoup 

vc 
de murs ne sont soumis à aucune action fréquemment variable et, en ce cas, 
la sollicitation de calcul se réduit à ses deux premiers termes. Inversement, 
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dans des cas exceptionnels, il y a lieu d'envisager en sus une "combinaison 
supplémentaire" comportant deux actions de courte durée, avec des coefficients 
Yn réduits. Qc 

Dans tous les cas, on range dans Q. , et Q.p toutes les valeurs 

carac té r i s t iques de longue durée des autres act ions : 

- dans Q., les valeurs carac té r i s t iques maximales des act ions 

agissant globalement dans le sens d'une augmentation de con t ra i n te , 

- dans Q.„ les valeurs ca rac té r i s t iques minimales des act ions per

manentes ou cycl iques agissant dans le sens d'une d iminut ion de con t ra i n t e . 

Le mot "globalement" rappel le qu'on considère simultanément les 
d i f f é r e n t s e f f e t s d'une même cause, s ' i l y a l i e u . 

Q. , comprend généralement au moins le poids propre e t la poussée 

des ter res à 1 'ar r ière .Q, p la poussée à l ' a van t . Cependant l ' a t t e n t i o n est 

a t t i r é e sur le f a i t que la cont ra in te peut n 'ê t re pas une fonc t ion l i n é a i r e 
des ac t ions , ce qui nécessite un examen t rès a t t e n t i f des d i f f é ren tes éven
t u a l i t é s quant à la r é p a r t i t i o n des act ions entre Q Q e t Q|^2' ^^ P *̂̂ * ^^^^'' 

y avo i r l i e u de considérer la cont ra in te de chaque côté de la semelle e t , 
éventuel lement, pour p lus ieurs conf igurat ions de l 'environnement. 

72.2 - La j u s t i f i c a t i o n du c r i t è r e de poinçonnement en cours d'exécu
t i on ou sous charges acc idente l les est en règle générale superf lue compte 
tenu de la v é r i f i c a t i o n à l ' é t a t l i m i t e d ' é q u i l i b r e s t a t i q u e ; c 'es t pourquoi 
nous n'en t iendrons pas compte. 

73. - E ta t - ] i iT i i te_d^égu i l ib re_s ta t igue (Etat l i m i t e u l t ime) 

La j u s t i f i c a t i o n de cet é t a t - l i m i t e d o i t se f a i r e selon les pr inc ipes 
énoncés dans la pièce 5,1 du FOND 72. 

73.1 - J u s t i f i c a t i o n en serv ice . 

La j u s t i f i c a t i o n consiste à v é r i f i e r que, sous s o l l i c i t a t i o n de 
c a l c u l , la cont ra in te appliquée au sol de fondat ion , calculée aux t r o i s _ 
quarts de la largeur comprimée, est i n f é r i e u r e à la pression de calcul q^^ 

déduite de q , s o i t : 

K q - = q + y ( p l - p ) pour les essais i n - s i t u 

^ut = "̂ 0 ^ •? 4 ^ ^ Y Bg + q^ (Nq - 1) + CN(.) pour les essais en 

l a b o r a t o i r e . 

La j u s t i f i c a t i o n de T é t a t - l i m i t e d ' é q u i l i b r e s ta t ique complète 
donc la j u s t i f i c a t i o n de l ' é t a t l i m i t e de poinçonnement à l ' é t a t u l t ime . 



44 -

ou 

La sollicitation de calcul est en principe la suivante : 

1,2 [s (1.1 Q^,) + S ( 0 , 9 0 Q L 2 ) + S ( r^^ Q^)] 

Q , Q, 1 et Q| p sont déterminées comme au § 72; ""̂Qc = 1,25 sauf dans 

le cas du supplément de poussée dû aux charges routières réglementaires sans 
caractère particulier (auquel cas """Qc = 1,33). Cependant : 

- de même que dans le FOND 72, pièce 5,1, nous conseillons provi
soirement de prendre une certaine sécurité supplémentaire vis-à-vis d'une 
diminution des actions entrant dans Q.„; le moyen envisagé à cet effet dans 

le FOND 72 consiste à ne pas multiplier par 1,2 le terme 0,9 S (Q.p); il 

doit être considéré comne la mesure extrême de précaution à envisager, à uti
liser seulement lorsqu'elle est reconnue assez peu coûteuse, 

- de même que pour l'état limite d'utilisation, il se présente des 
cas où il n'y a pas d'action de courte durée et, exceptionnellement des cas 
où une combinaison supplémentaire est à envisager, 

- il est plus fréquent qu'à l'état limite d'utilisation que la contrain
te étudiée ne soit pas fonction linéaire des actions : le diagramme des pres
sions sous semelle est en effet beaucoup plus souvent triangulaire; il en ré
sulte que les combinaisons d'actions à considérer peuvent n'être pas les mêmes; 
cette différence est d'ailleurs une des raisons pour lesquelles la justifica
tion à l'état limite ultime est essentielle. 

73.2 - Prise en compte des actions accidentelles : par référence au 
FOND 72 § 514,2c3 nous conseillon/s de considérer la sollicitation de calcul : 

1.1 [ S ( Q L I ) . 5 ( Q L 2 ) + S ( r^^^Q^^)] 

où Q. , et Q.p représentent exclusivement des actions permanentes ou cycliques 

(valeurs caractéristiques respectivement maximale et minimale, ou tout simple
ment valeurs moyennes si les valeurs caractéristiques di f fèrent par l'une et 
l 'aut re et que l 'act ion accidentelle est très mal connue ou très improbable). 

Q.p est la charge accidentelle considérée, pondérée par """ÇAC 

qui doi t être évalué selon le cas en fonction du niveau de probabil i té corres
pondant à l 'évaluation de Q.«. 

Ic i encore, la j us t i f i ca t i on du cr i tère consiste à s'assurer que 
la contrainte appliquée au sol de fondation et calculée aux t ro is quarts de 
la largeur comprimée est inférieure à la pression admissible définie en a). 
Toutefois i l peut éventuellement être f a i t appel, en ces cas, à un supplément 
passif de poussée à l 'avant du mur. 

73.3 - Jus t i f i ca t ion en cours d'exécution 

Cette j us t i f i ca t i on est relativement exceptionnelle; e l le corres
pond au cas où l 'on peut avoir une structure non remblayée pouvant être sou
mise à l 'act ion du vent. Généralement, on peut se dispenser de cette v é r i f i -
ca t ion 'S i , au niveau de la conception, les dispositions constructives appro-



45 

priées ont été prises. Si ce n'est pas le cas, on s'assurera que les condi
tions de s tab i l i t é sont assurées en prenant pour s o l l i c i t a t i o n de calcul : 

0.9 S (Q^) + 1,5 S (Q^) 

où Q. est l'action permanente du seul poids effectivement appliqué au stade 

considéré, et Q l'action due au vent dont les valeurs caractéristiques ont 

été rappelées en 42. La contrainte appliquée devra être inférieure à la 
pression admissible définie en 42.1. (La contrainte est toujours calculée aux 
trois quarts de la largeur comprimée). 

74. - Etat-limite_de_tasseiTient 

La j us t i f i ca t i on de cet é ta t - l im i te doit se fa i re à vide sous les 
seules actions permanentes sous la s o l l i c i t a t i o n de calcul d ' u t i l i sa t i on 
S (Q.,) + S (Q|p). On s'assure simplement que l ' e f f e t d'un tassement 

calculable par les méthodes décrites dans la pièce 5,2 du FOND n'entraîne 
pas d'excentrement supplémentaire notable de la résultante sous ces charges. 

75. - Etat;limite_de_g]issement_sous_la_base 

En l'état actuel des connaissances, cette justification sera faite 
sous sollicitations d'utilisation. Combinaisons d'actions et sollicitations 
de calcul seront donc généralement les mêmes qu'en 72.1. 

En ce qui concerne la résistance, deux critères sont possibles 
conformément au FOND 72 § 514,2e : 

a) - On compare l'angle d'inclinaison de la résultante à l'angle 
de frottement sol-semelle en prenant un coefficient de sécurité variant entre 
1,2 et 1,5 sur les tangentes selon la sévérité des hypothèses de calcul faites 
sur les poussées active et passive. 

b) - On considère que la sollicitation de calcul provoque une ruptu
re du sol de fondation par cisai1llement. L'effort total résistant du sol au 
cisaillement Y ÏÏ, par mètre de mur s'exprime comme suit : 

m h 

r / , = CB' .R^tg^d'oùR^ < ïï, 

où B' est la largeur comprimée de la semelle, R est l'effort vertical au m.l. 

appliqué à la fondation (valeur de calcul), f est l'angle de frottement inter
ne du sol non remanié; il est lié à l'angle de frottement interne du sol, mesu
rable par un essai de laboratoire, par la relation empirique ^ = J v̂  . Enfin, 

2 
R, est la composante hoi^izontale de la résultante des forces appliquées. 

La résistance caractéristique du sol pourra être calculée en suppo
sant que ip est déterminé à + 5° près et que C est déterminée à + 0,2 t/m2 
près. En fait, ce qui importera sera la seule résistance caractéristique mini
male. Quand il est ainsi fait appel à la cohésion, il est recommandé de ne 
pas prendre pour Y une valeur inférieure à 1,5. 

Ce second critère est en principe le plus correct. En pratique, le 
premier est le plus simple et le plus souvent suffisant. 
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Dans certains cas des actions accidentelles sont à considérer 
également pour cette j us t i f i ca t i on . On adoptera alors une so l l i c i t a t i on de 
calcul semblable à celle de 73.2 et on ne prendra en compte aucun coeff icient 
de sécurité sur la résistance. I l peut même, éventuelle;ment, être f a i t appel 
à un supplément passif de poussée des terres à l 'avant. 

76. - Etat3limite_de_résistance_des_matériaux_de_la_stru 

76.1 - Just i f ica t ion en service 

La j us t i f i ca t i on de la résistance des matériaux concerne essentiel
lement la structure e t , s ' i l y a l i eu , les éléments stabil isateurs comme les 
t i rants d'ancrages. 

Pour les structures en béton armé, on doit appliquer le fascicule 
61 VI du C.P.C. en date du 27 Octobre 1970. I l ne s 'ag i t pas en f a i t de ca l 
culs re la t i f s à un état l im i te ; toutefois la so l l i c i t a t i on de calcul est sem
blable à une so l l i c i t a t i on de calcul d ' u t i l i sa t i on . Celle-ci est la même qu'en 
72. 

En ce qui concerne le métal (prof i lés ARMCO, palplanches etc . . . ) , on 
se référera au fascicule 61 V et , par conséquent, on adoptera la même s o l l i c i 
tat ion qu'en 73.1. 

76.2 - Just i f icat ion sous charges accidentelles 

La j us t i f i ca t i on sous charges accidentelles doit être fa i te aux 
états l imites ultimes. 

En ce qui concerne le béton armé, on comparera la so l l i c i t a t i on de 
calcul ultime (cf. 73.2) à la so l l i c i t a t i on résistante pondérée du 2ème 
genre. 

En ce qui concerne le métal, i l pourra en outre être f a i t appel à 
certaines possibi l i tés de redistr ibut ion des efforts entre sections (palplan
ches sur étais mult iples). 

Par contre, dans l'un et l 'autre cas, i l sera généralement contre-
indiqué de fa i re appel à un supplément passif de poussée des terres à l 'avant. 

76.3 - Remarque 

Au nombre des efforts appliqués à la structure, il faut compter 
les actions du sol de fondation, égales et directement opposées aux efforts 
appliqués par la structure sur ce sol. Pour calculer les sollicitations en 
toute section de la structure, il faut faire une hypothèse sur la répartition 
des contraintes et cette hypothèse sera la même que pour la vérification de 
1'état-limite d'équilibre statique : diagramme triangulaire. Ces efforts sont 
introduits, sans nouvelle pondération, dans les sollicitations de calcul des 
parties intéressées. 
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INTRODUCTION 

L'objet de cette pièce est de détailler les procédés de calcul et de 
dimensionnement des murs de soutènement en béton armé en adaptant, pour ces ou
vrages, les principes généraux énoncés dans le sous-dossier 1, pièce 1.2. 

Le plan adopté s'articule sur trois paragraphes abordant successivement 
les problèmes physiques spécifiques de calcul des poussées des terres, la justi
fication des ouvrages vis-à-vis des états-limites et le calcul des efforts inter
nes dans la structure. 

Toutes ces questions sont envisagées dans l'optique d'un projeteur qui 
aurait à établir les plans d'un ouvrage, mais également comme une introduction au 
programme de calcul électronique. 

Pour des raisons matérielles, le programme a été élaboré antérieurement 
à la rédaction du présent dossier, de sorte que cette pièce va plus loin, dans une 
certaine mesure, que le programme lui-même. Mais chaque fois qu'un calcul, détail
lé dans une des pages suivantes, est exécuté par celui-ci, la chose sera mention
née explicitement au début de l'alinéa correspondant. 

Cette pièce 2.1. n'est donc pas la notice du programme, mais plutôt un 
résumé des méthodes de calcul et de dimensionnement des murs de soutènement en 
béton armé. Son usage est avant tout celui d'un manuel, mais contient les explica
tions sur les procédés de calcul qui seront mentionnés dans la pièce 2.4. (Notice 
du Programme de.calcul électronique). 

1. - CALCUL PHYSIQUE DES POUSSEES. 

Tous les développements qui suivent supposent que l'on a affaire à des 
massifs de sols pulvérulents. Ceci provient du fait que toutes les théories ont 
été élaborées pour ce type de sol. Lorsque l'on veut tenir compte d'une certaine 
cohésion, les Mécaniciens des Sols préconisent de calculer les poussées à l'aide 
du théorème des états correspondants. 

Ce théorème permet effectivement de corriger les formules de poussée 
établies pour un sol pulvérulent admettant même angle de frottement interne que le 
sol cohérent donné. Mais l'expérience a montré que le rôle de la cohésion est enco
re très mal connu, difficilement mesurable, et que de toutes façons le fait de la 
négliger va dans le sens de la sécurité puisqu'elle réduit les poussées par rapport 
à un massif pulvérulent de mêmes dimensions et de même "f . 

Ainsi donc, nous considérons que tous les calculs relatifs aux ouvrages 
de'soutènement en béton armé doivent être faits avec un sol pulvérulent. 
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1.1. - Mur en T avec talus infini. Particularités de calcul 

fig 

Dans le cas des murs en 
T renverse, un déplacement dans le 
sens de l'expansion du remblai fait 
apparaître deux surfaces de glisse
ment passant par l'arête B du talon. 
Par simplification, on admet géné
ralement que ces surfaces sont des 
plans dont les traces sur une sec
tion droite sont les droites û et 
A'. (Voir figure 1). 

L'angle &' que fait la 
droite avec l'horizontale peut se 
calculer à partir des formules de 
la théorie de Rankine ou, plus sim
plement, à partir des abaques, éta
blis à partir de cette même théorie 
et reproduits en annexe à la présen
te pièce. Ces renseignements complé
mentaires peuvent être trouvés dans 
1'ouvrage:"Murs de Soutènement" 

publié par la VSS - Verlag Editeur, ZUrich. 

Deux cas peuvent se présenter ensuite selon que la droite A' coupe le plan 
du talus ou celui de la face intérieure du voile (cas d'un talon long ou d'un talon 
court). Suivant que l'on se trouve dans l'un ou l'autre de ces deux cas, la méthode 
théorique de calcul de la poussée est différente. 

a) - Cas où A' rencontre la ligne de talus. 

On admet dans ce cas que la zone AOBC est une zone morte, c'est-à-dire 
que la masse de terre qu'elle contient n'agit que par son poids propre comme élé
ment stabilisateur de l'ouvrage. La poussée doit donc se calculer, par la méthode 
du prisme d'éboulement ou celle de Rankine, sur le plan de trace A' avec une incli
naison sur la normale à ce plan égale à "^ , angle de frottement interne du sol. 

b) - Cas où A' rencontre la face interne du voile. 

Ici encore, on considère que la zone C'OB est une zone morte, donc que 
l'effet des terres qu'elle contient est purement pondéral. La poussée doit théori
quement se calculer d'une part sur le plan de trace A' avec une inclinaison sur la 
normale à ce plan égale à vj) , d'autre part sur la portion A C du voile avec une 
inclinaison sur la normale au voile égale à 2 ̂ p/3. 

Ces deux méthodes sont un peu lourdes et c'est pourquoi on a cherché à 
établir des schémas simplificateurs donnant des résultats proches des résultats 
théoriques. 

,1.2. - Méthodes_d]^ag9roximation. (massif pesant non chargé) 

Nous sommes toujours dans l'hypothèse d'un remblai homogène limité par 
un talus infini plan. La méthode d'approximation consiste à calculer la poussée 
due au poids du remblai, qui s'exerce sur un plan fictif vertical, (P), passant 
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par l'arête du talon, et à considérer que la masse de terre comprise entre la 
face interne du voile et ce plan donne uniquement un effet pondéral. (Voir figu
re 2). 

Cette approximation pose un certain 
nombre de problèmes; le premier est que ce 
plan ne correspond à aucune ligne de rupture 
réelle. Le schéma considéré ne peut donc être 
physiquement justifié. 

En second lieu, il convient de savoir 
quelle inclinaison il convient de donner à la 
résultante pour que le résultat soit aussi pro
che que possible de celui donné par les méthodes 
théoriques classiques. 

Des calculs effectués sur divers types 
de configurations nous ont permis d'aboutir aux 
conclusions suivantes : 

TTT^^^TTTrrrTr^. 

fig 2 

a) - Lorsque la ligne de glissement û' rencontre le talus infini, la 
méthode d'approximation donne des résultats identiques à la méthode de Rankine à 
5 % près, en choisissant une inclinaison de la poussée sur le plan fictif égale 
à CJ , angle du talus sur l'horizontale. 

b) - Lorsque la ligne de glissement rencontre le plan du voile, la mé
thode d'approximation donne des résultats un peu moins bons que précédemment 
puisque les valeurs trouvées diffèrent de 10 % environ des valeurs théoriques, 
dans le sens d'une diminution, et pour une inclinaison toujours prise égale à co . 

Les tests effectués pour ces comparaisons ont porté essentiellement sur 
le calcul des contraintes appliquées sur le sol de fondation en supposant le dia
gramme linéaire. Pour chaque schéma utilisé, on a fait intervenir la masse des 
terres au dessus du talon. 

Ceci montre qu'en utilisant cette approximation, on conmet une erreur 
qui est compatible avec celle liée à la nature même des méthodes théoriques. 

Le programme de calcul électronique adopte un modèle de calcul un peu 
plus élaboré que le précédent et qui tend à serrer la réalité de plus près. Il 
se rapporte à la théorie de Boussinesq qui envisage deux zones dans le remblai, 
séparées par un plan passant par l'arête supérieure du voile, respectivement en 
équilibre de Rankine et de Boussinesq. 

Pratiquement, on calcule l'angle de la poussée sur le plan fictif verti
cal passant par l'arrière du talon, de la façon suivante. On trace une droite issue 
de A faisant avec la verticale un angle fl donné par la formule : 

R - ""• . "f + w _ îf 

sin^ = 
sin CO 

sin 



Cette droite délimite en fait les zones où existent des équilibres dif
férents. Cette droite recoupe le plan de la base de la semelle en un point K dis
tant de L du pied de la verticale abaissée du sommet intérieur du mur. Appelons 
b la distance séparant l'arête du talon de ce même pied. Sur le plan vertical 

passant par le point K, nous sommes par hypothèse en équilibre de Rankine de sorte 
que l'angle des efforts de poussée est t«J sur l'horizontale. Sur le parement en 
béton, nous sommes en équilibre de Boussinesq, de sorte que l'angle des poussées 
sur ce parement, ex , est à déterminer. On le prend égal à la plus grande des deux 

2 
valeurs U) et -̂  V^ . L'angle o< d'inclinaison des pressions sur le plan fictif se 

calcule par la formule d'interpolation suivante : 

si L 

si L > b 

^ ' ^ 
U) 

<x = CO + (ô  o-".[-^] 1 - ^ 1 (o<^ = Supjt^^ 2<f/3j ) 

Ces formules n'englobent pas le cas des murs présentant un fort surplomb, 
mais ce cas est très exceptionnel de sorte que nous n'en parlerons pas. 

Enfin, la poussée des terres sur le plan fictif est calculée par la mé
thode de Caquot-Kerisel en supposant que pour un massif homogène infini et non 
chargé la distribution est triangulaire. La résultante, sur une hauteur h, a donc 
pour expression : 

1 
1 -a K. Vh 

2 

Le coefficient de poussée active K, ainsi défini, c'est-à-dire afférent 
a 

à la poussée totale, et non à la composante horizontale, se calcule en effectuant 
la suite des opérations suivantes : 

on ca Icule Ô par : tq | 4 | = |cotgo<|- \l cotg CK - cotg ip , signe 0 = signeC)< ( l ) 

1 + -
ces «^ 



- on calcule ^ par : sin )$ = | ! ^ (2) 

- on calcule fQ P^^ • P o "̂  ^ ^2'^' ^^^ 

- on calcule A par : A = - •• • y- (4) 

Icu le p p a r . l n p - (2—^Si^^-^ i^L j^TiT i ;^ In [ ( 1 - 0 . 9 X ^ - 0 , l ) ? ) ( l - 0 . 3 A ^ ) (5) on ca 

C05 vp 
on calcule K,„ par : K ^ 

ao ^ ao 
ces oc 

T l | \ / s in (vf + oQ s in (SJ-tx))]^ (6) 
L ' cosotcoso) J 

- on ca lcu le en f in : K = P K (7 ) . 
a J ao ^ ' 

Remargue : Les logarithmes ( In ) de la r e l a t i o n (5) sont des logarithmes 
népériens. Les formules (1) à (6) sont ce l les de Caquot-Kerisel appliquées à un 

parement v e r t i c a l . 

Connaissant la poussée résu l tan te Q, on peut en déduire des composantes 
v e r t i c a l e et hor izonta le : 

Qu = Q coscx e t Qw = Q s ino< 

1.3. - Prise_en_çomgte_d^un_ta]us_fini. 

Ce ca lcu l est f a i t par le programme. 

Un schéma de remblai t rès fréquent se compose d'une plate-fortne hor izon
t a l e et d'un ta lus f i n i à l ' ang le W sur l ' h o r i z o n t a l e . 

Le problème est de const ru i re l 'épure des pressions un i t a i r es sur le plan 
v e r t i c a l (P) passant par l ' a r ê t e a r r i è re du t a l o n . Dans la prat ique on sépare les 
construct ions re la t i ves aux composantes hor izonta le e t v e r t i c a l e de la poussée a c t i 
ve. La f i gu re (4) montre un exemple de construct ion de l 'épure des poussées horizon
t a l e s , et nous en commentons ci-dessous le mode opéra to i re . 

Normalement la poussée r é e l l e est à la f o i s bornée par la poussée due à 
un remblai hor izonta l i n f i n i venant jusqu'au bord du plan ( P ) , e t par ce l l e due à 
un massif l i m i t é par un ta lus i n f i n i i n c l i n é à l ' ang le Ci) sur l ' h o r i z o n t a l e . Pour 
t e n i r compte de la présence du ta lus f i n i , et sachant que ce dernier est en pente 
d'angle plus f a i b l e que l 'ang le de frot tement in terne "^ , on admet que l ' e f f e t du 
remblai plan i n f i n i se d i f f use à l ' i n t é r i e u r du massif l i m i t é à un plan d'angle 
passant par le sommet du t a l u s . 

La const ruct ion de l 'épure se f a i t a lors comme s u i t : 

- on t race l 'épure enveloppante AA' correspondant à un remblai plan i n f i 
ni l i m i t é par le plan (P) , 

- on t race l 'épure enveloppante CC correspondant à un massif i n f i n i dont 
le ta lus f a i t un angle CO sur l ' h o r i z o n t a l e . 



IP) 

T - i 

. _ j 

A' B' 
f ig ; 4 

sur 
- on trace 1'épure 

1'horizontale. 
correspondant à un massif i n f i n i à l'angle 

Les droites AA' et BB' se coupent en un point I dont la cote détermine 
la l imi te inférieure de l ' inf luence du talus. L'horizontale passant par I recoupe 
la droite CC en J. L'épure déf in i t ive des pressions est contenue dans le polygone 
fermé COA'IJC. 

Remargues : 

Cette construction est â faire pour les poussées horizontales et verti
cales. Les deux épures sont d'ailleurs affines si l'on suppose que la direction des 
poussées unitaires est constante sur toute la hauteur de 1'écran. 

L'épure de la figure 4 présente généralement un décrochement (IJ) qui 
n'a pas de réalité physique. Il est introduit pour conserver une homogénéité de 
principe avec la construction de l'épure lorsque le remblai est chargé. Mais dans 
le cas présent, il suffit en fait de prendre, la partie commune des épures des tri
angles AOA' et COC. L'introduction du remblai à l'angle ip ne correspond qu'à un 
souci de sécurité. ' 

1.4. - P!rl§§_§0_Ç9l!]9î§_^ly!]§_Ç^§C9§_yDif9!r!D§-l!]difl0i§-5yr_I§_?§!rr§r9l§l!!]-

Ce calcul est fait par le programme. 
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Lorsque l'on étudie le comportement d'un remblai chargé par la méthode 
de Coulomb, on constate que l'action d'une charge uniforme est la même que celle 
d'une couche de sol supplémentaire de hauteur : 

h' = q/y où q est la densité de la charge. 

Partant de ce fait, on le généralise â tous les cas, ce qui permet de 
construire l'épure des poussées suivant les mêmes principes que précédemment, en 
cherchant une épure enveloppante des pressions qui soit la plus proche possible 
de la réalité. La figure 5 donne un exemple d'une telle construction. 

fig ;5 

On construit la droite A, A' correspondant à un massif horizontal infini 

de hauteur H + h'. On trace ensuite les épures BB', CC et DD' correspondant res
pectivement à des massifs infinis : 

- à 1 ' angle (jj 
- à l'angle ^ passant par le sommet du talus 
- à l'angle "f" passant par le point d'application limite de la charge 

uniforme. 

Les droites CC et DD' sont parallèles. On pose : 

I = AA' n ce J = AA' n DD' 
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I, = BB' 0 Horizontale passant par I 

1 ~ 1 , Horizontale passant par J. 

L'épure des poussées est contenue dans le polygone BOA'J,JII,B. La 

poussée réelle présente, là encore, les décrochements IL et JJj mais la cons

truction faite permet de réduire un peu la poussée entre les points I et J par 

rapport à ce qu'elle serait si on considérait simplement l'intersection des tri

angles A OAj et BOB'. 

glein. 
L 5 . - Pi;;ise_en_conigte_d^une_çharge_uniforme_sur_une^ 

fig : S 

Ce calcul n'est pas pris en compte par le programme actuel 



La différence avec le cas précédent réside dans le fait que l'influence 
de la charge sur remblai se transmet à l'écran fictif entre deux plans dont les 
traces passent par les limites de la zone chargée, et faisant sur l'horizontale 

des angles égaux à ^ et T + ^. La construction se complique alors un peu : on 

trace toujours les épures enveloppantes AA', A,Aj et BB' correspondant aux pressions 

engendrées par un massif plan indéfini, le même massif uniformément chargé, et un 
massif indéfini à l'angle CO sur l'horizontale. Les épures C C , DD' et EE' corres
pondent aux pressions des massifs inclinés à l'angle <^ pour les deux premiers. 

•T + t pour le troisième. 

Entre les points CC O AA' et DD' 0 AA', se situe la zone d'influence 
d'un massif illimité non chargé. Entre les points DD' 0 AA' et EE' 0 AA', se 
situe la zone d'influence de la charge. En dessous du point EE' CI AA' nous retrou
vons la zone d'influence du remblai horizontal infini non chargé. 

La construction que nous venons de faire nous place maintenant nettement 
dans l'approximation. Il est évident que la surpression due à la charge en tête 
s'étale et s'amoindrit en fait progressivement en descendant. La méthode que nous 
indiquons est critiquable, mais, faute de mieux, nous la proposons. 

1.6. - Prise en çomgte_d^une_çharge_umforme_locale_sur_]^e_ter^ 

Ce calcul n'est pas effectué par le programme actuel. 

Aucune charge sur remblai 

proche pas trop près de l'écran. Elle consiste à 

n'est véritablement ponctuelle; on peut toujours 
lui attribuer une surface d'impact 
rectangulaire et c'est pourquoi 
nous nous intéressons au supplément 
de poussée engendré par une densi
té uniforme de charge, p, répartie 
sur un rectangle de côtés b et d 
à la distance a de l'écran (voir 
figure 7a). De nombreuses méthodes 
de calcul peuvent être imaginées, 
en particulier à partir de la for
mule de Boussinesq donnant l'effet 
d'une charge rigoureusement ponc
tuelle. Mais toutes les méthodes 
théoriques reposent sur l'hypothè
se d'un solide élastique semi-infini 
dont l'expansion est possible au 
contact de l'écran. Les expériences 
de Spangler ont montré que les ré
sultats expérimentaux sont fort 
différents de ceux donnés par le 
calcul car les hypothèses de base 
ne sont jamais vérifiées. 

La méthode que nous con
seillons est due à M. Krey; elle 
est très approximative mais semble 
fournir des résultats assez cohé
rents tant que la charge ne s'ap-
remplacer le diagramme réel par 
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une distribution triangulaire dans le plan d'une section droite et trapézoïdale 
dans un plan horizontal. Cette distribution se développe sur une zone délimitée; 
dans le sens vertical, par deux plans passant par les bords de la surface d'impact 
aux angles ^ et ïï /4 + f /2. Les figures 7a et 7b indiquent le mode de construc
tion de 1'épure. 

Posons : ^1 = 
a tg 4? 1. tg (î + ^) (c = a + b) 

Alors, on a : 
'max 

4P 
(2d + a) (Z2 - z^) 

avec P = p X bd X tg {| - |) 

Ainsi que l'indique M. GRAUX dans son ouvrage (Fondations et Excavations 
profondes - Ed. Eyrolles) cette méthode est limitée dans la mesure où cette formu
le ne conduit à aucune réduction lorsque les charges sont contigues à l'écran; on 
peut alors adopter une diffusion horizontale légèrement différente , en faisant 

passer les plans verticaux à Arctg -̂  ( ~ 27°) par l'arrière de la surface de char

ge, ce qui revient à remplacer a par c dans la formule donnant q_̂ -j.-

Le programme ne fait pas ce calcul; il ne doit être envisagé que lorsque 
le remblai de l'ouvrage peut recevoir une charge exceptionnelle relativement con
centrée (chenille du char). Mais il permet surtout d'introduire le calcul du para
graphe suivant qui, lui est exécuté par le programme. 

1.7. - Ças_de_la_çharge_ggnçtuelle. 

Ce cas est naturellement très idéal mais peut être envisagé lorsque la 
surface d'impact d'une charge (roue de véhicule par exemple) est très petite par 
rapport aux dimensions de l'ouvrage. Les formules s'obtiennent par passage à la 
limite des précédentes. Les dessins de la figure 8 donnent les caractéristiques 
de la surface d'impact sur l'écran. 

Surface d'impact 

vue de face 

^ vue de profil 
I 

I, p max 

Arc t g ^ a 

vue en plan 

Pmax 

0 

b 

- i_9_ 
ab 

•- Ptg ( Ç - : P ) 

= - [^9[x. f ] . tgf ] 

fig :8 
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L'écran peut être fictif, comme le plan de calcul (P) défini au para
graphe 1.2. Dans ce cas, 1'influence de P est prise en compte dans les problèmes 
de stabilité. Cependant, lorsqu'on veut faire le calcul du voile, nous conseillons 
d'étaler le diagramme des poussées supplémentaires jusqu'au mur, ce qui est quand 
même moins sévère que précédemment. 

La méthode de Krey appliquée au cas des charges ponctuelles, dont nous 
venons de donner les résultats, est très approximative; elle est néanmoins généra
lement suffisante sauf lorsque se posent certains problèmes spécifiques. 

C'est, par exemple, le cas d'une forte charge concentrée au voisinage 
d'un joint. Les différentes dimensions et cotes peuvent être choisies de façon, 
que par la méthode de calcul, un seul plot soit sollicité, alors qu'en réalité 
le plot adjacent subit aussi une poussée supplémentaire. 

La transmission de la charge par le sol est très complexe : 
même la formulation théorique de Boussinesq, qui suppose un massif élastique et un 
écran se déformant de la même façon que le sol, est éloignée de la réalité. 

Gerber, e 
cul manue 
9. 

Les meilleurs résultats semblent être ceux que fournissent Spangler et 
t qui sont d'origine semi-empirique. Les formules à employer pour un cal-
1 serrant de près la réalité sont indiquées sur les dessins de la figure 

Pour P en tonnes et H en mètres 

si m > QA : 

CTh = 8,650 P n^n} 
H 2 ( m?+ rfl 

si m < OA 

I Vue de profil Ch -. 1,368 P O! , 
1^ 10,16 T i ^ ) ' 

(Th = CTh cos' (1,1 ex ) 

fig •. 9 

vue en pian 

X Pour un mur de soutènement en béton armé, on appel le p l o t toute séquence de mur 
comprise entre deux j o i n t s . 



12 -

Nous constatons bien que l'assimilation du diagramme des poussées en 
plan à un triangle est une approximation assez grossière; mais, comme nous l'avons 
dit, elle est suffisante dans bien des cas. 

Pour la diffusion dans le mur proprement dit, on se reportera à ce qui 
est dit au § 3.2. 

1.8. - Ças_des_remb]ais_çontenant_yne_nagge_aguifère. 

Cette prise en compte est faite par le programme. 

Nous rappelons que dans un massif partiellement immergé, la poussée du 
sol seul est égale à celle du massif stratifié dont la couche située au dessous du 
niveau de la nappe n'a qu'un poids spécifique apparent égal au poids spécifique 
déjaugé J{' (cf. § 2.3.1. de la pièce 1.2.). La poussée du sol seul présente donc 
une différence de gradient au niveau de la nappe. Pour évaluer la poussée totale, 
lorsqu'il y a lieu (c'est-à-dire lorsque les poussées dues à l'eau à l'avant et à 
l'arrière ne s'équilibrent pas) il convient d'ajouter à la poussée du sol seul 
ainsi réduite la poussée hydrostatique, de gradient 1. Les dessins de la figure 10 
donnent un exemple de calcul de la poussée pour un sol partiellement inmergé. 

tig : 10 
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Sur ce dessin, on a tracé la droite AA' correspondant à un remblai infi
ni plan et la droite KA' représente la poussée calculée avec la densité déjaugée jf' 

Après avoir construit l'épure relative au talus incliné, nous avons rajouté l'effet 
de la pression hydrostatique sur la hauteur h comptée à partir du bas. 

Nous signalons que la poussée de l'eau est horizontale alors que celle 
du sol, même dans la partie déjaugée, est toujours supposée inclinée à l'angle 
déterminé comme au paragraphe 1.2. Le diagramme des composantes verticales de la 
poussée ne fait donc pas intervenir de poussée hydrostatique. 

1.9. - Pnse_en_comgte_d^un_gerré_sur_le_talus. 

La mise en place d'un perré sur un talus de remblai retenu par un ouvrage 
de soutènement peut correspondre soit à la nécessité de protéger celui-ci soit à 
des considérations d'ordre esthétique. Lorsque son rôle est de protéger le talus, 
il s'agit soit d'empêcher le développement de l'érosion (due aux pluies notamment) 
soit, s'il est de pente trop forte, de le retenir tout simplement. Du point de vue 
des calculs, deux cas sont donc à considérer selon que l'angle co du talus avec le 
plan horizontal est inférieur ou supérieur à l'angle ^ de frottement interne du 
sol. Les principes de calcul exposés ci-après correspondent à ceux du programme de 
calcul électronique. 

Tout d'abord, l'action mécanique du perré est double; d'une part, il y 
a une action directe en crête du mur, et d'autre part le perré agit, par son poids, 
sur la poussée des terres. Conformément à la méthode générale de calcul employée, 
l'action de poussée due au perré est calculée sur le plan fictif (P) passant par 
l'arrière du talon. N'intervient donc, pour cet effet, que la partie de perré éven
tuelle située à l'arrière de (P). Naturellement, pour l'action directe sur le mur, 
tout le perré intervient. 

a) - Cas où u)<^ 

L'action directe du perré en tête du mur se calcule en considérant que 
celu i -c i est en é ta t - l im i te de glissement sur le ta lus, avec un coeff ic ient de 
frottement sol-perré égal, dans tous les cas, à : 

f = t g ( f /2) 

Compte tenu de cette hypothèse, on notera que si l'angle de talus est 
inférieur à ^/2, l'action directe du perré sur le mur peut être considérée comme 
nulle. 

Si 'P/2<C0 < *P , et si P est le poids total du perré (par mètre dans 
le sens longitudinal), la force transmise en crête du mur est colinéaire au talus 
et vaut : 

F = P s i n w ( 1 - tg «f/i / tg u> ) 

Cette force est intégralement transmise au mur si le perré est encastré 
sur celui-ci; s'il est simplement appuyé, on convient de ne prendre en compte que 
la composante horizontale de cette force, la composante verticale étant reprise 
par la terre le long du mur. Le dessin de la figure 11 donne un exemple de construc
tion de l'épure des poussées. Le poids du perré situé derrière le plan de calcul 
a été transformé en hauteur de terre équivalente. 
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fig : 11 

b) - Cas où u> x p 

Dans ce cas, le perré est strictement nécessaire pour assurer la stabi 
l i t é du talus. Deux calculs sont à fa i re : tout d'abord le dimensionnement du perré 
lui-même, puis l 'act ion de celu i -c i sur l'ouvrage. 

Pour déterminer l'épaisseur minimum du perré, on exprime que son poids 
équi l ibre la poussée des terres qui s'exerce sur l u i . 

Plus précisément, les perrés étant généralement réalisés en maçonnerie, 
i l convient de vé r i f i e r que les éléments à la base (les plus so l l i c i tés ) sont sta
bles. 

4 

On fait l'hypothèse que la poussée des terres sur le perré s'exerce nor
malement à celui-ci. On peut donc calculer un coefficient de poussée k, par exemple 

à partir des formules de Caquot-Kerisel, en prenant un plan incliné à - (̂  - ̂  ) et 
un angle de frottement sol-mur nul. 
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Uil"^ 

fig ; 12 

soit e = 

^kllSft 
k y i 
£kCOS U) 

•A^\ COS 0) 

« Sur un élément de lon
gueurs C et de largeur unitaire 
en partie basse du perré s'exerce 
donc une poussée normale égale à 
y k t 5 û en appelant ^ la densi

té du sol et i la longueur du perré 
en coupe transversale. D'autre part, 
le poids de cet élément est e A Sî , 
en appelant e son épaisseur et A 
son poids volumique. L'épaisseur 
minimale se détermine en exprimant 
que la somme des forces appliquées 
en projection sur la normale au 
plan du talus doit être nulle (voir 
figure 12). Ceci donne : 

En appelant e l'épaisseur "verticale du perré'j on note que 

e = e/cos(o.La formule précédente s'écrit donc encore : 

p --XJLL-

^v T~ 
ACOS CO C'est par cette formule que le programme dimensionne le perré. 

Celui-ci étant calculé, il convient de déterminer son action sur l'ou
vrage de soutènement. Son action est assez difficile à déterminer sur le plan théo
rique, de sorte que les méthodes de calcul employées ne peuvent qu'être approxima
tives. Nous en proposons deux aux utilisateurs, la première pouvant être employée 
dans certains cas spéciaux relevant d'une étude manuelle, la seconde faisant l'ob
jet d'un calcul par le programme. Physiquement, la première de ces méthodes est la 
plus satisfaisante. 

En se reportant au schéma de la figure 13, nous imaginons dans le même 
esprit que la théorie de Coulomb, qu'une rupture éventuelle pourrait se faire selon 
un plan passant par l'arête du mur, ce plan faisant un angle <y sur l'horizontale 
compris entre vf et u> . Appelons TT le poids total du perré par mètre de longueur 
dans le sens longitudinal; le poids du coin glissant, en fonction de oc , a pour 
expression : 

TT + TT ' ( cotg o< - cotg U) ) avec TT' |ïa2 

Nous pouvons donc considérer que la force transmise au mur par ce coin 
glissant est colinéaire au plan de glissement et a pour module : 

[ R (OC) = TT + TT' (cotgo^ - cotg U))l (tg "̂  - tg Vf ) cos ex. 
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R(o<) 
fig : 13 

La projection horizontale de cette force, la seule que nous prendrons 
en compte, a donc pour expression : 

F (oc ) = ITT + TT' (cotgo< - cotg O) )1 (tgo< - tg vf ) cos^o^ 

Etudions la dérivée de cette fonction ; 

^ =-(tgCX - tg f ) iTT' cotg^pc + sin2oc(n + TT' (cotgcx - cotg U) )J "j 

+ [(TT + TT' (cotgc^ - cotg U) ) I 

On note que ̂ ( « = f ) = TT + TT' (cotg ^- cotg U) ). Cette quantité 

est toujours positive car nous avons supposé "f* < O) . 

Calculons maintenant : 

d F ( < x = a î ) = - ( t g l ù - t g f ) r n ' cotg^U) + TT sin2 Cj] + TT 

^ r 1 2 
= TT 1 - sinZ U) (tg le - tg >f) ) - TT' cotg^U) (tg IJÛ - tg vp ) 

Cette expression est négative si : 

TT ,cotg^U) (tg (i)- tg vp ) 
TT'*1 - sin2 UJ (tg"(x>- t g \ p ) 

et posit ive dans le cas contraire. Ains i , dans le premier cas, la fonction F (ex.) 
passe par un maximum pour une valeur (X,de ex comprise entre if et (o , et dans le 
second cas, F (ex) a t te in t son maximum pourc< = U , et dans ce cas : 

•"max = TT ( t g ( J - tg f ) cos" co 
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En conclusion, l'épure totale des pressions sur le mur peut se détermi
ner en faisant la somme de l'épure des poussées d'un remblai fictif de même hauteur 
que le remblai donné mais dont le talus fait un angle vP sur l'horizontale, cette 
épure étant construite sur l'écran fictif,et de la force horizontale maximale détermi 
née par le calcul précédent. (On admet que la composante verticale est reprise par 
les terres et que la force F est directement appliquée au mur). 

Cette méthode procède d'un raisonnement physique plausible, mais le pro
gramme de calcul électronique emploie une méthode bien plus sommaire. Son avantage 
est d'être très simple et de ne pas conduire à des résultats très éloignés de la 
réalité. 

Elle consiste à ajouter 
au talus réel un talus fictif à 
l'angle ^ , partant du sommet du 
talus réel, et se prolongeant jus
qu'au mur que l'on suppose fictive
ment rehaussé (figure 14). On consi
dère alors que le talus réel avec 
perré est équivalent à ce talus fic-
tif avec le terrain fictif ainsi 
rajouté si le poids de sol rajouté 
est supérieur au poids du perré, 
ou augmenté de la moitié du poids 
du perré réel dans le cas contraire. 

Pratiquement, le calcul de 
fig ; u poussée Se fait en additionnant les 

efforts engendrés sur le plan de 
calcul par un remblai horizontal, 

de hauteur celle du mur réel, et les efforts de poussée créés sur le tronçon de mur 
fictif par le talus fictif. Ces efforts admettent une résultante que l'on prend 
seule en compte (pas de moment résultant) et que l'on applique directement en tête 
du mur réel. 

Enfin le programme compare le résultat de ce calcul à celui qui prend en 
compte uniquement l'action directe du perré réel sur le mur; la valeur de calcul 
retenue est celle qui donne l'effort le plus défavorable. 

1.9.0. - Ças_des_remblai^s_hétérog|nes. 

Le programme offre la possibilité de tenir compte d'un remblai hétérogène 
mais cette prise en compte, explicitée dans la notice, nécessite la détermination 
manuelle développée ci-dessous. 

Ce cas peut se rencontrer lors du remblaiement d'un mur en déblai. La 
configuration générale que l'on peut avoir est celle de la figure 15. Le problème 
se pose donc de savoir quelle poussée il faut prendre en compte. La décision doit 
faire l'objet d'une appréciation du projeteur dans chaque cas particulier. Sur le 
plan général, plusieurs cas peuvent se présenter. 

a) - Si le sol naturel est un rocher sain, le mur n'est mis en place que 
pour des raisons de sécurité ou d'esthétique. Il ne faut cependant pas négliger 
la poussée, même faible, du prisme remblayé. La méthode de Coulomb permet de l'éva
luer, avec la simplification due au fait que l'on connaît le prisme de glissement. 
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égal à î- + 

fig : 15 

A p a r t i r de 1'arête 

où les Y 

b) - Si le sol naturel 
est un rocher fracturé, il pousse
ra relativement peu; la méthode 
reste la même, mais par mesure de 
sécurité, on calculera la poussée 
due au prisme remblayé avec un an
gle de frottement interne inférieur 
de quelques degrés (5° maximum) à 
l'angle de frottement interne théo
rique. 

c) - Si le sol naturel 
se compose de plusieurs couches de 
sol cohérent, il peut pousser plus 
que le prisme de remblaiement, c'est 
à-dire que les coefficients de pous
sée active calculés avec les carac
téristiques du sol naturel sont su
périeurs à celui du sol de remblaie
ment. Il n'y a pas de méthode théo
rique pour résoudre ce problème. 
Nous nous contenterons donc d'une 
approximation qui consiste à remar
quer que si le remblai était homo
gène, arasé au niveau de la crête 
du mur et non chargé, le plan de 
glissement A (voir § 1.1.) ferait 
avec le plan horizontal un angle 
trace toutes les droites faisant 

1 

du talon, on 

sont les angles de frottement interne de toutes les w fi 
les angles x + Ô~ 

couches en place. Si le sol naturel ne rencontre aucune de ces droites, la poussée 
peut se calculer avec l'angle de frottement interne du prisme remblayé. Si ce n'est 
pas le cas, on supposera que toutes les couches traversant leur plan de glissement 
se prolongent jusqu'au plan fictif (P) et on fera ensuite un calcul classique avec 
un massif stratifié. La figure 16 donne un exemple de cas réel et de schéma de cal
cul. Cette méthode qui est dans le sens de la sécurité a un défaut, qui est sa dis
continuité quand un plan vient rencontrer une couche de sol. Lorsque celle-ci n'est 
intéressée que sur une faible épaisseur il est possible 
appréciation une valeur comprise entre ^ • et ^ sur la 

partir cette hauteur entre ^ ,• et ^ . 

au projeteur de choisir par 
hauteur intéressée, ou ré-

iOES 
fig : 16 
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1.9.1. - Prise_en_compte des poussées passives. 

Ainsi que nous l'avons déjà dit, la prise en compte d'une butée à 
l'avant d'un mur de soutènement dépend d'une part de la valeur du déplacement de 
l'écran que l'on est en droit d'attendre et d'autre l ' 
ciation liés à la vie de l'ouvrage. 

part de divers éléments d'appré-

La totalité de la poussée passive n'est mobilisable que pour un déplace
ment important de l'écran et il est pratiquement impossible de calculer le dépla
cement réel que pourra avoir l'ouvrage réel. 

Quant aux éléments d'appréciation mentionnés ci-dessus, ils sont liés à 
la possibilité d'une fouille ultérieure non^étayée devant le mur ou à l'exécution 
de travaux susceptibles d'entraîner un remaniement du sol limitant les possibilités 
de mobilisation de la poussée passive. 

En rappelant ce qui a été dit au § 5.1. de la pièce 1.2., lorsqu'une 
poussée passive pourra être prise en compte, nous conviendrons de lui attribuer 
une valeur caractéristique minimale égale à une poussée de type hydrostatique, 
c'est-à-dire correspondant à un coefficient de poussée passive égal à 1. L'effet 
d'une charge uniforme sur le remblai aval pourra également être pris en compte, 
s'il y a lieu, en transformant cette charge uniforme en hauteur de terres équivalen
te. De plus cette poussée passive est horizontale. 

Il est des cas où, pour des raisons d'encombrement, la semelle d'un ou
vrage doit être de dimensions réduites. La résistance au glissement doit alors être 
assurée au moyen d'une bêche d'ancrage. Au § 2.2.1. de la pièce 1.1., nous avons 
indiqué sommairement le schéma de rupture du sol de fondation dans le cas d'un mur à 
bêche. La prise en compte de cette dernière devrait se faire selon ce schéma mais 
il n'est guère possible de la déterminer à l'avance- Ce qu'il faut retenir, c'est 
que de toute façon on ne peut mobiliser, en fondation superficielle, le même type 
de réponse du sol qu'en fondation profonde. Il convient d'être très prudent quant 
à la prise en compte d'une poussée passive. 

Le plus simple consiste 
à solidariser le sol au dessus de 
la semelle et en dessous jusqu'au 
niveau de la bêche avec le mur lui 
même, et à considérer qu'une pous
sée passive hydrostatique s'exerce 
sur un plan fictif vertical pas
sant par l'avant du patin, ainsi 
qu'il est schématisé sur la figure 
17. Pour la vérification du mur à 
l'égard des critères de stabilité, 
on ne considère qu'un seul bloc 
compris entre les plans fictifs de 
poussée passive et de poussée acti
ve, et une ligne de rupture fictive 
horizontale passant par la base de 
la bêche. Des tests numériques ont 
montré qu'il y avait équivalence, 
du point de vue calcul, à considé
rer les deux modes de rupture sui
vants : 

plan fictif de poussée passive 

1 

"A 

A 
* \ 

\ 
'̂ \ 

/ y > ; ^ 

-

^ 

/ / 

1 
fig:l7 
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Fi g. 18 

2. - JUSTIFICATIONS AUX ETATS-LIMITES DES MURS DE SOUTENEMENT. 

La deuxième partie de cette pièce 2.1- s'intéresse à la justification 
des murs de soutènement en béton armé vis-à-vis des états-limites. Nous rappelons 
qu'il s'agit de murs fondés superficiellement par l'intermédiaire d'une semelle en 
béton armé. 

Ce paragraphe n'est autre qu'une transposition des principes énoncés dans 
la pièce 1.2. (§ 4. 5. 6. 7.) au cas qui nous occupe. Plutôt que de reprendre le 
cheminement déjà employé : actions-sollicitations-états-limites, nous développerons 
à part chaque type de justification. 

Les actions caractéristiques sont néanmoins supposées connues ou détermi
nées à partir des actions physiques, calculées par les méthodes appropriées, selon 
les principes énoncés au § 5 de la pièce 1.2. 

2.1. - EtatS2l2mite_de_goinçonnement_du_so]_de_fondati^ (cf. § 6.2. de la 
pièce 1.2.). 

L'état-limite de poinçonnement du sol de fondation est un état limite 
d'utilisation. Ce fait peut être contesté, mais dans l'état actuel de nos connais
sances, nous nous en tenons aux principes exposés dans la pièce 5.1. du dossier 
FOND 72. 

La sollicitation de calcul à envisager est : 

S(QLI) + S ( Q L 2 ) + S ( V Q ^ Q^) 

où Q|, et Q,2 sont les actions permanentes et Q une action cyclique qui pourra 

être une action cyclique de déjaugeage ou l'action due à une charge sur remblai. 
Dans le premier cas, on prendra ^n = 1, et dans le second, ^ Q = 1,2 (charges 

^ç c 
routières réglementaires sans caractère particulier). 
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On fera attention que les constructions indiquées aux paragraphes 1.3. 
à 1.9. de cette pièce sont physiques; si la charge est routière, les épures sont 
valables, pour le présent critère, à condition que sa valeur soit égale à la va
leur réelle pondérée. 

Avec la sollicitation de calcul précédemment définie, on peut calculer 
les contraintes verticales appliquées au sol de fondation par la semelle en suppo-
sant que leur diagramme soit linéaire (triangulaire ou trapézoïdal) ce qui revient 
à supposer le sol élastique et la semelle de rigidité infinie. 

Sauf cas exceptionnel, la contrainte sous l'arête aval est supérieure 
(en valeur absolue) à la contrainte sous Tarète amont. Les deux cas de la figure 
19 peuvent se présenter selon l'intensité et la direction de la résultante. 

B = B 
B / 4 

* — • » 

rit 

i ( 

E » 

B' 
; B ' / ^ . 

/ 

1 

/ 

• • : , / 

[y 
l̂ Uret 

B'= IW. 
Rv 

fig : 19 a fig ; 19 b 

B = largeur totale de la semelle 
B' = largeur comprimée 

Le principe de la j us t i f i ca t i on consiste à comparer la contrainte de 
référence, c r, qui n'est autre que la contrainte calculée aux t ro is quarts 

la largeur comprimée, à la pression-limite admissible du sol de fondation, q" . 

Soit R le module de la composante vert icale de la so l l i c i t a t i on de ca l 
cul et M le moment de cette s o l l i c i t a t i o n , calculé au dro i t de l 'arête aval du patin. 
La contrainte de référence a pour valeur : 
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- si -R-^ ^ (cas a)) 
V 

""ref ' I B "v - ^ " 

- ï ; ^ l ( - ^ ) ) . • ^ . e f ^ i f 

La vérification du critère de poinçonnement s'exprime par 

ref ̂  q ut 

La pression q^^oit tenir compte de l'inclinaison de la résultante. Nous 
rappelons, à partir de ce qui a été exposé ajj § 3.1- de la pièce 1.2. que deux mé
thodes peuvent être employées pour calculer q . : la méthode par l'interprétation 

des essais en place et la méthode par l'interprétation des essais de laboratoire. 
Dans ce dernier cas, la contrainte de rupture q , doit être évaluée en prenant en 

compte la largeur B de la semelle réelle. La méthode exposée ci-dessous est totale
ment indépendante de la traditionnelle méthode de Meyerhof, rappelée en remarque 
ci-dessous. 

Remarques 

Rv 1°/ - En notant C la contrainte moyenne sur le sol, égale à ̂  , on 

peut constater que : 

-dans le cas a). (T^^^ = ^ , i ^ - ^ ) 

- dans le cas b), C ^ ^ = ^o ̂  m 

Or, si l'on appelle e 1'excentrement de la résultante des actions de 
calcul, on a : 

BR. 1 5 3 M _ , ̂  3e . -• V _ 

Ces deux expression donnent les coefficients de forme B T ̂ ^ P 7 introduits 

dans le dossier FOND 72, pièce 5.3., § 5.3.1.1. ' 

2°/ - Le programme de calcul fait la vérification en question selon la 
traditionnelle méthode de Meyerhof que nous rappelons. Elle consiste à supposer que 

les contraintes sont uniformément 
appliquées au sol de fondation sur 

B 
« 

1 

B* 

• , , 1 < 

^rtf 

> 
une largeur "équivalente" B égale 

à B-2e, où e est 1'excentrement de 
la charge. La pression admissible 
est alors calculée à partir des 
essais de laboratoire avec cette 
largeur équivalente. 

fig ; 20 
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Avec les notations précédentes, il est facile de voir que : 

B M 

La contrainte de référence a une expression identique à celle du cas 
M B 

précédent lorsque w--i^-^. Compte tenu du fait que l'on calcule la pression admissi-
V -^ 

ble avec la largeur B , on constate donc que cette méthode est un peu plus pessi

miste que la première. 

2.2. - Etat;limite_d^éguilibre_statigue (cf. § 6.2.a) de la pièce 1.2.) 

La vérification traditionnelle du critère d'équilibre statique consiste 
à s'assurer que sous la combinaison la plus défavorable, mais sans pondération des 
actions, le diagramme des contraintes ne laisse décomprimée aucune fraction notable 
de la semelle. (Règle dite du tiers central dans le cas des surfaces de fondations 
rectangulaires). Ce critère étant surabondant dans de nombreux cas, une forme nou
velle lui a été donnée tendant à limiter la contrainte sous la base comme pour le 
critère de poinçonnement, mais avec pondération des actions. 

Ceci exprime le fait que le basculement ne peut se produire autour d'une 
arête de la semelle, mais seulement par rupture au sol de fondation au voisinage 
de l'arête : cette rupture se produit en effet inévitablement avant que la résul
tante atteigne le bord de la semelle. 

Physiquement, il pourrait y avoir lieu de considérer aussi les risques 
de déversement progressif dûs à des tassements différentiels qui entraînent des 
excentrements croissants de la résultante. Mais cet aspect des phénomènes peut gé
néralement être négligé. Il sera néanmoins évoqué au § 2.4. 

L'état-limite d'équilibre statique est un état-1imite ultime (voir § 7.3. 
de la pièce 1.2.). Provisoirement, les sollicitations de calcul sont, en principe, 
les suivantes : 

a) - S (1.32 Q^^) + S (0,9 Q^^) + S (1,2 y ̂ ^ Q^) 

pour la j us t i f i ca t i on en service; ï Q^. ' 1.25 sauf lo rsqu ' i l s 'agi t de charges 

routières sans caractère par t icu l ier auquel cas ï r, = 1»33 

b) - S ( 1 , 1 Q^_j)+S(l,lQj_2) + S (1 ,1 y^^ç, Q^ )̂ 

pourJa j us t i f i ca t i on avec prise en compte de charges accidentelles; ^nnp est 

laissé à l 'appréciation du projeteur en fonction du niveau de probabil i té corres
pondant à 1'évaluation de Q.-. 
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c) 0 ,9 S (QL) + 1,5 S (Q^) 

lorsqu'une j us t i f i ca t i on en cours d'exécution est nécessaire (vent). Nous renvoyons 
le lecteur aux commentaires détai l lés du § 7.3. sur l 'appl icat ion de ces diverses 
formules. 

Avec ces so l l i c i ta t ions de calcu l , on en déduit un diagramme de pressions 
appliquées au sol de fondation, que l 'on construit de la même façon que précédem
ment, c 'est-à-dire en le supposant l inéaire ( t r iangulaire ou trapézoïdal). 

De la même façon que précédemment, la vér i f icat ion consiste à s'assurer 
que cette contrainte est bien inférieure à la contrainte admissible du sol calculée 
maintenant avec un coeff ic ient de sécurité réduit par rapport au précédent. 

Plus précisément, la pression admissible q'̂ ^^ sera donnée maintenant par ; 

q , . = q + -K- (pi - p ), dans le cas d'une détermination par interprétat ion 
de l 'essai pressiométrique, et 

q" . ^ ^0 "*" 7 ^ ^ "^ï ^ '^ % ^% ' ^) ••• ^^c^' ^^^^ ^^ ^^^ d'une détermination 
par des essais de Laboratoire. Naturellement, ces expressions doivent être co r r i 
gées pour teni r compte de l ' inc l ina ison de la résultante des actions de calcul. Le 
facteur correct i f peut être très di f férent de ce q u ' i l est au paragraphe précédent 
car l ' inc l ina ison de la résultante n'est pas la même. 

2.3. - Etat;limite_de_glissement_sgus_]a_base (cf. § 7.5. de la pièce 1.2.). 

Au paragraphe 7.5. du sous-dossier 2, nous avons classé 1 'état- l imi te de 
glissement dans la catégorie des états- l imites d ' u t i l i sa t i on . I l s'ensuit que la 
combinaison de calcul à prendre en compte est celle du § 2 . 1 . (c 'est-à-dire sans 
pondération). 

La méthode t rad i t ionne l le , citée dans le paragraphe de référence, et 
développée dans le dossier FOND, § 5. 3. 1. 2 . , consiste à comparer l ' inc l inaison 
de la résultante des actions de calcul à l 'angle de frottement interne du sol de 
fondation en place, en tenant compte de son éventuelle cohésion. La vér i f icat ion du 
cr i tère se t radui t par : 

tg^< i (£ + tg r ) q = q, 
a m ^ 

Dans cette formule, C est la cohésion du so l , q" la pression admissible, 
et y l 'angle de frottement interne du sol non remanié. On peut le calculer, ainsi 
q u ' i l l ' a été précisé dans la pièce citée en référence, à par t i r de l 'angle de f ro t 
tement interne ^ du sol remanié par la formule '• *¥ = ^ ^ 
¥ est un coeff ic ient de sécurité qui sera choisi entre 1,2 et 1.5 selon la 

sévérité plus ou moins grande des hypothèses de base du calcul (notamnent selon 
qu'on'néglige ou non la cohésion). En f a i t , cette méthode n'est pas très sa t i s fa i 
sante sur le plan de l'homogénéité de la sécurité. Tout en étant celle du programme, 
nous conseil lons, pour les calculs manuels, d'adopter la suivante, qui lui est pro-
che, mais plus satisfaisante. 
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On définit en effet un effort résistant du sol au cisaillement qui est 
égal, en grandeur, à l'effort physique horizontal qu'il faudrait transmettre à 
la semelle pour que celle-ci se mette à glisser. Cet effort vaut : 

H = CB' + Ry tgV 

où les termes ont la signification déjà établie. Cette expression, prise comme ré
sistance moyenne du sol, est transformée en résistance caractéristique selon la mé
thode du § 7.5. pré-cité. Puis, on transforme cette dernière en résistance de cal
cul en la divisant par un coefficient V . 

" m 

La justification du critère de glissement consiste donc à vérifier que 
la composante horizontale R. de la résultante des actions de calcul est inférieure 

à la résistance de calcul "R. telle que : 

H CB' + ^ ^ 9 ^ 

m h y 

Remarque : Dans l'expression de ïï, intervient le module de la résultante 

verticale, R . Il va de soi que l'on calcule la valeur caractéristique minimale de 

la résistance du sol. La valeur de R devrait en principe être cohérente avec la 

valeur de calcul de l'effort agissant R, ; mais le cas le plus défavorable n'est pas 

nécessairement celui qui correspond au maximum de R. . On évitera éventuellement de 

vérifier plusieurs cas de charge en enveloppant la réalité, c'est-à-dire en prenant 
pour R sa valeur de calcul la plus faible. 

Cette méthode donnant des résultats un peu plus optimistes que la précé
dente, le coefficient V pourra être généralement pris égal à 1,5, sauf si la cohé
sion est négligée. Dans le cas, très rare, où cette vérification devrait être faite 
avec prise en compte de charges accidentelles, on se reportera à ce qui dit au § 7.5. 
de la pièce 1.2. 

Nous avons vu, à plusieurs reprises, que la stabilité au glissement des 
murs de soutènement pouvait être augmentée, dans certains cas particuliers, au moyen 
d'une bêche d'ancrage. Nous considérerons que les bêches d'ancrage participent à 
l'amélioration de la stabilité au glissement par leur effet minorateur sur la compo
sante R, de la résultante des actions de calcul. Bien que physiquement l'action d'une 

bêche doive se situer, au moins en partie, au niveau de la résistance du sol de fon
dation, nous la rangeons dans la catégorie des "actions", intervenant dans R, . 

2.4. - Etat:]imite_de_tassement (cf. 6.2.b pièce 1.2.). 

L'état-limite de tassement est un état-limite d'utilisation; ainsi qu'il 
l'est dit dans le paragraphe de référence de la pièce 1.2., sa justification doit 
se faire à vide sous les seules actions permanentes non pondérées. La sollicitation , 
de calcul se réduit à : 

S (QLI) + S (QL^) 
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Ainsi que nous l'avons déjà dit, la considération de cet état-limite 
est relativement exceptionnelle, lorsque le sol de fondation est vraiment médiocre. 
Encore faut-il savoir comment doit se faire la vérification. Précisons d'abord que 
le programme n'envisage pas de calcul de tassement. 

Les tassements globaux ne présentent généralement pas de caractère dange
reux pour les murs de soutènement en béton armé; autrement plus importants sont les 
tassements différentiels. Deux types de tassements différentiels doivent être envi
sagés : les tassements dans le sens longitudinal et les tassements dans le sens trans
versal . 

Les tassements dans le sens longitudinal apparaissent lorsqu'il s'agit 
d'un ouvrage assez long qui traverse des zones de sols différents et compressibles. 
Il peut être important de les évaluer car ils peuvent conditionner certaines modali
tés d'exécution et, en premier lieu, l'ouverture des joints. 

Les tassements différentiels dans une section droite peuvent également, 
dans certains cas, être étudiés pour prévoir l'ordre de grandeur de la rotation glo
bale du mur, en cas de sol sensible aux tassements. 

La méthode de calcul des tassements par l'interprétation des essais 
pressiométriques exposée dans le dossier FOND 72 (pièce 5.2. § 5.2.1.) ne 
s'intéresse qu'au calcul des tassements globaux des fondations. Elle esr donc 
plus adaptable au calcul des tassements différentiels longitudinaux d'un plot 
de mur qu'au calcul de tassements différentiels dans une section droite. 

Sans reprendre tous les développements du dossier FOND 72, nous rappelons 
que le tassement résultant, en un point donné, est la somme de trois termes : 

W = Wj + W2 + W3 

Le tenne W, est le tassement instantané; en général, il est faible et on 

ne le calcule pas. 

Les termes W^ et W., correspondent à des calculs dans le domaine déviato-

rique et le domaine sphérique. 

Ils se présentent sous la forme : 

OÙ tr - G" représente le supplément de pression dû à la fondation par rapport à 

l'état naturel (ce dernier donnant une contrainte C ). 
0'' 

ç r. et p 3 ont pour expression : 

^ _ 1,33 ^ , \ B*̂ . 

b 0 

^3 = x;^ ^7 
a 
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B est la largeur de la semelle, exprimée en cm 
B = 30 cm, dimension de référence 

^ P et '̂  ^ coefficients de forme qui, si l'on suppose la semelle infinie 

dans le sens longitudinal, valent : 

A 2 = 2,65 et A3 = 1,5 < 

E et E, sont les modules pressiométriques équivalents correspondant 

aux domaines sphérique et déviatorique, exprimés en bars, et, calculés comme indi
qué au § 5.2.1. du dossier FOND 72 à partir des résultats d'essais pressiométriques 

c< est un coefficient du sol donné par le tableau de la page 17 du para
graphe que nous venons de citer. 

Ces formules correspondent à une fondation encastrée au moins d'un dia
mètre dans le sol (h >> B). Comme généralement l'encastrement est plus faible; on 
majore de 10 % le tassement total obtenu précédemment. 

Nota : Wp et W- sont des quantités homogènes à des longueurs représen
tant des tassements absolus qui s'expriment donc en unités appropriées, ici en cen
timètres. On remarquera d'autre part que cette méthode de calcul consiste à consi
dérer le sol comme un milieu élastique à coefficient d'élasticité variable d'un point 
à un autre, mais indépendant, en un point donné de la charge appliquée. 

La façon de procéder est alors simple : 

1°/ - Pour le calcul de tassements différentiels dans le sens longitudi
nal, on calculera, en chacune des deux sections considérées, la contrainte appli
quée au sol en supposant la distribution uniforme sur une largeur égale à B = B-2e 

(voir § 2.1.). Puis on calculera les termes Wp et W^ en chacun des deux points de 

mesure selon la méthode précédemment rappelée. Il est prudent, si on veut en déduire 
l'ouverture utile à donner aux joints entre plots, de prendre sur le résultat un 
coefficient de sécurité de 2 ou 3. 

2°/ - Pour le calcul des tassements différentiels dans le sens transver
sal, aucune méthode n'est préconisée par les mécaniciens des sols. Pour notre part, 
nous considérons que des résultats plausibles peuvent être obtenus par la méthode 
suivante. 

Elle consiste à supposer que le diagramme des contraintes appliquées au 
sol de fondation est triangulaire ou trapézoïdal. Si le diagramme est trapézoïdal, 
on calcule un tassement différentiel entre deux points M et N qui sont situés res
pectivement sous l'arête du talon et aux 3/4 de la largeur de la semelle en suppo
sant les tassements proportionnels aux contraintes. Si le diagramme est triangulai
re, on évalue de la même façon le tassement différentiel entre les points M et N 
tels que M soit situé au droit du point de contrainte nulle, et N au 3/4 de la lar
geur comprimée. (Voir figure 21). 

Nous avons donc : 
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B'/à 3B'/i. 

fig : 21 

W(M) ̂ [^2^^) ^ ̂ 3(^^)F "̂̂ "̂ tl 
W(N) =[^\iH) + 'f'gCNjcrCNj-a'o] 

Si le sol est homogène, on aura : 

f Jl\) ^fjU) et ^^(M) = fjN) 

Dans le cas contraire, ces coeffi
cients seront différents. Et le 
tassement différentiel, exprimé 
en centimètres, a pour expression 

W(M) - W(N) 

La méthode est évidemment critiquable car, à l'échelle des dimensions 
transversales d'une semelle, le tassement en un point influe sur le tassement en 
tout autre point. Mais cette influence est faible en dehors d'un certain rayon 
d'action assez petit autour du point considéré. Les véritables causes d'erreur se 
situent au niveau de l'interprétation des essais en place et surtout au niveau des 
hypothèses sur la distribution des pressions qu'engendre la semelle. Cependant, des 
hypothèses sont nécessaires et celles qui ont été faites nous paraissent les plus 
fiables parmi les plus simples. 

Nous signalons une deuxième méthode qui, à notre sens, est moins justi
fiée que la précédente, mais qui a conduit à des résultats admissibles jusqu'à ce 
jour. 

Elle consiste à déduire, du tassement global moyen, un module d'élasticité 
équivalent du sol. Le tassement global W se calcule suivant la méthode indiquée dans 
le dossier FOND, et on déduit un module d'élasticité ESOL par la formule rappelée 
dans la pièce 1.1.1. du dossier PIPO 66 : 

W = 4 p. R (cf. Traité de Mécanique des Sols de fi. Caquot-
I M : Kerisel, p. 126 - Edition 1966). 

On détermine ensuite le moment appliqué à la fondation, par rapport au 
centre de la semelle = M . 

c 
Pour calculer l 'angle de rotation e- , on applique la formule établie 

dans la pièce 5.2. (§ 2.5.) du dossier-pi lote PIPO : 

0 24 Me 

B̂  ESOL 
(M = moment par mètre) 

3. - CALCUL DES EFFORTS DANS LA STRUCTURE ET DIMENSIONNEMENT. 

Une fois la géométrie de la semelle déterminée, i l reste à fa i re le calcul 
proprement d i t du mur de soutènement. En termes précis, i l convient de j u s t i f i e r la 
structure vis-à-vis d'un é ta t - l im i te d 'u t i l i sa t ion sous so l l i c i ta t ions d'exploita
t i on , et v is-à-vis d'un é ta t - l imi te ultime en présence de charges accidentelles. 

* Dans le second cas, [o- (M) - o^ ]̂ est nul . 



- 29 -

La justification de la structure vis-à-vis de l'état-limite d'utilisa
tion se traduit, dans l'état actuel des choses, par l'application du règlement de 
calcul contenu dans le fascicule 61 VI du C.P.C. Ainsi que nous l'avons dit au 
§ 7,6 du Sous-dossier 1, les calculs préconisés par ce règlement ne sont pas rela
tifs à un état-limite, mais la sollicitation de calcul est semblable à une sollici
tation de calcul d'utilisation. Elle a pour expression : 

S (QLI) + S (Q(_2) + 1.2 S (Q^) 

Q̂  est une charge routière ou une charge cyclique, ces deux actions pouvant se 

cumuler. 

Lorsque l 'on f a i t intervenir des charges accidentelles (par exemple 
ef for ts transmis par des systèmes de sécurité en tête du mur), la j us t i f i ca t i on 
doit se fa i re à l ' é ta t - l im i te ultime. Dans ce cas, la so l l i c i t a t i on de calcul est 
la suivante : 

1,1 ( S (Q^^) + S ( Q L 2 ) + S(}f Q Q^(^) ) 

ML 

conformément au § 7.3.b). Le coeff ic ient )('„ reste à l 'appréciation du projeteur. 

Du point de vue du béton, cette dernière combinaison sera assimilée à une " s o l l i c i 
tat ion totale pondérée du second genre". 

3.1. Sections de calcul 

Pour que le dimensionnement soit aussi précis que possible, il convient 
de calculer la structure dans un certain nombre de sections dites critiques. Le pro
gramme de calcul électronique envisage six sections qui sont également à considérer 
pour un calcul manuel. Ces sections sont définies ci-dessous et représentée à la 
figure 22. 

Point A : encastrement du voile 
sur la semelle (cote 0). 

Point A, : situé au tiers de la 

hauteur du voile (cote H/3). 

1 

H 1 

H] 
2 

Wi 

B« 

n 
k 

A 
• 

•c • 
D 

Point A, situé à mi-hauteur du 

voile (cote H/2) 

fig : 22 

3.2. - ÇaIçul_prat2gue_des_so]]içitatigns. 

Point B 

Point C 

Point D 

encastrement voile-patin, 

encastrement voile-talon, 

encastrement éventuel 
d'une bêche sur le talon. 

Nous avons vu que deux types d'actions peuvent solliciter 
tènement : des actions réparties sur la longueur de l'ouvrage et de 
trées 

un mur de sou
des actions concen-ent : des actions reparties sur la longueur de louvrage et des actions concen 

, ou, du moins, localisêês~avec une distribution de densité assez forte. Parmi 
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les actions réparties sur toute la longueur de l'ouvrage, il faut compter les ac
tions de poussée, avec ou sans charge uniformément répartie, avec ou sans déjaugea
ge, et la réaction du sol de fondation. Parmi les actions localisées, il y a essen
tiellement les effets des charges concentrées sur le remblai et ceux résultant de 
chocs sur dispositifs de sécurité en tête des ouvrages. 

Pour ce qui est des actions réparties sur toute la longueur, le calcul est 
simple : on rapporte la structure, comme dans les théories de la poussée, à une lon
gueur unité (1 m.) et on étudie cette tranche de mur du point de vue de l'équilibre 
interne vis-à-vis des actions extérieures. Cette méthode est valable même pour un 
mur de hauteur variable car l'approximation utilisée est compatible avec la préci
sion des calculs qui en découlent. Ceci revient à dire que le voile n'est pas calcu
lé comme une plaque, c'est-à-dire un solide a deux dimensions, mais comme une suite 
de poutres en encorbellement sur la semelle. 

En ce qui concerne les effets de charges concentrées ou localisées il est 
difficile parfois de rapporter les efforts à l'unité de longueur de mur. C'est pour
quoi nous examinons en détail deux cas particuliers. 

^) " 9§§-d§§_9!]§!r9§l_d§-!r§0]blai_çgnçentrées. 

Nous avons étudié au § 1.7. un modèle simple de diffusion des charges 

ponctuelles à travers un remblai. La résultante des actions sur le rectangle d'im

pact est égale à Q = Ptg (j~%)- Cette résultante est constante et indépendante de 

la distance "a" de la charge au plan de calcul. Un calcul simple montre également 
que, du point de vue des moments calculés en A, la densité répartie est équivalente 
à une charge horizontale de grandeur Q, ponctuelle, située sur l'axe vertical du 
rectangle d'impact, et à la distance de la base : 

Z = H - a tg (ï + ̂ ) + 4 b 

où H est la hauteur du mur. 

semelle, 
Du point de vue du calcul 

et conformément à certains 

1 

h 
/ 

, a 

^ 1 

4 X 

/ 1 A 

r 

^—Q 

(tm/m ) \ 

z \ 

des moments à l'encastrement du voile sur la 
errements propres au béton armé, on admet que 

l'effet de cette charge se trans
met dans le mur "à 45°" jusqu'à la 
base. (L'angle 45° est sans doute 
un peu optimiste, mais l'action de 
répartition des parties supérieures 
du mur est négligée). 

Plus précisément, en se 
reportant au dessin de la figure 23, 
on admet que la diffusion se fait à 
45° à partir de la cote Z et sur une 
longueur a au sommet. 

Le moment engendré par la 
force équivalente Q se répartit uni
formément sur trait segment horizon
tal contenu dans la zone de diffu
sion. Et la densité de moment résul
tante vaut : 

semelle 

fig : 23 
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^ - 2 v ' ' z ) ' l , (̂ t̂"̂ /"') 

Si a est petit, nous voyons que Ton peut prendre, sans commettre une 

grande erreur : f*- = -̂  . 

Pour le calcul de chaque section, on peut alors rapporter cette valeur à 

un mètre de longueur sauf si Z -= 0,5 m - -l , auquel cas on revient à l'épure ini

tiale des pressions. 

Cette méthode ne peut s'appliquer au voisinage d'un joint car la résul
tante Q serait appliquée tout à l'un ou à l'autre des plots adjacents. Dans ce cas, 
on évalue la fraction de charge appliquée à chacun des plots, on ramène ces fractions 
à deux résultantes que l'on diffuse encore à 45°, mais chacune dans une seule direc
tion et sans interaction à travers le joint. 

b) - Cas_des_chocs_sur_disgositifs_de sécurité. 

Le problème des dispositifs de sécurité en tête des murs de soutènement 
sera abordé et étudié en détail au § 5 de la pièce 2.2. Une chose est évidente : 
lorsque le dispositif mis en place est destiné à assurer une protection efficace, 
il est susceptible de subir des efforts importants, et le problème de la transmis
sion des efforts nécessite une étude approfondie du fonctionnement de la structure 
entière, dispositif compris; et ce, dès le stade du projet, non à celui des études 
d'exécution, car la conception peut en être modifiée. Des problèmes importants sur
gissent en cas de barrières normales, car elles entraînent les plus gros efforts 
dans la structure. Mais les efforts appliqués au mur sont très différent selon le 
modèle de barrière adopté; d'où la nécessité de le choisir dans l'intérêt du mur. 

Si Ton se réfère, par exemple, aux trois dispositions du § 5.4. de la 
pièce 2.2., nous pouvons dire que : 

- dans le cas de la barrière de BAGNOLET, l'encorbellement doit être cal
culé dans le cas où le dispositif a glissé sur celui-ci, l'autocar étant à cheval 
sur l'axe du mur, et les butoirs étant soumis aux efforts horizontaux de dimension-
nement; 

- dans le cas où le sommet du mur est consolidé par une poutre de redis
tribution en béton armé, celle-ci joue le rôle de raidisseur pour le voile qui ne 
peut donc être calculé par tranches de longueur unité; 

- dans le cas où les efforts dûs à un choc sont partiellement repris par 
le remblai, la fraction à prendre en compte pour le mur proprement dit reste à 
l'appréciation du projeteur en fonction de la géométrie du dispositif, de ses dimen
sions et de la fraction du remblai qui peut être intéressée dans le comportement 
mécanique. 

3.3. - F§r!r§ilI§9Ê_dy_'!]y!2-

Le ferra i l lage résulte (en même temps que le dimensionnement) du calcul 
des contraintes dans les sections cr i t iques. Mais le calcul ne permet de déterminer 
que le ferra i l lage principal alors qu'un ferra i l lage secondaire est nécessaire du 
point de vue des dispositions constructives. 
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En effet, pour éviter une fissuration importante due à des effets secon
daires comme les gradients thermiques, les inégalités dans les poussées des terres, 
il est conseillé, même en l'absence de charge concentrée proche du mur, de dispo
ser un quadrillage léger d'armatures sur les faces du voile. Pour la semelle, 
on disposera de même un quadrillage léger en partie basse du talon, prolongeant les 
fers du patin, pour reprendre les efforts qui peuvent exister en cas de décompression 
partielle de la semelle (formation d'une cavité). 

Par ailleurs, il peut y avoir lieu, pour les murs hauts et minces, de 
reprendre à leur base dans la semelle les fers verticaux de la face avant du voile 
pour éviter un effondrement dû au vent pendant les travaux. 

Enfin un chaînage doit être utilisé en tête lorsque le sol de fondation 
semble très sensible aux tassements. 

Pratiquement, le quadrillage de peau du voile peut être réalisé en (5 10 
Fe E 40 de façon que la section d'acier corresponde sensiblement, pour un mur de 
5 m. de hauteur, à : 

- 0,075 % de la section du voile à sa base dans le sens vertical, 
- 0,1 % de la section du voile à sa base dans le sens horizontal. 

Quant aux armatures horizontales de répartition du voile (face arrière) 
elles peuvent représenter 0,1 % de la section du voile S sa base. 

Tous ces pourcentages peuvent être un peu réduits en cas de voile d'épais
seur surabondante. 

Pour la semelle, les armatures de répartition représenteront 0,1 % de la 
section nécessaire de la semelle à la base du voile. 

Nous ne dirons rien sur le ferraillage principal que le prograiiïTie de cal
cul électronique détermine rationnellement; un exposé détaillé est fait dans la 
Notice du Programme (pièce 2.4.). Signalons toutefois qu'il est bon de limiter l'écar-
tement maximum de deux armatures d'une même nappe et de même direction : cet écarte-
ment est de 30 cm dans le programme. Il admet également des longueurs de recouvrement 
forfaitaires de 50 cm pour les aciers du ferraillage principal et 40 diamètres pour 
les aciers du ferraillage secondaire. 

Le dessin de la figure 24 donne un principe de ferraillage principal des 
murs. 

fig : lU 
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ANNEXE -

Abaques pour la détermination de l'anale 6 

0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5 0.6 0,7 0,3 0,9 1,0 cj/'f 

Les notations sont celles de la fiaure ci-desso'js 
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DISPOSITIONS CONSTRUCTIVES RELATIVES AUX 

MURS DE SOUTENEMENT CLASSIQUES 

1 - GENERALITES. 

Les pr inc ipa les questions que nous abordons i c i sont r e l a t i ves au 
remblaiement, au compactane e t au drainaoe des murs de soutènement en béton ou 
béton armé. Ces questions sont complétées par des recommandations en matière de 
j o i n t s , de garde-corps ou bar r iè re éventuels, e t de d ispos i t ions construct ives 
p a r t i c u l i è r e s . 

Les problèmes d'exécut ion sont , pour la conformité aux hypothèses de 
calcul e t , plus aénéralement, pour la d u r a b i l i t é des murs, au moins aussi impor
tants que les développements théoriques que l 'on peut f a i r e au stade du p r o j e t , 
e t i l est même souhaitable que les pro jeteurs conçoivent leur ouvrage en tenant 
compte des su jé t ions e t des d ispos i t ions d'exécut ion propres au cas qui les con
cerne. C'est d ' a i l l e u r s pour cet te raison que les recommandations, dont i l est 
f a i t é ta t dans ce chap i t re , ont été placées en tê te du sous-dossier, j us te après 
la pièce sur les méthodes de c a l c u l . 

Tous les ouvraqes ne demandent pas que l 'on apporte le même soin à leur 
exécution ; en e f f e t , plus c e l l e - c i est f i n e , plus le p r i x de rev ient est é levé. 
A i n s i , pour les ouvraqes modestes, les constructeurs ne prennent guère de précau
t ions p a r t i c u l i è r e s ; dans ce cas i l convient de f a i r e des calculs de poussée et 
de s t a b i l i t é re lat ivement pessimistes pour t e n i r compte des aléas vo lonta i res 
d 'exécut ion , pouvant se t radu i re par des var ia t ions notables du fonctionnement 
mécanique. En p a r t i c u l i e r , les var ia t ions saisonnières dans le régime des plu ies 
engendrent a lors des per turbat ions notables dans les schémas de calcul classiques 
qui supposent l'absence de pression i n t e r s t i t i e l l e e t de poussée d'écoulement des 
eaux. 

Par cont re , les ouvraaes qui dépassent 5 mètres de hauteur coûtent 
suffisamment cher pour que des précautions pa r t i cu l i è res soient pr ises à l ' e xé 
cu t ion . 

2 - REMBLAIEMENT ET COMPACTAGE DES OUVRAGES DE SOUTENEMENT. 

2^ ~ Les_matériayx_de_remblaiement. 

Le choix d'un matériau de remblai est fonct ion du rô le que do i t assurer 
le soutènement considéré. De p lus , i l convient de f a i r e la d i s t i n c t i o n entre les 
murs de déb la i , pour lesquels le massif terreux est donné, e t les murs en remblai 
qui permettent d ' e f f ec tue r un choix plus complet. 

21.1 - Cas des murs en déb la i . 
4 

La construct ion des murs en déblai nécessite l ' ouver tu re d'une f o u i l l e 
jus te nécessaire à la mise en place de la semelle. Le remblaiement consiste alors 
à combler le v ide , de dimensions re lat ivement rédu i tes , qui sépare le vo i le du 
mur du massif naturel ( f i ou re T i . i a mei l leure so lu t ion consiste à u t i l i s e r une qrave 
propre bien graduée, c ' e s t - à - d i r e dont tous les grains sont représentés e t aucun ne 
prédomine,qui jouera le rô le de système de drainage de l 'ouvrage d é f i n i t i f . En f a i t . 
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ce schéma est très théorique dans la mesure 
où les choses peuvent ne pas se présenter 
aussi simplement à l'exécution. En particulier, 
il arrive souvent que la fouille doive être 
blindée ou étayée si la stabilité de construc
tions voisines est en jeu. Dans ce cas, la géo
métrie du mur doit être déterminée de façon à 

I tenir compte de ce blindage et de la nécessité 
d'une fouille aussi réduite que possible (cf. 
exemple du § 53.1 de la pièce 1.1). 

21.2 - Cas des murs en remblai. 

D'une façon générale, il est impératif de ne jamais utiliser les sols 
très cohérents comme matériaux de remblaiement. C'est notamment le cas des argiles 
qui présentent les inconvénients suivants : 

- Tout d'abord, leurs caractéristiques mécaniques sont 
en fonction de leur teneur en eau. L'angle de frottement interne 
passer de 35° en période sèche à 15° en période de pluies car les 
imperméables et même un drainage soigné ne peut les empêcher de s 
tiellement. Il en résulte des variations saisonnières de la pouss 
et en direction) dont il est malaisé de tenir compte pour le dime 
De plus, il existe de nombreuses catégories d'argiles dites gonfl 
mentent sensiblement de volume lorsqu'elles sont humides et qui, 
utilisées comme matériau de remblai, peuvent soumettre le mur de 
des pressions pour lesquelles il n'est pas calculé. 

très variables 
peut fort bien 
argiles sont 

e saturer par
ée (en module 
nsionnement. 
antes qui aug-
si elles sont 
soutènement à 

- D'autre part, si le remblai doit supporter une chaussée routière, 
les argiles sont très sensibles aux tassements qu'il n'est guère possible d'éli
miner par un bon compactage. 

La solution optimale consiste à mettre en place un matériau granulaire 
propre 0/D, avec D -^ 50 mm pour la zone située à une distance du mur inférieure 
à 1 m. Il est certain que ceci ne peut toujours être réalisé car tout dépend des 
conditions d'approvisionnement du chantier qui se répercutent directement sur les 
prix. C'est pourquoi nous indiquons quelques autres solutions dont il ne faut pas 
sous-estimer les désavantages pour réaliser des remblais durables. 

a) 
peuvent être 
humide car il 
pratiquement 
premier lieu, 
diamètre (cas 
comprise dans 
travers les j 
ils sont très 
ce qui est le 

- Des sables propres, même mal gradués (cf. dossier FOND 72 § 3.3.3), 
utilisés en remblai. Leur mise en place doit être faite à l'état 
s sont un matériau de faible compactabilité et ne se consolident 
pas après compactage. Leurs défauts' majeurs sont les suivants : en 
s'ils contiennent une proportion importante de grains de faible 
des sables de FONTAINEBLEAU) dont la courbe granulométrique est 
la bande 0,1 - 0,2 mm), ces derniers peuvent être entraînés à 

oints si ceux-ci ne sont pas suffisamment étanches. En second lieu, 
sensibles aux déplacements sous l'effet de sollicitations dynamiques, 
cas lorsque le remblai livre passage à une chaussée en sommet de talus, 

En conclusion, les sables peuvent être employés à condition : 

- que ce soient des sables grossiers (sables de rivière) 

- qu'ils soient surmontés par une couche de graves, éventuellement 
stabilisée, sur une épaisseur variant de 0,50 à 1 mètre constituant 
une couche de forme sous la chaussée, destinée à remédier au fait que 
généralement on ne refera qu'un compactage léger. 
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- que les joints, étanches ou non étanches à l'eau au droit des 
coupures du mur et les dispositifs de drainage, soient suffisam
ment protégés de façon à éviter l'entraînement des particules 
fines pouvant altérer la bonne tenue du remblai. 

b) - Une autre solution consiste à utiliser du tout-venant de carrière 
contenant un faible pourcentage de fines. Ce matériau donne de bons résultats, 
mais sa mise en oeuvre derrière un soutènement est assez délicate. En particulier, 
si des précautions ne sont pas prises, les éléments anguleux de fortes dimensions 
peuvent, lors d'un compactage sauvage, détériorer le système de drainage et même 
les dalles poreuses (cf. § 33.1 ) que l'on peut disposer le long du voile du mur. 
Dans la masse, par contre, la mise en oeuvre pose moins de problèmes que celle du 
sable. 

D'une façon générale, si l'on peut admettre des tolérances assez larges 
pour le massif de remblai loin du mur, les abords de ce dernier aoivent toujours 
être soignés avec des matériaux choisis. 

22 - flodes de remblaiement. 

mur 

fig. 2 

Les constatations faites sur l'exécution défectueuse d'ouvrages réels 
nous ont conduit à énoncer quelques prescriptions simples. 

22.1 • Le matériau doit être appro
visionné directement au pied du mur si cette 
zone est accessible; dans le cas contraire, 
il ne pourra guère être que déversé par le haut 
du talus en veillant bien à ce qu'aucune ségré
gation importante des grains ne soit occasionnés 
par un tel déversement. 

22.2 - Le matériau est régalé à l'aide 
d'un bull léger ou d'un petit chargeur. La pente 
i et la largeur L doivent permettre le passage de 
l'engin de régalage (figure 2). Chaque fois que 
cela est possible, L devra être supérieure ou 
égale à 3 m. pour une évolution aisée de l'engin 
de régalage et de l'engin de compactage (Voir également ce qui est dit au § 34.1). 

L'épaisseur des couches de remblai doit être définie en fonction du 
matériau et aes moyens de compactage, et respectée à l'exécution. 

22.3 - La surface du talus existant auquel se raccorde éventuellement 
le matériau à mettre en place devra ne pas comporter une couche superficielle non 
compactée. On ne doit pas dépasser notablement, au régalage, le profil prévu afin 
de ne pas endommager le mur par des poussées temporaires excessives. 

22.4 ~ Il peut être nécessaire de placer un système drainant entre le 
matériau en place et le matériau de remplissage en fonction de leurs granulométries 
respectives et de l'éventualité de circulation d'eau (cf. § 3 ). 

Dans bien des cas, le remblaiement est une opération importante; le pro
jeteur doit donc toujours concevoir son ouvrage de façon à permettre un remplis
sage simples soigné et économique. C'est pourquoi un certain nombre de types de 
structures ne doivent être envisagés qu'avec circonspection : murs à contreforts, 
murs-chaises (avec console courte noyée dans le remblai). Les murs à tirants posent 
également des problèmes à l'exécution; le contrôle visuel d'un surveillant est im
pératif pour que les opérations de remblaiement soient effectuées avec des engins 
légers qui ne ruinent pas les tirants. 



23 - Compactage. 

Il convient de se poser la question : quelle sorte de compactage est 
nécessaire ? Il est clair d'abord que pour un mur en déblai le compactage du sol 
en place est exclu. Par ailleurs, lorsqu'un mur ne soutient qu'un talus, le com
pactage peut être peu poussé. En revanche, lorsqu'un mur soutient un remblai rou
tier, l'opération de compactage est essentielle pour que la chaussée ne subisse 
pas de déformations importantes à long terme. Cette opération doit être conforme 
aux principes généraux suivants : 

23.1 - Le compactage ne doit pas intéresser simultanément une grande 
masse de remblai, afin que les efforts internes développés temporairement par 
l'opération de compactage, et le poids de l'engin de compactage, qui serait en 
ce cas très lourd, n'engendrent pas sur une vaste partie du mur une poussée tota
le excessive. 

Pour cette raison, il convient d'être prudent à l'égard des engins 
lourds de compactage. 

23.2 - Il est impératif que les engins lourds ne s'approchent pas à 
une distance du parement arrière du mur, à définir en fonction de l'engin, 
telle que la stabilité du mur puisse être compromise. En principe la dis
tance admissible est croissante avec le niveau atteint par le remblaiement, et 
en première approche elle correspond à la courbe délimitant la partie de remblai 
en équilibre limite (ou au prisme de COULOIR).En fait elle dépend considérablement 
du poids de l'engin et des dispositions du mur (ferraillages horizontaux notamment), 
Dans certains cas il convient de calculer et armer le mur de manière à permettre 
le compactage à proximité du mur par un engin lourd déterminé 

23.3 - Le compactage doit être aussi soigné dans les zones d'accès dif
ficile que dans les zones d'accès facile, les premières étant trop souvent négli
gées car elles nécessitent un travail onéreux et des engins de compactage appro
priés. On n'oubliera pas qu'à cet effet, il convient peut-être de bien compacter 
le fond de fouille. 

23.4 - Pour les ouvrages présentant des parties difficiles à compacter, 
un matériau stabilisé au ciment d'injection est conseillé, voire même du béton 
maigre. D'une façon générale, i1 ne faut pas faire d'économies là où interviennent 
des conditions de stabilité. 

23.5 - De toute manière des prescriptions adaptées au cas d'espèce doi
vent être portées au marché (voir chapitre du C.P.S.T. Terrassements Généraux 
article 3.10 "Exécution des Remblais") et la convenance et l'observance de ces 
prescriptions deviennent absolument essentielles lorsque la construction et le 
remblaiement du mur font l'objet de marchés séparés. 

Sur le plan de l'exécution proprement dite, le compactage en dehors des 
zones où le passage d'engins lourds est admissible doit être fait au moyen d'en
gins vibrants ou d'engins dameurs. 

* a) - Plaques vibrantes (engins de 300 à 1000 kg environ) : 

- l'épaisseur des couches pourra être de 30 à 50 cm selon les caracté
ristiques de l'engin (dimensions, poids, fréquence). A titre indicatif, avec une 
plaque de 800 kg de dimensions 1 m x 0,65 m, et à une fréquence de 45 Hz, on peut 
admettre une épaisseur de compactage de 40 cm; le nombre de passes devra être de 
4 à 6, celles-ci étant effectuées parallèlement au mur. 



b) - Rouleaux vibrants automoteurs. 

Ces engins sont très variables selon les constructeurs et ont un poids 
maximum variant de 5 à 8 tonnes. Ils sont donc relativement légers et peuvent 
s'approcher du mur, ou du rideau de dalles drainantes s'il y a lieu, sans restric
tion jusqu'à un niveau de remblaiement situé 2 m. environ au dessous du niveau de 
remblaiement définitif. Pour les deux derniers mètres, il ne doivent pas s'appro-

cher à moins de (0 5 -̂  —py) mètres, H étant la hauteur totale du voile, sauf auto 

risation expresse du maître d'oeuvre de dépasser cette limite. L'épaisseur des 
couches de compactage devra être limitée à 20 cm; le nombre de passes sera de 
6 à 10, les passes étant toujours exécutées parallèlement au mur. 

c) - Les compacteurs à Pneumatiques lourds. 

Ces engins sont automoteurs lorsque le poids maxi est compris entre 

10 et 30 tonnes, tractés au delà de 30 tonnes. Il convient de veiller à ce que 

ces compacteurs n'exercent pas leur action dans les limites du coin de COULOMB, 

à chaque phase de répandage et de compactage. On rappelle que pour un mur verti

cal et un remblai horizontal, l'angle du plan de glissement avec le plan horizon

tal vaut -î + Y> ofj V est l'angle de frottement interne du remblai. Lorsque le 
remblai est en pente, cet angle est légèrement supérieur à la valeur précédente. 

d) - Engins dameurs : dames, pilonneuses. 

Ces engins doivent être employés dans les zones d'accès difficiles, là 
où les plaques vibrantes et rouleaux vibrants ne peuvent convenir pour des raisons 
d'encombrement. En particulier, au voisinage du mur, on pourra utiliser un petit 
mouton dameur, dont la charge de service est de 70 - 100 kg, travaillant sur une 
bande de 25 cm de largeur, compactant une épaisseur de 15 cm en 2 à 4 passes. 

e) - Il peut encore être recouru à l'arrosage, avec prudence, pour des 
quantités limitées de remblais sableux situés dans des zones peu accessibles. 

f) - Enfin il peut être nécessaire de compacter superficiellement le 
talus fini qui éventuellement surmonte le mur pour qu'il ne soit pas rapidement 
raviné par la pluie. Ce dernier travail peut être fait par un rouleau de 100 à 
500 kg, suivant la nature du sol et son engazonnement éventuel, déplacé au treuil 
à partir d'un véhicule qui circule en crête du talus. 

On le voit, le compactage peut nécessiter l'emploi d'engins nombreux 
et divers pour une quantité de remblai fort médiocre. C'est pourquoi les marchés 
doivent être fort clairs sur ce qui est demandé et, souvent, il est plus économi-
que de consentir un petit renforcement du mur ou l'emploi de grave ciment dans de 
petits volumes peu accessibles, plutôt que d'imposer l'amenée d'un engin supplé 
mentaire. 

24 - Contrôle. 

Les prescriptions que nous venons d'examiner devront être contrôlées 
visuellement. Dans certains cas, en particulier lorsque le volume de remblais à 
mettre en oeuvre est important, il convient de faire davantage. Une mesure judi 
cieuse consiste alors à calculer les débits horaires que permettent les engins 
utilisés en respectant les prescriptions indiquées et à vérifier la compatibilité 
de ces débits avec le planing et le déroulement de l'exécution. On peut aussi 
s'assurer, par des mesures que les densités obtenues sont acceptables : 
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soit par rapport à 1'Optimum Proctor Normal (100 % OPN) si la 
granulométrie du matériau permet l'exécution de cet essai: 

- soit par rapport aux densités obtenues avec le même matériau en 
remblai ou en couche de forme. 

Si les densités ne sont pas suffisantes, le matériau doit être purgé 
puis recompacté. 

3 - DRAINAGE. 

31 - Généralités. 

Les systèmes de drainage, disposés derrière les murs de soutènement 
(ou derrière les murs de front des culées) ont pour but de recueillir les eaux 
d'infiltration provenant des pluies ou de la présence d'une nappe éventuelle, 
et de les évacuer à l'extérieur de l'ouvrage. 

L'action de l'eau dans le sol revêt quatre aspects principaux : 

31.1 - En premier lieu, et c'est de loin l'aspect le plus fréquent 
et le plus important, l'eau au repos exerce sur le squelette solide une pression 
égale à la poussée d'Archimède qui réduit les contraintes intergranulaires de ce 
squelette, mais engendre une augmentation de la poussée totale sur le parement 
interne du mur, du fait de la pression hydrostatique. 

31.2 - En second lieu, la présence d'eau dans un remblai influe direc
tement sur l'état du sol, cette influence se traduisant par la teneur en eau; 
les changements d'état du sol se traduisent essentiellement par une rrodification 
de ses propriétés mécaniques. En particulier, une élévation de la teneur en eau, 
du moins dans le cas des sols cohérents, entraîne une chute de la résistance mé
canique du sol. Cela entraine, comme nous l'avons déjà dit, des modifications en 
grandeur et direction de la poussée des terres. 

31.3 - L'eau en mouvement exerce une poussée supplémentaire sur le sque

lette solide, appelée poussée d'écoulement, dont la valeur est égale, sur l'unité 

de surface perpendiculaire à une ligne d'écoulement, à i Tw , ou i est le gra

dient hydraulique de l'écoulement et 7̂,̂  la densité de l'eau. Ce phénomène se 

rencontre assez rarement en matière de murs de soutènement, mais il est responsable 
des phénomènes de renard»relatifs aux batardeaux de palplanches. 

31.4 - Nous mentionnons, pour mémoire, le cas des sols susceptibles de 
gonfler en présence d'eau. Ce cas est, naturellement, à exclure en remblai, mais 
se produit souvent pour les ouvrages en déblai. 

N'oublions pas d'autre part que les eaux peuvent être chimiquement agres
sives pour le béton- C'est le cas des eaux salées, dont la présence dans le sol 
est de plus en plus répandue (salage des chaussées enneigées en hiver) ailleurs 
que dans les régions côtières. Les eaux séléniteuses sont également très agressi
ves; on les rencontre fréquemment dans les régions gypseuses, et c'est le cas du 
bassin parisien. A TOULON, on cite l'exemple de tuyaux d'égoût qui ont été complè
tement ruinés à cause de telles eaux. Signalons également que les eaux très pures 
sont très agressives; en effet, elles ne contiennent aucun corps chimique et leur 
pouvoir dissolvant est beaucoup plus élevé que des eaux impures; mais ce phénomène 
qui ne peut intéresser que de petites régions de montagne a rarement été rencontré 
en France. Enfin la rupture, par suite de tassements, de certaines canalisations 



d'eaux usées, peut inonaer le remblai d'eaux agressives; le meilleur moyen 
de prévenir ce danger (et ses autres conséquences) consiste à réaliser les 
parties exposées de ces canalisations au moyen de tuyaux suffisamment souples, 
par exemple en acier à joints soudés (voir 5 6). 

Quoi qu'il en soit, les raisons que nous venons d'énumérer justifient 
la nécessité de prévoir un bon drainage des ouvrages de soutènement. D'ailleurs, 
une granae partie des accidents enregistrés sur les murs classiques est due au 
mauvais fonctionnement des drains (cf. article de M. LOGEAIS). 

Cependant, nous précisons bien que, le but du drainage étant d'agir 
sur la stabilité d'ensemble de l'ouvrage et du remblai, il ne faut pas en atten
dre un débit, mais une diminution des pressions interstitielles. D'ailleurs, dans 
le cas des sols cohérents,le drainage ne diminue pratiquement pas la teneur en 
eau. mais fait chuter notablement les pressions. 

L'absence de pression interstitielle fait, en outre, que le comportement 
mécanique de l'ouvrage se rapproche beaucoup plus du schéma de calcul des méthodes 
théoriques d'évaluation ae la poussée. 

32 - Çhoix_du_mode de_drainage. 

Le choix d'un mode de collecte des eaux dépend essentiellement : 

- de la nature du remblai ou du sol naturel en cas de mur en déblai 
- de la nature de l'ouvrage de soutènement à réaliser 
- du mode d'exécution de ce même ouvrage 
- de la provenance des eaux d'infiltration (eau de pluie, eau d'une 
nappe éventuelle, eau du sous-sol de fondation) 

- de la situation de l'ouvrage qui prédispose ou non à l'accumulation 
de 1'eau. 

Nous avons vu que, pour des raisons économiques, il est difficile d'être 
très exigeant sur la qualité des matériaux de remblai, et que, de toute façon, les 
massifs en déblai sont toujours une donnée du problème sur laquelle on ne peut agir. 
Il est donc clair que la mise en place d'un drainage efficace et durable est d'au
tant plus important que le matériau de remblai s'éloigne du type granulaire propre 
et bien gradué. 

Le choix d'un type de drainage dépend à la fois de la nature de l'ouvrage 
à réaliser et de son mode d'exécution. Nous venons de voir que le problème ne se 
pose pas de la même façon pour un mur en remblai et un mur en déblai, l'emprise 
étant limitée dans ce dernier cas pour ne pas remanier de grandes quantités de terre. 
Le problème ne se pose pas non plus de la même façon en site urbain ou en rase 
campagne. Dans le premier cas l'on peut avoir, par exemple, à construire un ouvra
ge au voisinage d'une canalisation en béton; si, à la suite d'un désordre quelcon
que, une fissure apparaît dans la conduite, une fuite se produit qui peut entraîner 
un risque d'effondrement du mur. Toujours en site urbain , il faut également se 
méfier aes conséquences d'une fissuration d'un ouvrage de collecte superficiel. 

Enfin, il est nécessaire de bien connaître la provenance des eaux d'in
filtration car la disposition géométrique des drains en dépend. Dans ce paragraphe, 
nous examinons les systèmes de collecte des eaux et leur évacuation. 
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32.1 - Protection des talus. 

L'assainissement des remblais, 
de quelque nature que ce soit^consiste 
en premier lieu à protéger les talus en 
collectant les eaux de ruissellement. 
Sur la figure 3 nous avons représenté 
un exemple de descente d'eau classique, 
en coupe. Sur la figure 4 cette descen
te est vue de dessus. Une évacuation 
est, bien entendu, à prévoir à l'aval. 

élément de raccordement 
du bourrelet â la descente 
d'eau. 

bourrelet en terre ou en enrobés 
à réaliser avant mise en place 
de la terre végétale sur le talus. 

. ^ M i l i c e 
fig. 3 

ILLLLOL. 

f ig. 4 

32.2 - Drainage interne des ouvrages courants à remblais grenus. 

Le drainage de tels ouvrages doit être réalisé de façon économique sans 
toutefois que l'exécution en soit défectueuse. L'imagination doit intervenir dans 
la recherche d'un système rationnel compte tenu de ce que l'on ne peut définir de 
schémas très généraux. 

La collecte des eaux sur le talus doit se compléter par un drainage in
terne au moyen de barbacanes disposées en partie basse du mur; ces barbacanes sont 
des orifices circulaires, ou plus 
hauts que larges.matérialisés ,par 
lesquels l'eau peut suinter. Le 
schéma de la figure 5 donne un exem
ple de dispositions constructives. 
Le*diamètre de la barbacane doit être 
dimensionné en fonction du terrain de 
remblai. Il est de bonne construction 
de la faire déborder de quelques cen
timètres du parement du mur pour que 
ce dernier ne soit pas taché par l'écou
lement au cas où celui-ci serait persis
tant ou fréquent (ce qui, il est vrai, 
est rarement le cas). Pour cette raison. 
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d'ailleurs, il est déconseillé d'utiliser aes tubes métalliques; généralement 
on utilise des tuyaux en P.V.C. ou en amiante ciment. 

Si le réseau de barbacanes (espacées environ tous les 4 à 6 n) sem
ble insuffisant pour assurer le drainage du remblai, on peut compléter ce sys
tème par une conduite longitudinale, posée sur la face supérieure du talon de 
la semelle, et constituée par oes tronçons de poterie simplement posés bout à 
bout. L'expérience montre que l'eau s'infiltre à travers les joints des divers 
éléments de poterie et peut être évacuée soit par les barbacanes, soit en fai
sant déboucher vers l'extérieur la conduite longitudinale. Le profil et le niveau 
sont à étudier dans chaque cas d'espèce. 

32.3 - Drainage interne des ouvrages importants en remblai et en déblai. 

Les types courants de drains pour les ouvrages de soutènement sont réalisés 
soit à partir de matériaux sableux ou granuleux, dont la composition granulomé-
trique est bien définie, soit à partir d'éléments préfabriqués en béton poreux, 
soit encore à partir de dalles de béton poreux coulées en place. Cette dernière 
technique s'applique également au cas des murs en déblai ou en remblai. 

Nous éliminons de nombreux cas d'ouvrages en remblai (voir § 33.3) 
et le cas illustré par la figure 1 relatif à un ouvrage en déblai dont la fouille 
est comblée par un sable grossier propre : le drainage du massif est assuré par 
le "coin" de sable mis en place. Mais nous insistons sur la nécessité d'utiliser 
le moins possible les sables fins : leur comportement du point de vue des tasse
ments est excellent, mais ils évacuent l'eau très lentement et l'accompagnent 
souvent à travers le moindre interstice. 

L'ensemble des schémas de la figure 6 montrent quelques dispositions 
géométriques rencontrées, étant bien entendu qu'un dispositif de collecte et 
l'évacuation doit toujours être prévu au pied. 

1 
un 

^ / - ^ 

iiii un. 

(a) (b) (c) 
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Les schémas (a), (b) et (c) sont trois variantes d'un même type 
que l'on place directement contre le mur considéré, (a) est réalisé en maté
riaux pulvérulents (filtre classé), (b) en dalles drainantes ou en béton ooreux 
coulé en place, (c) en matériaux sableux sur une hauteur limitée (2/3 H par ex
emple > si H est la hauteur totale du mur) lorsqu'il existe une collecte en 
surface. On notera que les systèmes drainants ne sont pas réalisés jusqu'à la 
surface libre ou remblai pour ne pas favoriser l'irruption dans le remblai d'eaux 
de ruissellement aont le oébit instantané risque d'être élevé. Il est bon de les 
arrêter en gros à 1 mètre sous cette surface libre. 

Les schémas (d) et (e) représentent deux systèmes inclinés à 45°. Ils 
correspondent à la nécessité éventuelle d'interposer un filtre entre le matériau 
en place et le matériau de remplissage conformément à ce qui a été dit au § 22.4 
lorsque les conditions naturelles permettent de traiter le soutènement en remblai. 
Le schéma (F) se constitue de deux (ou davantage, suivant la hauteur) bancs de 
matériaux graveleux disposés horizontalement et débouchant sur autant de séries 
de barbacanes. Ce schéma est adéquat lorsque le matériau de remblai n'est pas de 
très bonne qualité, et lorsque des circulations d'eau peuvent s'établir à partir 
du sol de fondation. 

Sur les schémas (a) (b) (c) (d) (e) n'ont pas été représentés les 
systèmes d'évacuation. Nous en parlons ci-après, en étudiant en détail les diver
ses possibilités que nous venons d'évoquer. 

^3 - §tude_détail]ée_des_divers_systëmes_de_drainage. 

33.1 - Les dalles en béton poreux préfabriquées. 

Les dalles en béton poreux sont fabriquées par la Société f>6*̂ l 
ruo da LQnqrrhamp - PARIS 16ème 
69.4104. Elles sont alvéolées, 

(3^ 
Tél. 727.1#5#S) et font l'objet du brevet n° 
double cannelure, réalisées à base de granulats 

fig.7 IW 
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d'origine éruptive cristallophylienne et assimilés, et de . •''leni: CPALC 210/325 
(ou ciments spéciaux pour eaux aaressives). Ceci leur confè'-e ir- résistance à 
l'écrasement de 28 kg/cm2 horizontalement, 140 kg/cm2 verticalement. Les sché
mas de la figure 7 montrent la forme d'une dalle (en vue de dessus) et un sché
ma de montage derrière un mur de soutènement. 

La solution des dalles drainantes tend à se répandre largement •.moyen
nant certaines précautions élémentaires, elles constituent un système de drai
nage rationnel. Leur résistance mécanique en fait des éléments peu fragiles, 
mais il convient d'éviter ae les mettre en contact avec des pierres argileuses 
qui peuvent les détériorer lors d'un compactage intensif. A leur partie supé
rieure, il convient de disposer, par exemple, une feuille de polystyrène expan
sé et de couler en place une petite galette de béton maigre. Du point de vue 
de la pérennité du système, les résultats acquis depuis plusieurs années per
mettent de considérer qu'il conserve une bonne tenue à long terme. Les seuls 
problèmes que cela puisse poser sont liés à la présence d'une eau agressive 
ou à la possibilité de colmatage par des particules fines. 

Pour ce qui est de la présence d'eaux agressives, il suffit de réali-
,er le béton poreux avec un ciment résistant (ciment au clinker ou autres . . . ) . 
Quant aux possibilités de colmatage par des particules fines, aucun incident n'a 
encore été noté. La composition du béton est telle, en fait, qu'aucun risque ne 
semble devoir exister. 

En tout cas, même pour un remblai cohérent, il est fortement décon-
seillé d'interposer antre les dalles drainantes et le remblai un voile de maté
riau perméable, tel par exemple qu'un tissu synthétique. Des accidents ont été 
enregistrés en Allemagne près de BREME du fait du colmatage d'un tel voile. Cette 
solution, bien que séauisante à première vue, doit encore faire l'objet d'études 
pour qu'on soit assuré qu'il en résulte un avantage plutôt Qu'un danger supplé
mentaire, et nous ne possédons pas en France d'expérience à long terme. 

La technique des dalles drainantes constitue donc un système ae drai
nage efficace et rationnel. Sa pose est aisée (8 m2/heare pour un ouvrier non 
SDécialisé) et le système fonctionne pratiquement pour tous les matéî iaux de 
remblai. Cependant, nous pensons que ce serait une erreur ae vouloir généraliser 
son emoloi dans tous les cas de soutènement. 

En effet le orix hors taxe 1972 au départ de l'usine de fabrication 
est de 13,00 f. au mètre carré de dalle et 12,00 f.au mètre liriêa-'''e de drain 
carré d'assise. Pour une pose non remblayée, il faut admettre un prix minimum 
de 20,00 f. au mètre carré dans un site d'approvisionnement aiié. et le prix 
du drainage remblayé oscille entre 25,00 et 28,00 f. av m2 (H T.) C'est donc 
un procédé cher qu'il faut comparer à d'autres procédés. 

Disons, en gros, que les dalles drainantes ne doivent pôS être mises 
en place pour des murs de moins de trois mètres de hauteur -ôuf si 6^ délicats 
problèmes de nappe se posent. Pour une hauteur supérieure î 3 mètres , le procé
dé doit être mis en concurrence avec une solution classique {coin dt remblaiement 
âvec des matériaux choisis) ou avec la solution du béton poreux v.oulé en place 
(cf. § 33.2 ). Il pourra être avantageux dans le cas de murs tn déblai pour 
lesquels l'approvisionnement en matériaux pulvérulents propres est difficile, 
et pour les murs remblayés avec un matériau de mauvaise qualité, la mise en place 
d'un drain vertical de matériaux pulvérulents étant toujours malaisée. Mais dans 
tous les caS; il est déconseillé de disposer les dalles en "orgues" dans la rriesu-
'̂e où elles n'assurent pas un drainage uniforme. Ceci peut se traduire, dans le 
:as où le remblai porte une chaussée routière, par des tasseiients différentiels 
:rès sensibles. 
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33.2 - Drainage en béton poreux coulé en place. 

Lorsque l'approvisionnement d'un chantier est difficile en dalles 
préfabriquées, d'excellents résultats peuvent être obtenus au moyen d'une dalle 
générale verticale coulée en place derrière le mur, en béton poreux. 

Le béton poreux est un béton réalisé sans sable (pas de matériaux de 
diamètre inférieur à 5 mm), à faible teneur en ciment et en eau de qâchaqe. Aux 
terme du C.P.S. type, les granulats utilisés doivent être extraits "de roches 
non gelives, et ne contenir ni fines, ni poussières, ni matières organiques". 

Pratiquement, les bétons poreux coulés en place pour réaliser des sys
tèmes drainants, ne doivent pas avoir de qualités particulières de résistance 
sauf cas particuliers (ex. du § 53.1 de la pièce 1.1). On peut donc les réaliser, 
par exemple, à partir de : 

1000 litres de granulats 5/15 mm ) 
150 kg de ciment CLK ) 

par m3 

Selon les possibilités d'approvisionnement en granulats, cette solu
tion peut être plus économique que la précédente. La figure 8 donne un exemple 
de réalisation pour des murs en déblai (boulevard périphérique de PARIS). 

FIG 8 
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Il va de soi que la dalle de héton poreux doit être complétée par 
un système de collecte des eaux au pied du mur et d'évacuation de ces dernières 
au moj'en de barbacanes. 

Ainsi que le montre la figure 8, le procédé le plus simple consiste â 
noyer dans le béton poreux des tuyaux drainants qui peuvent être soit en Ëéton 
poreux, soit en béton normal et munis de deux rangées de trous en partie supé' 
rieure pour laisser l'eau filtrer. 

Les principaux fabricants de tuyaux pour drainage sont : 

- Société SOPRFX S.A. - 1, Place Delattre - 67 STRASBOURG 
Tél. (16-88) - 36-21-33 

- Société BONNA - 91, Faubourg Saint-Honoré - PARIS 8ème 
Tél. : 225-23-60 

- Société SABLA - 122, Rue La Boëtie - PARIS Sème 
Tél. : 359-80-30/68-62. 

Les eaux collectées sont toujours évacuées par l'intermédiaire de 
barbacanes vers un collecteur longeant le mur exécuté devant celui-ci. 

33.3 - Les drains en matériaux filtrants. 

Les dessins de la figure 6 correspondent à des schémas de drainage 
relativement académiques. En fait, le problème se pose en d'autres termes : 

- pour les murs en remblai, le matériau de remplissage est toujours 
relativement perméable, sauf cas très particulier. Il est donc en général inu
tile de prévoir des systèmes compliqués; il suffit de veiller à ce que l'écou
lement de l'eau hors du remblai puisse se faire dans de bonnes conditions,_à_ 
partir de tous les points bas et éventuellement de points intermédiaires pas 
trop éloignés les uns des autres à la base du mur; 

- pour les murs en déblai, des drains en matériaux grenus peuvent être 
mis en place suivant les schémas (a), (c), ou (d) et (f) si les dimensions de la 
fouille le permettent. 

Dans ce dernier cas, la composition des drains doit être soigneusement 
étudiée de sorte que soit évité l'entraînement des particules fines du sol drainé 
vers le matériau filtrant et que soit facilité l'écoulement ae l'eau libre du sol 
drainé vers le filtre. D'autre part, le filtre ne doit pas comporter un pourcen
tage élevé de particules fines de façon à ne pas venir obstruer les orifices 
d'évacuation de l'eau dans le mur. 

A cet effet, la granulométrie du filtre doit répondre à certaines condi
tions qui ont été déterminées par les travaux de TERZAGHI et qui ont été reprises 
par la clause 2-20-12 du C.P.S. type "ponts courants en béton armé et béton pré
contraint". On désigne par : 

• dn pour le sol à drainer 
- Dn pour le filtre 

la maille de tamis laissant passer n « d'éléments lors de l'analyse granulomé-
trique. Les conaitions à respecter sont alors les suivantes : 
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a) - Pour évi ter l'entraînement des particules du sol drainé vers 
le matériau f i I t r a n t : 

D 15 
7T5 s 5 et 

D 50 
S 25 

le f i l t r e : 
b) - Pour f a c i l i t e r l'écoulement de l'eau l i b re du sol draîné vers 

D 15 . 

c) - Pour i'v-.:-.- .ri. ségrégation lors de la mise en place du filtre, 
pouvant provoquer ces mouvements d'éléments fins du sol, le matériau filtrant 
doit avoir un coefficient d'uniformité inférieur ou égal à 20 : 

Soit : U D 60 
20 

L'application des trois premières formules permet, lorsqu'on connaît 
la courbe granulométrique du terrain naturel, de déterminer la zone dans laquelle 
doit s'insérer la courbe granulométrique au matériau filtrant. Après avoir choi
si le filtre à partir de ces conditions, on vérifiera que son coefficient d'uni
formité est acceptable. Le dessin de la figure 9 donne un exemple d'application 
théorique : 
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Le système de drainage doit là encore être complété par un système 
d'évacuation des eaux qui peut être réalisé en disposant un ou plusieurs tuyaux 
le long de la paroi interne du mur. Ces tuyaux sont en béton poreux ou simplement 
percés de trous pour laisser le passage à l'eau. Dans ce dernier cas, la granulo-
métrie du filtre doit être telle que : 

D 85 
diamètre des trous du tuyau 

1 

Les tuyaux poreux font également l'objet d'une étude granulométrique 
de la part des constructeurs en fonction du matériau de remblai. D'une façon 
générale, les conouites drainantes doivent être enrobées d'un matérieu filtrant 
constitué par une grave de rivière : sable + gravillons de granulométrie continue 
0 - 20 mm environ. Ce matériau doit être propre, exempt d'araile et de terre. 
Il ne doit contenir qu'une faible proportion de fines (0,2 mm), et n'avoir aucun 
élément de dimension inférieure à 0,08 mm. 

34 - PcQb]èmes_d^exéçutiori_des_drains. 

34.1 - Hétérogénité du sol de remblai. 

Le remblaiement des murs de soutènement doit être exécuté par couches 
successives. Il importe que celles-ci soient inclinées en direction de 1'éva-
cuation ou, lorsque les conditions ne le permettent pas, tout au moins horizonta
les . Le régal âge influe en effet sur la perméabilité du matériau dans la mesure 
où la ségrégation des granulats conduit à la formation de lignes creuses (cailloux 
essentiellement). Ceci se traduit par des différences parfois énormes dans la 
perméabilité suivant la direction : 

- très faible dans la direction verticale (existence de couches de forte 
compacité) 

- maximale dans la direction de répandage (existence de lignes de ségré
gation) 

- moyenne dans la troisième dimension. 

Ceci explique pourquoi le répandage en couches inci:nées est préférable 
au répandage en couches horizontales, l'écoulement des eaux étant favorisé. 

34.2 - Difficultés d'exécution des arains. 

Il est clair que, dans le cas d'un mur en remblai, l'évacuation de 
drains verticaux en matériaux grenus est difficile. Elle ne peut guère être faite 
qu'à la main. Si le remblai est très perméable,il sera inutile de prévoir des filtres 
compliqués, le massif étant auto-drainant. Si le remblai est constitué par un tout-
venant de mauvaise perméabilité, on pourra disposer des couches perméables incli
nées à 45° ou alors des systèmes à base de béton poreux. La première solution est 
plus économique que la seconde, mais d'une mise en oeuvre plus délicate, du moins 
en matière de compactage. 

Pour les murs en déblai, la solution la plus économique consiste encore 
à disposer un coin drainant avec des matériaux choisis, cette solution étant rela
tivement aisée d'exécution. Si les quantités à mettre en oeuvre sont trop impor
tantes, on pourra recourir à la solution des dalles drainantes ou du béton poreux 
coulé en place. 
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La pose des tuyaux d'évacuation de l'eau doit faire l'objet de 
précautions particulières : ils doivent être posés s:ur quelque chose de stable 
et recouverts par un matériau qui les protège. 

34.3 - Effet a'un compactage intensif. 

L'effet g'un compactage intensif est toujours néfaste sur la bonne 
tenue des drains. Plus précisément, c'est le passage d'engins de transport ou de 
compactage dangereux (roues de camions ou jantes métalliques) trop près des sys
tèmes drainants qui risque de les écraser ou de disloquer leurs joints. 

En ce qui concerne les drains verticaux en matériaux grenus, ils sont 
très sensibles aux actions dynamiques; celles-ci peuvent entraîner une ségré
gation granulométrique préjudiciable pour leur bon fonctionnement. C'est pourquoi 
il convient de ne pas les faire monter jusqu'au sommet du talus, surtout si le 
remblai doit supporter une chaussée routière à trafic lourd. 

Pour les drains en dalles poreuses, le problème a déjà été évoqué. 
Elles peuvent être endommaqées nar l'action concentrée d'éléments rocheux qui 
ont pu être déposés à leur voisinage. Il en va de même des tuyaux poreux d'éva
cuation des eaux. 

34.4 • Effet d'un compactage trop faible. 

Les effets d'un compactage trop faible sont tout aussi néfastes que 
ceux d'un compactage trop serré. Ils se traduisent généralement par aes tassements 
qui peuvent désorganiser les profils d'écoulement, et souvent aussi par une pollu
tion des filtres. Même lorsque ces derniers font l'objet d'une étude granulométri
que sérieuse, les fines d'un remblai mal compacté possèdent une certaine liberté 
de déplacement, et, sous l'effet d'une circulation d'eau, peuvent venir se coller 
à la surface du drain. Ce problème n'est pas très grave oour les drains de sable; 
il l'est beaucoup plus pour les dalles poreuses préfabriquées ou les dalles de 
béton poreux coulées en place. Dans ce dernier cas, il peut être nécessaire d'en
visager une protection des drains. 

Il serait vain de protéger le béton poreux par une couche de sables 
assez grossiers dans la mesure où cette couche servirait elle-même de filtre. 
D'autre part, si on met en place des dalles drainantes, c'est que la mise en 
place d'un drain sableux est malaisée.Nous avons déjà cité au 6 33.1 une solu
tion qui en est encore au stade expérimental et qui consisterait à interposer 
entre le sol en place et les drains un voile de tissu synthétique perméable. 

35 - Contrôles. 

Au moment de la mise en service de l'ouvrage, un contrôle de chantier 
très simple peut être effectué pour contrôler la mise en place et le fonctionne
ment du drain; il suffit de verser de l'eau sur la partie supérieure du drain et 
de vérifier que celle-ci s'évacue bien par les orifices prévus. Cet essai doit 
être rapide si le drain a été correctement exécuté. 

Cependant, comme nous l'avons dit, le but du drainage n'est pas de 
recueillir un débit, mais de faire chuter les pressions interstitielles. Si des 
désordres apparaissent à moyen ou long terme, un contrôle doit être effectué à 
l'aide de piézomètres. 
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De plus, il faut limiter les longueurs des tuyaux non visitables 
derrière le mur. Le problème doit être envisagé surtout dans le cas d'un mur de 
grande longueur, disposé le long d'une pente. Le système d'évacuation débouche 
généralement à la partie basse du mur et il est alors essentiel de fractionner 
le tuyau par des regards visitables. 

JOINTS DES MURS DE SOUTENEMENT. 

La présence de coupures dans les murs de soutènement est indispensable. 

Si elles ne sont pas artificiellement créées par le constructeur, elles 
se forment par elles-mêmes et se traduisent par des fissures dans le béton qui 
peuvent avoir plusieurs origines. 

- Les fissures de retrait. 

Le retrait du béton est un phénomène suffisamment bien connu quoiqu'il 
dépende de divers facteurs, mais il est difficile de rattacher numériquement ses 
conséquences à l'espacement des joints. 

- Les fissures dues à la dilatation thermique de l'ouvrage. 

Ici encore, il est très difficile de chiffrer ces dilatations thermiques 
non point tant parce que le coefficient de dilatation qu'on peut déterminer en 
Laboratoire dépend de la composition du béton étudié (en particulier de ses granu-
lats), mais surtout parce que l'ouvrage est susceptible d'être construit dans un 
site tel qu'on ne puisse définir de température uniforme pour l'ensemble. La situa
tion habituelle est telle que dans un mur en béton, la distribution des températu
res est loin d'être uniforme et peut surtout accuser des variations importantes 
dans 1'épaisseur. 

- Les fissures dues aux mouvements différentiels de l'ouvrage. Ces mouve
ments différentiels peuvent avoir plusieurs origines; ils peuvent résulter de va
riations du comportement mécanique du remblai (phénomènes localisés) ou, ce qui 
est très fréquent, de tassements différentiels du sol de fondation. Dans certains 
cas, la géométrie particulière du mur peut le prédisposer à des déplacements; c'est 
le cas, en particulier, des murs construits le long d'une pente et qui peuvent 
cheminer. Mais ils sont toujours mal connus. 

Pour éviter un développement anarchique de la fissuration, qui peut 
d'ailleurs entraîner des dégâts sur la construction préjudiciables à sa bonne 
tenue, on introduit des coupures volontaires. Mais il serait vain de vouloir 
classer ces coupures en leur attribuant un rôle particulier (coupure de retrait, 
de dilatation , de mouvement ) selon le principe évident qu'en cas de coupure 
totale, un joint ne sait pas ce qu'il est. Il serait vain également,pour les rai
sons ci-dessus, de vouloir déterminer leur espacement avec précision. Nous dis
tinguerons deux cas selon que le mur est fondé sur une semelle horizontale avec 
des déplacements prévisibles modérés, ou selon que des tassements différentiels no
tables sont à craindre (ou éventuellement que la semelle de fondation est en pente 
auquel cas le phénomène de cheminement est à considérer). 

Dans le premier cas, il est conseillé de prévoir une coupure sans 
épaisseur tous les 6 ou 8 mètres selon les quantités mises en oeuvre et une cou
pure plus ouverte, de l'ordre de 1 ou 2 cm, tous les 20 ou 30 mètres selon les 
conditions climatiques. Ces dernières coupures sont destinées à laisser une cer
taine liberté aux dilatations de l'ouvrage. 
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Dans le second cas, et d'une façon générale partout ou des mouvements 
importants sont à prévoir, il conviendra de choisir une ouverture surabondante 
(par exemple 1 à 4 cm; pour toutes les coupures qui seront exécutées tous les 
8 à 10 mètres. 

A l'exécution, ces coupures sont matérialisées par des "joints secs" 
de reprise de bétonnaqe, ou équipées par des "joints de dilatation". On peut les 
classer : 

- en fonction du rôle physique qu'ils ont à remplir (étanchéité, mou
vement .. . ) 

- en fonction de la constitution chimique du matériau composant 
(chlorure de nolyvinyle (PVC), élastomère ) 

- en fonction de leur mode de mise en oeuvre (au sein du béton, en 
fond de moule, ou à l'extérieur des parements) 

- en fonction de leur efficacité vis-à-vis du passage de l'eau. 

41 - Joints_de_reprise_de_bétonnage. 

Ils sont p'rrés t '"- jonction de deux panneaux d'exécution consécutifs. 

Dans ct,\.d .̂s cas, pour différencier leur fonctionnement de celui des 
joints de dilata';". , • ;s peuvent ne pas régner sur l'épaisseur des semelles 
(une telle dispo?"'non nécessite une réflexion sérieuse sur les risques de mouve
ment). 

Selon le site, il sera nécessaire de prévoir des systèmes étanches ou 
non étanchei 

Le problème posé par l'étanchéité d'un joint de reprise de bétonnage 
est .iniquement un problème d'esthétique, et on ne doit pas se l'exagérer. Il est 
des sites où il est préférable que l'eau ne vienne pas souiller le parement vu 
d'un mur (certains ouvrages en zone urbaine par exemple, dans le cas où des infil
trations sont probables) mais, dans la plupart des cas, cette étanchéité est abso
lument inutile. Les diverses solutions que l'on peut adopter sont les suivantes. 

41.1 - Joints non étanches (cas courant). 

Les joints non étanches se réalisent très simplement en interposant 
entre les deux panneaux de béton une feuille de papier fort. Kraft ou similaire, 
don', le seul but est d'éviter le collage des bétons pendant l'exécution. Cette 
•''açoi: de faire a en outre l'avantage que les surfaces en regard risquent relati
vement peu de venir en contact par un seul point et par conséquent de provoquer 
OB'- éclatements du béton. 

41.2 - Joints étanches. 

Le problème des joints étanche--̂ ^ se pose pour des ouvrages particuliers 
comme les cuvelages par exemple (mini-trènnes etc ). Deux solutions peuvent 
se rencontrer : les mastics et les joint? ^rof^^É^ 

a) - .(- mastics. 

:̂ j- er de .,nseilions l'emploi dans la mesure où ils donnent rarement 
des résu)ta*-s irrefochables. Ceci est lié aux grandf''̂  précautions de mise en 
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oeuvre qu'il faut prendre pour leur assurer une 
On les dispose généralement dans une encoche 
prévue dans le coffrage, sur le parement vu, 
comme il l'est figuré sur le schéma 10, ci-
contre. La parfaite adhérence des mastics 
sur le béton dépend de la bonne préparation 
des supports : il est essentiel qu'ils soient 
bien séchés et bien nettoyés, par décapage si 
nécessaire. Toutes ces conditions, difficile
ment réalisables sur les chantiers, rendent 
l'emploi des mastics trop délicat pour consti
tuer en général une solution acceptable. 

tenue efficace et durable. 

Air 

fig.10 

Dans la famille des élastomères silicones, il existe peut-être une 
possibilité d'utilisation en étanchêité par film mince adhérent: ce procédé 
consiste à déposer un film sur les parois en regard de deux plots consécutifs. 
Mais cette solution en est encore au stade expérimental et ne peut encore être 
conseillée faute de renseignements sur des expériences à long terme. 

b) - Les joints profilés. 

Le tableau r donne quelques types de joints profilés vendus dans le 
commerce. Ils se subdivisent en deux catégories : 

- les joints noyés dans le béton, à mi-épaisseur du mur 
- les joints de fond de coffrage destinés à être placés sur la face 

côté terre des ouvrages en béton armé. 

Les joints profilés constituent une solution meilleure que les mastics, 
mais leur efficacité dépend encore essentiellement des précautions adoptées lors 
de leur mise en oeuvre. En effet, pour les joints de type MATERSTOP ou similaires, 
l'expérience montre que, lorsqu'ils sont mal mis en place, ils ne sont jamais 
étanches. D'une façon générale tous les élastomères ont un coefficient de Poisson 
voisin de 0,5, ce qui veut dire que toutes les variations de forme se font à vo
lume constant. Il s'ensuit que si ces joints sont soumis, lors de leur mise en 
place, à des manutentions un peu b'-utales, ils peuvent se décoller du béton, 
d'autant plus facilement qu'i' se forme de la laitance sur les faces de ce dernier 
au moment du bétonnage. L'eau peut alors s'infiltrer en contournant les "boudins" 
d'ancrage et l'étanchêité du joir;: " est pas assurée. 
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TABLEAU I 

• — 

W 
A 

eT 
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JL 

TYPE 

2 

..1 I 
i 

X t 

40 
1 

1 ^ 
' ̂  

• 

r 

X 

Marque 

AMCO 

COUVRANEUF 

SEURALITE 

AMCO 

COUVRANEUF 

SIKA 

COUVRANEUF 

SEURALITE 

SIKA 
• 

Composition 

Elastoïïières 

Elastomères 
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Les distorsions du joint à l'exécution proviennent souvent des diffi
cultés que l'on rencontre à disposer un ferraillage compatible avec la présence 
du profilé. Les plans d'exécution doivent tenir compte de ce problème, et les 
projeteurs doivent prévoir un schéma constructif. Les deux dessins de la fiqure 
11 indiquent deux schémas de principe de ferraillage; leur efficacité et même leur 
possibilité de réalisation sont subordonnées, même dans le premier cas, à une épais
seur de mur suffisante. 

• V »—r 

3 m 
mur fin mur épais 

fig.11 

fig.11
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Les joints de fond de coffrage présentent l'avantage de simplifier 
l'exécution des coffrages (en évitant de pratiquer une ouverture au droit du 
joint). Leur pose n'est pas compliquée à condition de faire attention à ce que 
le profilé, fixé sur la paroi du coffrage côté terre, ne soit pas cloué avec 
des pointes trop résistantes; sinon, au décoffrage, le joint risque d'être 
arraché du béton avec le moule. 

41.3 - Conclusion 

Le premier problème à examiner est donc la nécessité ou la non-nécessi
té de réaliser une étanchéité. Il ne faut pas exagérer dans la recherche de 
1'étanchéité. En site urbain, toutes les aires sont revêtues, et il vient souvent 
très peu d'eau. De plus, l'ouverture des joints peut être une sécurité dans la 
mesure où le système de drainage peut être défectueux, auquel cas il vaut mieux 
laisser une nappe éventuelle s'écouler. 

Lorsque 1'étanchéité est nécessaire, l'emploi des mastics est décon
seillé. Les joints de type waterstop ou similaires constituent l'unique solution 
à condition que leur mise en place soit bien exécutée, que ce soit pour les joints 
noyés dans le béton, ou les joints de fond de coffrage. De plus, ainsi que nous 
l'avons dit, les mouvements éventuels des divers panneaux doivent rester modérés 
car les coupures ne peuvent jouer de beaucoup, dans les deux directions, de façon 
compatible avec de tels équipements. De là résulte d'ailleurs le choix de leur 
module, pour lequel la nécessité de conserver une marge de sécurité conduit norma
lement à diviser sensiblement par deux les performances indiquées par les construc
teurs. 

42 - Jgints_de_"Dilatation". 

Les joints de "dilatation" correspondent à des coupures totales plus 
larges que les joints de reprise de bétonnage. Outre les "dilatations" thermiques, 
ils doivent permettre la reprise de mouvements éventuels d'origines diverses. Ici 
encore, le choix d'un type de joint est lié a la nécessité ou la non nécessité de 
réaliser une étanchéité. En fait, le problème se complique un peu dans la mesure 
où, quel que soit le cas de figure, le joint doit empêcher que les particules de 
sol ne soient entraînées par le ruissellement de l'eau. Le choix du joint dépend 
donc en partie de la nature du sol de remblai, suivant qu'il est cohérent ou pul
vérulent, et en ce cas suivant sa granularité. 

42.1 - Solution non étanche (cas courant). 

Elle se réalise très simplement en coté remblai 
disposant un simple couvre-joint côté terre. pierres sèches 
Ce couvre-joint peut être soit un empilement ' 
de briques sur la face arrière du mur soit, 
mieux, un profilé en aluminium à section en 
forme de T (figure 12). 

La première solution nécessite 
quelques précautions lors du remblaiement 
pour ne pas endommager les briques, la coté 
seconde peut poser des problèmes lorsque le fig.12 
joint est dans un angle (culées). 



- 22 

Dans ce dernier cas, pour que le sol ne soit pas entraîné par l'eau 
d'infiltration, il est bon de disposer quelques pierres sèches derrière la 
semelle du T, ou des graviers, sur toute la hauteur du mur. 

Ce joint n'est évidemment pas étanche et si l'on veut masquer, pour 
des raisons esthétiques, un ruissellement éventuel de l'eau, on peut disposer 
un cache-joint du côté du parement vu. La figure 13 donne deux exemples de 
caches, à titre indicatif, qui tiennent dans la coupure par frottement. 

Leur coût global , 
pour des dimensions courantes 
est environ 13 F/ml TTC. Mais 
ce coût peut varier de 5 F à 
29 F/ml TTC selon la dimension 
du joint à couvrir. 

Couvraneuf f ig.13 
Seuralite 

42.2 - Solution êtanche. 

Lorsqu'une étanchéité est nécessaire, nous ne trouvons actuellement 
dans le commerce que des joints de type waterstop ou similaires qui, il faut 
le dire, sont trop souvent inefficaces à cause d'une mise en place trop peu 
soignée. Ces joints sont chers, et nous insistons sur le fait qu'ils ne doivent 
être employés que lorsqu'une étanchéité est vraiment nécessaire. 

a) - Les joints de fond de moule. 

Ce sont généralement des profilés plats comportant sur une seule face 
des nervures d'ancrage et, au centre, un "soufflet" qui assure la déformabilité 
du joint. 
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TABLEAU II 

marques 
présente 
inconvén 
au' vieil 
D'autre 
frage, s 
ou tout 
valable. 

Le tableau II n'est donné qu'à titre indicatif; il existe d'autres 
fabriquafit ce type de joint. Il est généralement réalisé en P.V.C et 
l'avantage non négligeable d'éviter les coupures de coffrages. Ses 

ients sont les suivants : d'abord le P.V.C. est fragile au froid et 
lissement (il est notamment sensible à l'ozone et aux ultraviolets), 
part, ce type de joint est cloué sur le coffrage. Au moment du décof-
i des précautions ne sont pas prises, il peut être arraché du béton, 
au moins décollé, de sorte qu'il ne peut plus réaliser d'étanchéité 
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b) - Les joints noyés dans le béton. 

Les modèles classiques se composent d'un profilé droit présentant 
sur chaque face des nervures d'ancrage et un soufflet central de formes diverses 
Le tableau III schématise quelques types courants. 

COUVRANEUF 

AMCO 

SEURALITE 

SIKA 

-o-

-o 

• o 

» I I ^^~> I I 4 

» I I t 0 I I \ i 

Elastomère 

P.V.C. 

P.V.C. 

Elastomère 1 = 228 et 350 mm 

Elastomère 

P.V.C. 

P.V.C. 

P.V.C. 

1 = 100 à 320 mm 

= 180 à 220 rrm 

= 105 à 360 mm 

1 = 225 et 350 rrm 

1 = 80 à 220 mm 

230 et 350 mm 

100 à 220 mm 

TABLEAU III 

Ces modèles sont réalisés soit en P.V.C, soit en élastomères 
(ex : caoutchouc naturel, synthétique ou néoprène). Les joints en P.V.C. peu
vent être raccordés par simple soudure, tandis que les joints en élastomères 
sont raccordés par vulcanisation, ce qui peut constituer un élément de choix 
selon les possibilités du chantier (mais ne pas oublier que le P.V.C. est sen
sible au froid et vieillit mal). 

La pose de ces joints pose les mêmes problèmes que ceux évoqués au 
§ 41.2 ; ils supportent mal les traitements mécaniques. En particulier, lorsqu' 
un plot est terminé, pour coffrer le suivant, la moitié libre du joint constitue 
toujours une gêne sur les chantiers; elle est alors généralement soumise à des 
distorsions préjudiciables pour le fonctionnement ultérieur du joint. 

C'est pourquoi, les constructeurs ont mis au point des modèles "souples" 
dont les principaux types sont indiqués sur le tableau IV. 

SEURALITE Joint type 
P.V.C fendu 1 = 150 à 300 mm 

SIKA 
déjà mentionné 

>—I • I 0 I I »—4 P.V.C.spé
c ia l 

1 = 100 à 220 mm 

TABLEAU IV 
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Le premier système (waterstop fendu) semble donner de bons résultats, 
mais sa mise en oeuvre est délicate. Le second n'est autre que le classique pro
filé à boudin central mais présente l'avantage de pouvoir être fixé directement 
contre le coffrage du joint en le repliant comme indiqué ci-dessous (fig. 14). 

f ig.14 <D \ l C 

/ 
/ 
/ 
/ 

/ 
/ 

'A 

cofirage 

acier de f ixation 

Nr V M ne possédons pas encore d'information'; suffisantes sur les perfor
ée j o i n t , mais i l semblerait constituer une assez bonne solution pour mances de 

résoudre les problèmes d'étanchéité. 

42.3 - Conclusion 

Comme dans le c 
1'étanchéité à tout prix 
l'est, les joints profilé 
précautions de mise en oe 
l'aspect des joints est t 
freins sur les lèvres des 
triangulaires que l'on di 
la formation d'épaufrures 
thétique des joints dans 
un nettoyage s'impose pou 
des épaufrures lors du je 

as des joints 
lorsque cette 
s fournissent 
uvre que 1'on 
rès négligé. I 
coupures de " 
spose dans les 
au moment du 
les murs de so 
r éviter 1'inc 
u du joint. 

sans épaisseur, il ne faut pas chercher 
recherche n'est pas justifiée. Lorsqu'elle 
une solution; mais son succès dépend des 
prqnd sur le chantier. Dans de nombreux cas, 
1 est pourtant facile d'exécuter des chan-
dilatation" à l'aide d'éléments plastiques 
angles du coffrage. Ces chanfreins évitent 

décoffrage et améliorent sensiblement l'es-
utènement. De plus, dans les joints ouverts, 
lusion de graviers qui pourraient provoquer 

42.4 - Prix des joints 

Les adresses des principaux constructeurs cités sont : 

AMCO - 39, rue de Paris - 92112 CLICHY - Tél. 737-29-20 ou 270-95-60 

COUVRANEUF - 8, rue du Rouvet - 75 PARIS 19è - Tél. 206-67-20 

SEURALITE - 98, rue du Ĝ ^ Malleret Joinville " 94400 VITRY S/SEINE 
Tél. 680-47-79 

SIKA - 164, rue du Faubourg Saint-Honoré - PARIS Sème - Tél. 359-42-15 

Les prix à la sortie de l'usine peuvent être demandés auprès de ces 
sociétés, mais nous rappelons que ces prix ont peu de rapport avec les prix pose 
comprise, le coût de la main d'oeuvre étant assez prépondérant. D'autre part, il 
va de soi que les prix dépendent des dimensions du joint, et sont plus élevés pour 
les joints en élastomère que pour les joints en P.V.C. Pour fixer un ordre de gran
deur, nous indiquons les prix moyens suivants, issus de constatations réelles : 
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- joints en élastomère de type WATERSTOP ou similaire de 220 mm 
environ : 66 F/ml TTC 

- joints en P.V.C. type WATERSTOP de 220 mm environ : 54 F/ml TTC 

- joints de fond de coffrage en P.V.C. en 200 mm environ : 51 F/ml TTC 

Ces prix ne sont que des ordres de grandeur qui peuvent être utilisés 
au stade d'un APD mais qui ne préjugent pas de difficultés particulières d'exé
cution. 

5 - DISPOSITIFS DE SECURITE EN TETE DES MURS DE SOUTENEMENT. 

- Générajités. 

Le problème posé par la conception d'un dispositif de sécurité en tête 
d'un mur de soutènement en béton armé est à la fois plus délicat et plus important 
Qu'il ne paraît à première vue. Nous ne prétendons pas, d'ailleurs, apporter ici 
de soluti(Dn définitive. 

La question ne se pose d'ailleurs que pour les murs retenant des remblais 
routiers à trafic élevé, mais déborde amplement du cadre des seuls ouvrages en bé
ton armé. Ce qui suit peut être aussi bien dit pour les ouvrages en palplanches, en 
parois moulées, en terre armée etc ... Nous nous limitons cependant aux aspects 
techniques du problème relatifs aux murs en béton armé. 

La première question que doit se poser le projeteur est de savoir s'il 
est nécessaire, sur un ouvrage donné, de prévoir un dispositif de sécurité. Cette 
question est étroitement liée à une seconde : quel niveau de sécurité envisager ? 

La réponse à la première n'est pas aussi évidente qu'il peut paraître 
à première vue. En effet, la mise en place d'un dispositif efficace suppose un 
dimensionnement adéquat du mur pour qu'il puisse reprendre sans donrtiages les efforts 
transmis par ce dispositif à la suite d'un choc de véhicule. Si le mur n'est pas 
dimensionné à cet effet, les conséquences d'un tel choc peuvent être graves car, 
outre le fait que la fonction de sécurité n'est pas assurée, la structure peut subir 
des dommages nécessitant des réparations sinon impossibles, du moins très onéreuses. 
Or, en général, la prise en compte d'un système de sécurité se traduit par une ma
joration très nette du coût de l'ouvrage par rapport à une solution qui ne prendrait 
pas en compte les effets d'un système de sécurité. Cette majoration, assez faible 
pour les dispositifs "souples" (glissières notamment) devient importante pour les 
dispositifs rigides (barrières légères et surtout barrières normales). Dans tous 
les cas, elle est sans commune mesure avec les différences de prix entre dispositifs 
proprement dits. 

De ceci il résulte donc deux choses : tout d'abord la mise en oeuvre d'un 
dispositif de sécurité efficace se traduit toujours par une majoration des coûts, 
plus ou moins forte selon la fonction qu'on lui attribue; en second lieu, il est 
préférable de ne rien prévoir plutôt que de mettre en place un dispositif sur un 
mur,qui n'a pas été dimensionné pour résister aux efforts d'un choc accidentel. 
Mais il ne faut pas en conclure qu'il ne faut jamais mettre de tels systèmes : on 
doit seulement considérer qu'on doit être très restrictif quant au niveau de sécu
rité à adopter. 
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52 - Dans_guels_cas_faut- i l_g]acer_des_barrièr§s_de_sécurité ? 

Aucune réponse ne peut ê t re donnée, dans l ' a b s o l u , à cet te quest ion. 
I l va de soi q u ' e l l e nécessite une appréciat ion de la par t du pro je teur en fonc t ion 
de deux c r i t è res essent ie l lement : la p r o b a b i l i t é d'occurrence d'un acc ident , et 
les conséquences, en cas d 'acc ident , s i aucun d i s p o s i t i f n ' é t a i t prévu. 

Le premier c r i t è r e est assez d i f f i c i l e à c h i f f r e r car i l rev ien t à éva
luer un taux de danger. Ce taux est pr incipalement l i é au volume de c i r c u l a t i o n 
et à la hauteur du mur; i l l ' e s t secondairement, à la géométrie de la route aux 
abords du mur et à sa proximi té du mur. Par contre le second est plus faci lement 
accessible. Mais le choix d é f i n i t i f est toujours dél icat . -Prenons l 'exemple d'une 
chaussée sur remblai longeant une voie fer rée importante. Le taux de danger de la 
route peut ê t re re lat ivement f a i b l e , mais s i un véhicule tombe sur la voie f e r r é e , 
i l peut ê t re la cause d'un dérai l lement de t r a i n . La p robab i l i t é pour qu'une v o i 
ture tombe et qu'un t r a i n passe sur la voie quelques ins tants plus tard est r e l a t i 
vement f a i b l e . Mais les conséquences de cet accident peuvent ê t re graves. C'est là 
qu'une opt ion est à prendre. Le plus souvent l ' app réc ia t i on est f a i t e par compa
raison avec des précédents. 

I l y a néanmoins un cer ta in nombre de cas où i l est prudent de prévo i r 
un d i s p o s i t i f de sécu r i t é , par exemple lorsque deux chaussées autorout ières à f o r t 
t r a f i c sont dénivelées et séparées par un mur de soutènement, lorsqu'une chaussée 
surplombe un groupe d ' hab i t a t i ons , ou en présence de très fo r tes d é n i v e l l a t i o n s , du 
f a i t desquelles on peut prévo i r un f o r t taux d'accidents en l 'absence de tout d i s 
p o s i t i f . 

A t i . t r e purement i n d i c a t i f , pour un t r a f i c moyen (2000 v / j ) on peut avan
cer les ordres de grandeur su ivants , en l'absence d 'autres circonstances p a r t i c u 
l i è r e s , du f a i t de la dén i ve l l a t i on : 

- moins de 4 m. garde-corps 
- 4 à 6 m. g l i s s i è r " 
- 6 à 8 m. b a m è r . (gère 
- plus de 8 m. Ddirnere type BAGNOLET (s i la chose est poss ib le ) . 

53 - Quels_ty9es de_Ji^SD0Siti^fs_geuyent_être_9réVLis ? 

On se reportera au doss ie r -p i l o te GC qui expose les d i f f é r e n t s modèles 
de d ispos i t i f ' s "de sécun te", le niveau de pro tec t ion q u ' i l s peuvent assurer e t leurs 
condi t ions d ' e f f i c a c i t é . Ce qui s u i t ne donne qu'un aperçu de ces quest ions, déve
loppé sur tout pour les d i s p o s i t i f s les plus onéreux. Les e f f o r t s que l ' on c i t e ra 
ont le caractère d ' e f f o r t s "acc idente ls" e t correspondent à la rupture du d i spos i 
t i f do sécu r i t é , non à un taux de t r a v a i l "normal" . 

a ) - Les garde-corps peuvent ê t re simples ou renforcés. 

b ) - Les g l i s s i è res peuvent en général r e t e n i r les vo i tures légères, mais 
au p r i x d'un débattement l a t é r a l important (pouvant a t te indre 1 m); en raison de 
leur f i x a t i o n généralement à quelque distance de la crête du mur, les e f f o r t s 
qu 'e l l es engendrent en cas de fonctionnement (indiquées au CPS type) ne sont géné
ralement pas appliqués directement au mur lui-même. 

c) - Les barr ières de sécur i té sont généralen]ent classées en types léger , 
normal et lou rd . Cette c l a s s i f i c a t i o n correspond à une fonct ion déterminée pour 
chaque type. En f a i t , seule la fonc t ion de la ba r r iè re normale a été dé f i n i e : e l l e 
d o i t é v i t e r la chute d'un autocar de 12 t . sous une incidence d 'envi ron 20° et lancé 
à la v i tesse moyenne de 70 km/h. La bar r iè re légère et la ba r r iè re lourde n' ont pas 
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f a i t l ' o b j e t de spéc i f i ca t ions p a r t i c u l i è r e s . D ' a i l l e u r s , i l n 'ex is te pas ac tue l 
lement de bar r iè re lourde. D'autre p a r t , i l est à prévoi r que la bar r iè re légère 
devra é v i t e r la chute de véhicules légers , de poids moyen 3 t . lancés à 80 km/h 
sous une incidence de 20 à 30°. 

Nous nous contentons de rappeler i c i les pr incipaux types ayant f a i t 
l ' o b j e t d 'essais normalisés. 

c l ) - Barrières_Normales. 

Les pr incipaux types sont : 

- Le muret Ca l i fo rn ien (c f . GC 57) 

- Le muret de la General Motors (c f . GC 67) 

- La bar r iè re méta l l ique à l isses hor izontales ( c f . note de mise à jour 
n° 1 du GC 67 e t spéc i f i ca t i on GC 74) 

- La bar r iè re de type BAGNOLET. 

Pour les deux premières, le CPS-type d é f i n i t les e f f o r t s susceptibles 
d ' ê t re transmis à la s t ruc tu re : i l s correspondent à une force hor izonta le de 
10 t /ml et un moment de 5 tm/ml répar t i s sur une longueur de 5 m. Pour la bar r iè re 
méta l l ique à l i sses hor i zon ta les , les e f f o r t s transmis ne peuvent ê t re que des e f 
f o r t s concentrés au d r o i t des montants (dont l'espacement optimum se s i tue aux 
alentours de 2 m.). Ces e f f o r t s n'ont pas encore été normalisés. 

En f i n , la bar r iè re de BAGNOLET se d is t ingue des autres types par le 
f a i t q u ' e l l e reprend par i n e r t i e une par t ie des e f f o r t s de percussion. Au l i e u 
de s 'ancrer dans la s t r u c t u r e , e l l e est simplement posée sur une p la te- forme, mais 
nécessite un encombrement minimum de 1 m. pour pouvoir se déformer. E l le est ar rê
tée en f i n de course par des b u t o i r s , placés tous les deux mètres dans le sens lon
g i t u d i n a l , qui doivent pouvoir reprendre un e f f o r t maximal de 6 t . par b u t o i r . Pour 
plus de d é t a i l s , on se reportera à la spéc i f i ca t i on GC 74. 

c2) - Barrières_Légères. 

Nous ne dirons pas grand chose des barr ières légères dont la mise au 
point est en cours. Signalons deux types qui sembleraient donner des résu l ta ts i n -
réressants : une bar r iè re en Aluminium à t r o i s l i s s e s , ressemblant à la bar r iè re 
méta l l ique normale, mais plus légère, et la bar r iè re ESCOTA. Pour plus de rense i 
gnements, s 'adresser aux gest ionnaires du dossier GC. 

Avec la panoplie qui est à sa d i s p o s i t i o n , l ' I ngén ieur do i t f a i r e un 
choix de d i s p o s i t i f en fonc t ion du type de sécur i té q u ' i l veut assurer, et égale
ment en fonc t ion de paramètres l i és au s i t e , comme l'encombrement par exemple : 
la ba r r i è re BAGNOLET ne peut ê t re mise en place dans tous les cas. Le choix se 
ramène encore à une question de p r i x de rev ien t , étant rappelé que les di f férences 
de p r i x un i ta i res entre les d i s p o s i t i f s d'une même catégorie sont fa ib les v i s - à -
v is des majorations engendrées par les modi f icat ions à apporter sur la s t ruc tu re . 

54 - Çoncegt iondesouvrages. 

Au niveau de la conception, i l y a d'abord le choix du p r o f i l en t r a 
vers de la chaussée, choix dépendant essent iel lement de contraintes loca les. Pour 
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illustrer ceci, prenons un exemple simple. Considérons un mur de soutènement dont 
le remblai supporte une chaussée routière à fort trafic et située à proximité d'un 
groupe d'habitations. Supposons qu'un passage pour piétons soit nécessaire en bor
dure de cette chaussée. Deux types de profils en travers peuvent être envisagés 
(voir fig.15.). 

Chaussée j Bande j 
latérale 

Barrière Barrière 

Garde-corps Glissière ou 
simple bordure 

Renforcement 

Fig. 15 

Suivant le cas, le mode de reprise des efforts dus à un choc de véhi
cule fait plus ou moins directement intervenir la structure. Mais on se rend compte 

Schéma ^bj 

Simple main-courante 
éventuelle 

Schéma © 
-•- joint de flexion éventuel 

Fig. 16 
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que l'option se présenterait tout autrement s'il n'y avait pas de bande latérale 
en bordure de chaussée, ou pas de passage piétons. Cet exemple montre bien que le 
profil en travers soit être bien défini au départ. 

Le cas le plus défavorable est évidemment celui pour lequel les efforts 
sont directement transmis à la structure. En particulier dans le cas des barrières 
normales, les efforts définis au CPS-Type sont élevés (même lorsqu'ils ne sont 
pas concentrés), et il convient de prévoir des dispositions constructives adéqua
tes. 

Les figures 16 et 17 indiquent, à titre d'exemple, quelques dispositions 
relatives aux barrières normales. 

Barrière de sécurité 

Schéma 

Détail A 

Frettage 

Poutre en 
béton armé 

non adhérente au mur 

Gaine métallique de réservation 

Détail A 

Coupe au droit d'une 
barre d'ancrage 

Fig. 17 
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Le schéma a) convient pour la pose d'une bar r iè re BAGNOLET. Le f e r -
r a i l l a g e de l 'encorbel lement d o i t ê t re t e l que c e l u i - c i puisse reprendre à l ' é t a t 
u l t ime l ' e f f o r t de poids propre de la ba r r iè re en f i n de course, plus le poids 
d'une roue de 6 t , et un e f f o r t hor izonta l concentré de 6 t tous les deux mètres. 

Le schéma b) correspond à une da l le encastrée en tê te du mur reposant 
sur le rembla i , devant assurer une mei l leure r é p a r t i t i o n des e f f o r t s dus à une 
bar r iè re méta l l ique. Cette da l l e peut t r a v a i l l e r en poutre de r i g i d i t é sur la 
longueur d'un élément de mur compris entre deux j o i n t s , ce qui expl ique le p r i n 
cipe de f e r r a i l l a g e indiqué. 

Le schéma c) correspond à une poutre de couronnement éventuellement pré
fabriquée que l ' on v ien t f i x e r en tê te du mur, e t maintenue par un ancrage pass i f . 
Cette poutre de couronnement peut comporter un p r o f i l é , à l ' i n t é r i e u r , sur lequel 
v ient se f i x e r la ba r r i è re . Ce schéma peut ê t re également valable pour les murets 
c a l i f o r n i e n s . La longueur de l 'ancrage devra ê t re déterminée de façon à soulager 
au maximum la s t r uc tu re . 

Ces schémas sont donnés à t i t r e d'exemple. Tout autre système peut ê t re 
imaginé s ' i l entraîne une diminut ion raisonnable des e f f o r t s dans le mur. Quoi 
q u ' i l en s o i t , on v o i t bien que des aménagements sont nécessaires, pouvant en t ra î 
ner des consommations de quant i tés supplémentaires importantes. 

6 - PROTECTION DES MURS DE SOUTENEMENT EN BETON ARME. 

Le comportement à long terme des pièces en béton armé est l i é aux con
d i t i ons dans lesquel les ses matériaux c o n s t i t u t i f s t r a v a i l l e n t . En p a r t i c u l i e r , 
l ' e f f o r t de t r ac t i on mobi l isable dans les aciers d o i t ê t re constant ; ceux-ci 
doivent donc ê t re protégés contre tout r isque de cor ros ion, pouvant ent ra îner 
des chutes de rés is tance. 

Au dépar t , les armatures d 'ac ie r sont bien protégées. El les sont d'abord 
passivées.par la bas ic i té du béton (pH compris entre 11,5 et 12,5) car de la chaux 
se foruie lo rs de sa p r i se . D'autre pa r t , les épaisseurs minimales d'enrobaqe, pres
c r i t es dans le CPC ( A r t i c l e 43 du fasc icu le 61) , assurent aux armatures une seconde 
pro tec t ion par l 'éc ran physique qu 'e l l es imposent de cons t i tue r . 

Cependant, tou t n 'es t pas aussi simple dans la prat ique et l ' i n t é g r i t é 
des ouvrages peut êt re a t t e i n t e par divers phénomènes que nous analysons c i -après . 

L'expérience montre que l ' i n t é g r i t é des s t ructures en béton armé n 'est 
jamais une donnée et que des précautions doivent ê t re souvent p r i ses . 

L 'ob je t de ce paragraphe n 'es t pas de f a i r e un cours sur les causes, 
d ' a i l l e u r s f o r t nombreuses, de dégradation du béton armé. Nous nous contenterons 
d'examiner les pr inc ipa les causes pouvant ef fect ivement conduire à des dé té r i o 
r a t i o n s , vo i re même des s i n i s t r e s . 

61.1 - Causes inhérentes à la nature même du béton armé. 

Une des hypothèses sur lesquel les se fonde la théor ie du béton armé 
est la non- in tervent ion du béton tendu. On admet en e f f e t que le béton se f i ssure 
dès sa mise en tens ion. Mais le béton ne se f i ssure pas seulement sous l ' e f f e t 
de charges q u ' i l peut ê t re amené à supporter (y compris son poids propre) mais 
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également sous l ' e f f e t du simple re t ra i t ou de variations de la température 
atmosphérique ou interne. 

Les fissures risquent de se concentrer en quelques lignes de moindre 
résistance (reprises de bétonnage, notamment) avec une ouverture supérieure à 
la moyenne. Si l 'ouverture est un peu trop développée, des agents agressifs 
peuvent s ' in t roduire et venir en contact avec des armatures. 

Le béton est également un matériau poreux. Lorsque la'teneur en eau 
augmente, i l gonfle. Les di latat ions enregistrées , pour du béton immergé, peu
vent a l le r de 0,01 % pour du bon béton à 0,5 % pour du mauvais béton. Lorsque 
la déformation n'est pas l i b r e , i l peut éclater. 

Nous rappelons, pour mémoire, les dégâts que provoque le gel , surtout 
en présence de se l . Parmi ces dégâts, les plus fréquents sont les dégradations 
superf ic iel les des parements. Les murs de soutènement y sont exposés, sur une 
face ou sur l ' au t re , selon leur proximité de la vo i r ie . 

61.2 - Les agents extérieurs. 

a) Parements à l ' a i r l i b re . 

L 'a i r l ib re n'est pas un m41ieu agressif pour les parements en béton. 
Tout au plus a-t-on constaté des phénomènes d'hydrolyse très lente, par les 
eaux de pluie lorsqu'el les sont riches en gaz carbonique dissous. Le problème 
d'une protection des parements à l ' a i r l ibre peut se poser dans les cas excep
tionnels en s i te urbain et industr ie l pour des ouvrages exposés aux vents d'ouest 
dominants. 

b) Parements en contact avec le so l . 

Le plus grave danger, pour les parements en contact avec le so l , pro
vient des eaux dans lesquelles i l peut baigneiç. 

I l y a d'abord le cas des eaux très pures qui^ du f a i t de leur pureté 
contiennent très peu de corps dissous, et qui possèdent donc un très fo r t pouvoir 
dissolvant. Ce danger reste assez minime car rares sont les endroits en France où 
l'eau est très pure (terrains granitiques de Bretagne ou d'Auvergne) ; et la 
dissolution de la chaux du ciment ne peut se développer que si l'eau de contact 
se renouvelle assez fréquemment. 

A côté des eaux très pures, i l y a les eaux normales qui n'ont pas 
d'action sur le béton, mais qui peuvent favoriser la corrosion des armatures à 
travers les f issures. Ce qui est dangereux, ce n'est pas tellement la présente 
d'eau, mais l 'alternance de périodes sèches et de périodes humides. La première 
conséquence dommageable de la corrosion des armatures est qu'el le se f a i t avec 
mul t ip l icat ion du volume par huit ou dix, engendrant ainsi des fissures voire 
même des éclatements du béton d'enrobage. 

Après les eaux normales viennent les eaux agressives, dont nous rappe
lons les actions ci-dessous. 

.61.3 - Réactions chimiques dues à l 'eau. 

a) Les eaux acides naturelles. 

I l s 'ag i t d'eaux chargées de gaz carbonique agressif, ou d'acide sul -
fhydrique ou d'acides humiques. 

Le danger du gaz carbonique dissous dans les eaux souterraines est 
de se combiner à la chaux l ib re du ciment, ainsi qu'au carbonate de calcium 
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(pratiquement insoluble) pour former du bicarbonate, soluble sensiblement comme 
la chaux hydratée. Par a i l leurs le gaz carbonique accentue et aggrave l'hydrolyse 
des s i l icates et aluminates du ciment hydraté. 

La réaction acide de l'hydrogène sulfuré est nocive pour le béton. Le 
problème doit être envisagé chaque fois'que l 'on risque de rencontrer des eaux 
usées ou stagnantes (HpS provient de la décomposition du plancton animal). 

Les eaux de tourbières sont également nocives à cause de l 'acide humi-
que qui agit fortement sur la chaux avec formation d'humate de chaux. 

b) Les eaux indust r ie l les . 

Beaucoup d'eaux industr ie l les sont très agressives. Nous citerons les 
eaux contenant des acides organiques, les eaux d'égouts, les eaux chargées d 'ac i 
des minéraux (H^SO^ , HCl, HNÔ  . . . ) . Pour plus de déta i ls , on se reportera u t i 
lement à l'ouvrage de MM. ARRAMBIDE et DURIEZ : "Agrégats, l iants et bétons hy
drauliques, aciers et métaux usuels". 

c) Les eaux salines. 

Les eaux salines sont toutes agressives à des degrés divers. Mais le 
cas dont i l faut le plus se méfier est celui des eaux séléniteuses. 

Les eaux séléniteuses sont des eaux-contenant des sulfates qui réa
gissent avec l'aluminate t r icalc ique hydraté du béton (constituant normal de ce 
dernier) pour donner un sulfo-aluminate hydraté, connu sous le nom d 'e t t r ing i te 
ou sel de Candlot, avec, en même temps, mise en l iber té de chaux. 

L'ennui de cette réaction chimique est qu'el le s'accompagne d'un gon
flement du béton (entre 2,5 et 5 fois le volume attaqué) provoquant ainsi des 
fissures et Técl.atement de la masse du béton. 

A ce point de vue, i l convient de fa i re très attention aux eaux gyp-
seuses, car le gypse n'est autre chose que du sulfate de calcium hydraté à 2 
molécules d'eau (SO.Ca, 2H2O). En par t i cu l ie r , les eaux souterraines du bassin 

Parisien sont connues pour leur agressivité. 

D'une façon générale, i l conviendra de se préoccuper du problème 
chaque fois que la teneur de l'eau en ions SO^~dépasse 0,1 t. 

Nous signalons cependant que cette attaque ne concerne presque exclu
sivement que le ciment Portland courant, et que des ciments spéciaux ont été mis 
au poi r t pour résister à l 'agressiv i té des eaux séléniteuses. 

d) L'eau de mer. 

Contrairement à ce que l 'on pense habituellement, l'eau de mer est 
moins agressive qu'une eau séléniteuse. Elle attaque néanmoins les ciments selon 
des processus qui commencent à être connus. On distingue en par t icu l ie r : 

- l 'attaque par l 'act ion des sulfates dissous sur l'aluminate t r i 
calcique 

A 

- l'entraînement par hydrolyse de la chaux libérée par hydratation 
des s i l icates calciques du ciment, 

- la destruction physique par pression de c r i s ta l l i sa t ion après concen
t rat ion dans certains pores du béton des sels contenus dans l'eau i n t e r s t i t i e l l e 
du béton, 

A cela, i l faut ajouter l 'attaque du béton par réaction des ions ammo
nium, NH^ et magnésium Mg +'̂  sur le calcium. 
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62 - Les_risgues_rée]s_de_murs_de_soutènenTent_en_b^ 

L'expérience rapporte peu de cas où des murs de soutènement en béton 
armé ont été s in istrés à la suite d'attaques par des agents agressifs. Le pro
blème ne doit donc pas être surestimé. Mais i l ne doit pas non plus être sous-
estimé. 

62.1 - Parements à l ' a i r l i b r e . 

I l n'y a pratiquement aucun danger pour les parements à l ' a i r l ib re 
des murs de soutènement. Tout au plus les dommages sont- i ls d'ordre esthétique. 
Le problème peut se poser pour des ouvrages en bordure d'une chaussée routière 
à t ra f i c élevé : les eaux de pluie peuvent dissoudre une importante quantité 
de gaz carbonique agressif, et provoquer l 'hydrolyse du béton. Mais ce phénomène 
est très lent . Nous mentionnons cependant le cas des ouvrages en bordure de chaus
sée soumise à d'intenses opérations de salage en hiver, et celui des ouvrages 
construits à proximité d'usines rejetant des gaz nocifs dans l'atmosphère. 

62.2 - Parements en contact avec le so l . 

Les sols, derrière les ouvrages de soutènement, sont en général humi
des pour plusieurs raisons. En milieu urbain i l y a toujours des fuites d'eau 
diverses et sauvages provenant de canalisations d'eau ou d'égoûts en mauvais 
état, d'arrosage de plantations etc En milieu non urbain, les remblais ne 
sont généralement pas revêtus, de sorte que l'eau de pluie peut s ' i n f i l t r e r 
dans le so l . Et d'une façon générale, i l peut y avoir l ieu de considérer l ' ex i s 
tence d'une nappe d'origine souterraine. 

Habituellement, ces eaux ne sont pas agressives; mais des doutes peu
vent subsister'dans un certain nombre de cas. 

a) Lorsque le sol de remblai risque de baigner dans les eaux d'une nappe 
d'origine souterraine, i l y a l ieu de connaître la nature et le dosage des sels 
dissous. Nous avons vu que les eaux souterraines du Bassin Parisien peuvent être 
dangereuses car el les traversent des couches gypseuses. 

b) I l faut fa i re très at tent ion, en milieu urbain notamment, aux ou
vrages à construire à proximité de canalisations d'eaux usées. Lorsque de te l les 
canalisations sont à mettre en place en même temps que le remblai du mur, i l est 
conseillé de les prévoir en tuyaux en acier soudé de façon à évi ter les jo in ts 
qui sont toujours à l 'or ig ine des fu i tes . 

c) Les ouvranes dont le remblai supporte une chaussée routière peuvent 
poser des problèmes vis-à-vis de l ' i n f l i t r a t i o n d'eau de pluie chargée de se l . 
Les dégâts sont identiques à ceux des parements à l ' a i r l i b r e , à la différence 
que les armatures principales sont proches de la surface en contact avec le so l . 
I l s ne sont pas seulement d'ordre esthétique. 

d) Dans le même ordre d'idées, i l faut c i te r le cas des ouvrages fon
dés en bordure de mer ; la semelle et la partie basse du mur peuvent être en 
contact avec de l'eau de mer qui est agressive. 

e) I l faut encore sianaler les murs construits à proximité d'usines 
de;produits chimiques. Ces dernières cherchent à se débarrasser le plus économi
quement possible de résidus polluants. Le puisard est un des moyens les plus 
commodes pour évacuer des l iquides. C'est pourquoi de simples eaux de pluie peu
vent se charger d'ôgents très agressifs, et i l n'est pas d i f f i c i le d'imaginer des 
configurations topographiques te l les qu'un mur de soutènement puisse baigner dans 
de te l les eaux. 

En conclusion, les risques peuvent être suffisamment grands pour que 
le projeteur se pose chaque fois la question de la protection des parements. 
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Les remèdes doivent se si tuer essentiellement au stade du projet et 
au stade de l 'exécution. Les solutions part icul ières ne doivent être envisagées 
que dans les cas extrêmes. 

63.1 - Prévention au stade du projet. 

Au stade du pro jet , les moyens d'action concernent essentiellement 
le fe r ra i l l age , et le recueil et l'évacuation des eaux. 

Nous avons vu que la f issurat ion, normale dans les constructions en 
béton armé, doit cependant rester l imitée pour assurer aux aciers en tract ion 
une protection eff icace. D'où l'importance qu ' i l faut accorder à une bonne dis
position du ferra i l lage passif pour répar t i r la f issurat ion. Pour que cel le-c i 
soi t l imi tée, i l faut également que les contraintes de tract ion dans l 'ac ie r ne 
soient pas trop grandes et c'est dans cet espr i t qu'ont été fai tes les recomman
dations de l ' a r t i c l e 49 du règlement de béton armé de 1968-70. 

Dans le même ordre d'idées, i l convient de ne pas prévoir les recou
vrements trop justes. Si nécessaire, les lonqueurs de recouvrement pourront être 
augmentées par rapport aux valeurs réglementaires. 

En second l i e u , la mise en place d'un bon drainage (voir § 3) doit 
permettre, lorsque cela est nécessaire, de l im i ter les possibi l i tés de contact 
entre l 'eau et le mur. La protection des talus est une opération généralement 
eff icace, qui doit être étudiée en même temps que le système de drainage. 

63.2 - Prévention au stade de l 'exécution. 

En ce qui concerne les parements à l ' a i r l i b r e , lorsqu'une protection 
est nécessaire, une bonne solution consiste à répandre un "bouche-pore", qui pour-
ra î t être une solution de s i l i ca te de potasse ou une solution de f luos i l i ca te de 
magnésie. 

Pour les murs qui risquent d'être en contact avec des agents agressifs, 
la première action consiste à prévoir un béton bien dosé en ciment, compact et 
homogène. 

En c l a i r , i l faut un béton d'Ouvrage d'Art d'un modèle défini au CPS-
type. En l'absence de risque par t i cu l ie r , on pourra prendre un béton Q 350 
(béton pour piles e t c . . . ) , et en présence d'un milieu tant soi t peu agressif 
un béton Q 400 (béton de tab l i e r ) . 

Dans les cas exceptionnels où le risque est certain et i den t i f i é , i l 
convient de recourir à un béton de type E, dont le dosage en ciment, C (kg/m3). 
peut être pris égal à 

où D (mm) est le diamètre, en 
de celle des bétons à la mer, 

770 

VM^) 
mm, du plus gros qranulat. Cette formule, analogue' 
donne les valeurs suivantes, en fonction de D : 

D mm 

C kg/m3 

20 

422 

25 

404 

30 

390 

35 

378 

40 

368 

45 

360 

50 

352 

55 

345 

50 

339 

Plus encore, peut-être, que le dosage, la nature des ciments à employer 
est importante. Elle est précisée au commentaire de l ' a r t i c l e 3.11 du GPS-Type. 
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La seconde action se situe au niveau du choix des coffrages. En 
e f fe t , plus le coffrage est soigné, plus le béton est imperméable. Là encore 
nous renvoyons aux textes de base concernant les coffrages : CPC, CPS-Type de 1969 
(Ar t ic le 3.13) et dossier-pi lote GMO 70 (Chapitre 10 page 195). 

63.3 - Les solutions part icu l ières. 

a) La coal tar isat ion. 

La solution t radi t ionnel le en matière d'ouvrages de soutènement ainsi 
que pour les murs de culée des ponts, consiste à passer sur le parement en contact 
avec le sol une peinture à base de l i an t hydrocarboné (solution bitumineuse en 
général). Cette coal tar isat ion, que l 'on exécute par réflexe conditionné, donne 
une i l l us ion de protection. 

Rappelons tout d'abord que le coaltar est synonyme de goudron brut 
(c 'est-à-di re un produit de d i s t i l l a t i o n de la houi l le) . Sous cette forme i l 
n'existe plus car i l est toujours t ra i té par extraction du phénol, des benzols, 
du naphtalène, de 1'anthracène, et des bases organiques. 

I l n'est plus guère fabriqué, à notre connaissance, que par l 'Entre
prise A. COCHERY, sous l 'appel lat ion : "Accotar". 

On a conservé le terme de coaltarisat ion pour des peintures bitumineu
ses (c 'est-à-di re à base de brai de pétrole) qui sont fabriquées par un certain 
nombre de sociétés spécialisées en matière d'étanchéité. 

A l ' a r t i c l e 3.16,3, le CPS-Type prévoit un ragréaqe des parements non 
vus partout où des nids de cail loux seront v is ib les , et notamment aux reprises 
de bétonnaqe, puis un badigeonnage en t ro is couches de coaltar. En f a i t , la 
coaltar isat ion ne donne qu'une i l l us ion de protection, indépendamment des qual i 
tés certaines que présentent les produits vendus dans le commerce. 

Le CPS-Type prévoit bien un ragréage du mur, mais très souvent cette 
opération n'est pas effectuée en prétextant, à t o r t , l 'étanchéité que procure 
le f i lm de coaltar. Or les parements obtenus présentent toujours des imperfections, 
surtout lorsque des coffrages soignés n'ont pas été employés. 

I l semble évident qu'un f i lm , dont l'épaisseur maximale ne dépasse pas 
1 à 1,5 mm, répandu à la brosse ou au p is to let sur un nid de cail loux est d'une 
e f f i cac i té totalement nul le . 

Compte tenu du f a i t que le prix de la coaltarisation peut représenter 
1 à 2 % du prix to ta l de l'ouvrage, on conçoit q u ' i l y a in térêt à évi ter cette 
dépense car lorsque le milieu n'est pas agressif, e l le est i n u t i l e , et lorsque 
le mil ieu est agressif, e l le ne s u f f i t pas à assurer une bonne protection. 

b) Les enduits. 

Lorsque le milieu est franchement agressif, i l convient de prévoir une 
véri table étanchéité avec un produit analogue à celui des chapes. Les solutions 
possibles consistent soi t à employer des enduits spéciaux à base de résines 
(Brai époxy par exemple) que l 'on applique après préparation du support,(voir GMO) 
soi t à appliquer une couche de mortier hydrofugé^qui permet de réal iser des 
couches protectrices de 2 à 3 cm d'épaisseur. 

Ces solutions sont techniquement bonnes mais el les sont très chères. 
Elles doivent donc rester des solutions de dernier recours auxquelles i l convient 
de préférer les améliorations que l 'on peut apporter à l 'exécution. 
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64 - Conclusion. 

64.1 - Parements à l ' a i r l i b re . 

En général, i l n'y a besoin de n'en. Le problème pourra être considéré 
lorsque le milieu atmosphérique est agressif et que l 'exposit ion de l'ouvrage est 
favorable à l 'act ion de ce mil ieu. 

64.2 - Parements en contact avec le sol . 

Ic i encore, i l n'y a en général besoin de r ien. Lorsque le mileu 
paraît douteux en ce qui concerne l 'agressiv i té , on pourra jouer sur plusieurs 
facteurs avant d 'arr iver à prévoir un enduit : composition du béton, coffrages, 
exécution etc La coaltarisation peut être généralement abandonnée : quand 
le sol n'est pas agressif, e l le est superflue ; quand le sol est agressif, e l le 
est insuff isante. Cependant dans les cas supposés de faible agressivité possible, 
i l peut être souhaitable de la conserver conformément à la pratique t radi t ionnel 
l e , sans qu'on puisse y voir autre chose qu'un certain frein à l 'appari t ion de 
dommages éventuels. Lorsque le milieu est très agressif, un recours aux enduits 
doit être systématique, mais le cas est à considérer comme exceptionnel, et 
d 'a i l leurs le coût de la protection est alors élevé. 

65 - Adresses_des_Sociétés_fabriguant_des_endyits possibles. 

Société BITUMASTIC : 17, Rue du Président KRUGER - 92 COURBEVOIE 
Société des Bitumes Spéciaux : 22, Avenue de la Grande Armée -

75017 PARIS. 
Société des Oxydes Français : 18, Rue de l'Arcade - 75008 PARIS. 
Société SHELL : 55, Rue d'Amsterdam - 75367 PARIS CEDEX 08 
Société SIKA : 164, Rue du Faubourg Saint-Honoré - 75008 PARIS. 
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s^. 
NOTICE D'EMPLOI DES APAQUES r/r^T'^'^^^^E 

JfCHiVi/QUE 
DE PREDIMEMSIONNEMENT 

->, 
0/\/D^ O. 

Le recueil d'abaques que contient cette pièce répond à un double objec
tif. Tout d'abord, il permet au projeteur (moyennant adaptations et interpolations) 
de déterminer approximativement le coffrage d'un mur de soutènement, ce qui lui 
permet d'en faire une estimation en se référant à la formule du paragraphe 84.22 
de la pièce 1.1 (sous-dossier 1); cette formule fait intervenir la hauteur totale 
H (comptée entre la crête du voile et le niveau de fondation) et l'aire A de la 
section droite. 

En second lieu, ces abaques permettent, dans les cas courants, de fixer 
les dimensions initiales que l'on peut porter au Bordereau des Données lors d'une 
demande de calcul électronique. 

ou 
A cette fin, il est fortement conseillé de diminuer les valeurs lues 

calculées d'après ces abaques lorsqu'on demande un"~calcul en programme projeteur. 
sauf la valeur obtenue pour l'épaisseur"Fla base du voile; en effet, en programme 
projeteur ne sont ajustées que les dimensions insuffisantes, les dimensions sura
bondantes n'étant pas retouchées. La diminution a envisager peut être variable 

configura-selon que la configuration réelle se rapproche plus ou moins d'une des 
tions prévues dans les abaques. Elle sera couramment de 10 \ , pouvant aller juTqu'à 
20 % dans certains cas extrêmes. 

En cê  qui concerne l'épaisseur du voile, il n'est pas besoin de minorer 
sa valeur, car'bn peut la déterminer avec suffisamment de précision à partir des 
abaques. 

1. - Domaine d'emploi des abaques. 
D TALUS 

Figure 1 

H AVAL 

Les divers abaques ont été 
établis pour des murs dont la géomé
trie est celle de la figure 1. 

Les caractéristiques principa
les de la structure sont les suivan
tes. 

re 

Eo 

a) La semelle est rectangulai-
les épaisseurs E , E, 

0' -1 
ont la même dimension. 

E2 et 

b) Le fruit apparent du mur 
est nul et la variation d'épaisseur 

du voile Se rattrape par l'inclinaison du parement arrière. (Ceci a une influence 
négligeable sur la valeur de E ). 
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c) L'épaisseur en tête du voile a été fixée à : 

20 cm pour H ^ 6 m 
30 cm pour H > 6 m 

d) La semelle ne comporte pas de bêche d'ancrage et le talus n'est pas 

En outre : 

- La hauteur totale du mur a été prise égale à la grandeur H définie 
sur la figure 1. 11 n'a donc pas été tenu compte de la garde que l'on prend géné
ralement sur le talus. Il s'ensuit que dans les applications, on pourra prendre en 
compte un terme correctif résultant de la prise en compte de cette garde. 

- Le remblai est supposé pulvérulent, et n'être le siège d'aucune nappe 
aquifère. 

- La poussée passive n'a pas été prise en compte à l'avant du patin, 
l'effet des terres au dessus de ce patin étant supposé uniquement pondéral. 

- Enfin, le terre-plein horizontal n'a pas été chargé. 

2. - Les paramètres pris en compte et leurs gammes de valeurs. 

a) Le remblai est caractérisé par : 

- sa densité, prise égale à 2 t/m3 
- son angle de frottement interne «P auquel on a donné les trois valeurs 

suivantes : 20°, 30° et 40°. ' 

Ces valeurs permettent une interpolation assez large, mais nous mettons 
en garde le lecteur contre la valeur de 40° dont la prise en compte a eu pour but 
de délimiter une fourchette assez large. Cette valeur même ne doit être attribuée 
à l'angle de frottement interne d'un remblai que dans des cas exceptionnels (cer
tains tout-venants de carrière, par exemple, à condition qu'ils :.oie';t p'jpres et 
secs). 

b) Le sol de fondation est caractérisé par : 

- le coefficient de frottement admissible, défini par : 

- _ FROT 

om 

Les notations sont celles du bordereau des données commenté. Voir pièce 
2.4. page 6. 

- une cohésion nulle (de sorte que Y = 1,2) 

- la contrainte verticale admissible correspondant aux états-limites 
d'utilisation : c'est la donnée PRE UT du bordereau. 

Tout d'abord, les valeurs de g" ont été fixées à 0,4 et 0,6 (voir à ce 
sujet Pièce 2.1, § 2.3). 
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La fourchette n'a pas été étendue au delà de 0,6 car le dimensionne-
ment théorique donne alors des semelles très étroites et il est conseillé, pour 
des raisons constructives, de leur assurer des dimensions minimales. En deçà de 
0,4, les semelles sont très importantes, et il est alors souhaitable d'envisager 
des modifications de la structure pour améliorer la stabilité au glissement : par 
exemple disposer ure lèche d'ancrage à l'arrière du talon. 

Les valeurs de PRE UT ont été choisies dans la gamme : 

- 10 - 20 - 30 - 40 - 50 et 60 t/m2 

Pour ne pas compliquer les tableaux, nous n'avons pas introduit la con
trainte PRE UL (relative aux états-limites ultimes); cependant, le dimensionne-
ment du mur a été fait en fonction du cas le plus défavorable, c'est-à-dire avec 
PRE UL ou PRE UT selon le cas, en considérant que les valeurs de PRE UL se dédui
sent des précédentes en les multipliant par 1,5. Aucune discontinuité n'apparaît 
sur les abaques car pour les cas envisagés, c'est le dimensionnement à partir de 
PRE UT qui est déterminant. 

c) La résistance du béton constituant le mur est caractérisé par une 
contrainte admissible en compression prise égale à 1200 t/m2. Cette donnée inter
vient dans l'établissement des abaques de la 2ème série (voir § 3). 

^•2- " I:§§_p§r§!?lîr§§_9f2!ï'tîrl9y§§-

a) Le paramètre de hauteur est la grandeur H définie comme la distance 
du point bas du talus (en contact avec le mur) au niveau de fondation (voir figu
re 1). Avec les notations du bordereau, H = H, + E-, (à la o?,ràe prPs). 

Les valeurs attribuées à H sont : 2 - 4 - 6 - 8 et 10 m. 

b) Le paramètre décrivant la géométrie du remblai est le nombre sans 
dimension a défini par le rapport : 

_ D TALUS a = - - ^ — 

Les valeurs attribuées à "a" sont : 0, 0,5 et 2. 

La valeur 0 correspond au cas d'un remblai horizontal; la valeur 0,5 
correspond à U'i remblai dont les actions sur l'ouvrage sont également influencées 
par le talus et le terre-plein horizontal. Enfin, la valeur 2 correspond sensible
ment au talus infini (influence négligeable du terre-plein horizontal). 

c) La pente du talus a été fixée à (0 = *p . Si la grandeur "a" précédem
ment définie est nulle, la valeur de cû n'intervient pas puisque le remblai est 
horizontal. Pratiquement, on dispose ainsi de deu'>' valeurs de l'angle de talus : 
0 et«f , entre lesquelles il est possible d'interpoler pour traiter des cas inter
médiaires. 

d) La profondeur de fondation a été fixée forfaitairement de la façon 
suivante : 

H AVAL = 1 m si H ^ 4 m 
H AVAL = 1,5 m si H > 4 m 



3. - Présentation des abaques. 

Les abaques de prédimensionnement se décomposent en deux séries. La 
première série permet de déterminer la largeur du patin et la largeur totale_de 
la semelle en fonction de la pression admissible PRE UT, les pararètres J , g" et 
a étant fixés. Ceci nous fournit une série de 18 tableaux. Les diverses courbes 
contenues dans chaque tableau correspondent aux diverses valeurs de H précédem
ment énumérées. Plus précisément, chaque tableau comporte deux séries de courbes, 
les courbes de chaque série correspondant à diverses valeurs de la donnée H. Les 
courbes dont la concavité est tournée vers le bas sont relatives à la largeur du 
patin et les courbes dont la concavité est tournée vers le haut sont relatives à 
la largeur totale de la semelle. On entre donc dans chaque tableau par la donnée 
PRE UT; la lecture de la dimension du patin se fait sur l'échelle de gauche (qui 
est graduée vers le haut) et celle de la dimension de la semelle se fait sur l'é
chelle de droite (qui est graduée vers le bas). 

La seconde série d'abaques comporte quatre tableaux destinés à la déter
mination de l'épaisseur E à la base du voile. Les trois premiers comportent une 

série de courbes, pour les différentes valeurs de H, donnant E en fonction de "a", 

à 4-' fixé, et dans l'hypothèse où la contrainte admissible en compression du bé
ton (flexion simple) vaut 1200 t/m2. Le quatrième tableau permet de corriger la 
valeur de E pour une valeur différente de la contrainte admissible du béton. En 

effet, la courbe contenue dans ce tableau donne les pourcentages relatifs d'aug
mentation en fonction de la contrainte admissible en compression du béton que 
1'on a choisie. 

4. - Limitations des courbes. 

Les diverses séries de courbes contenues dans chaque abaque relatif 
aux dimensions du patin et de la semelle sont "limitées" par deux droites qui ont 
été appelées/T^ e t ^ ^ pour chaque série de courbes relative au patin,'I et'J) 

pour chaque série de courbes relative à la semelle. 

Les droites^l^etnjcorrespondent à l'ancienne vérification de la sta

bilité des murs par le rapport f̂  /M du iii;;"ien̂  stab ' 1 i'.-̂  -'-jr"Mj i'i.)-̂ )er.t"ï-er.versa-i : ', 

ces deux moments étant pris par rapport à l'arête aval du patin. Plus précisément, 
ces droites correspondent sensiblement au dimensionnement des murs tels que 
M /M = 1,5. Nous avons vu que la justification du mur n'est plus faite selon ce 

critère puisque l'on considère maintenant la contrainte aux 3/4 de la semelle com
primée. Nous indiquons néanmoins cette "limitation" pour mieux situer les résul
tats fournis par le nouveau mode de dimensionnement par rapport à l'ancien. Sauf 
si le sol de fondation présente des caractéristiques mécaniques excellentes, il 
est conseillé de ne pas trop enfreindre cette limitation, qui n'a d'ailleurs rien 
d'impératif. 

Les droites ,'J_) et J ) correspondent à une limitation technique qui 

peut résulter de l'un ou l'autre des deux critères suivants. 

Tout d'abord, la contrainte admissible PRE UT est supposée être supé
rieure au produit ^ ^ { f, étant la densité du remblai, prise égale à 2 t/m3). 
Cette restriction ne correspond pas aux critères généralement admis pour la sta
bilité des remblais sur sols compressibles car les coefficients de sécurité ne 
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sont pas les mêmes. Nous adoptons néanmoins ce critère en vue de limiter les 
tassements différentiels dans le sens longitudinal du mur dont les conséquences 
sont beaucoup plus néfastes que dans le cas des remblais seuls. Mais ceci n'est 
qu'une approche grossière et ne présente pas de caractère absolu. 

Le second critère est que le diagramme des contraintes sur le sol de 
fondation doit rester triangulaire ou trapézoïdal, le maximum de contraintes 
étant en outre situé du côté du patin. Si la semelle est très large, il peut y 
avoir renversement des efforts avec maximum de contraintes sous l'arête amont du 
talon. Les droites T ^ et|'̂ Ĵ \ indiquent alors, lorsque ce critère est prépondérant, 

le cas où le diagramme des contraintes est rectangulaire. 

Pour ne pas compliquer les dessins, nous n'avons tracé qu'une seule 
famille rie droites J et ;'J^ sans préciser si la limitation est due à l'un ou 

l'autre des critères^ciécrits. 

En résumé, les droites {^1, et (j) délimitent, pour chaque famille de cour
bes, un domaine d'utilisation normal dontil est conseillé de ne s'écarter ni 
trop, ni sans réflexion complémentaire. On remarquera que dans certains cas, la 
limitation par "'es droites ,-'T" est confondue avec l'axe des abscisses. 

5. - Exemples d'application. 

Toutes interpolations sont autorisées entre les valeurs des paramètres 
que l'on s'est fixé pour tracer les courbes.(Les interpolations sont linéaires). 

Si le terre-plein horizontal est susceptible de porter une chaussée 
routière, la charge réglementaire de 1 t/m2 (avant pondération) sera remplacée 
par une hauteur de terres équivalente égale à 60 cm et on évaluera grossièrement 
le supplément de contraintes apporté par cette disposition, d'où résulteront les 
variations de dimensions correspondantes. 

5.1. - Exemple_simgle. 

On veut calculer une section de mur correspondant aux caractéristiques 
suivantes 

PRE 
H = 

Sur 

- H 

UT - 20 t/m2 
7,00 m crj = 

1'abaque n° 7, 

= 6 m : ( R, = 

B = 

y = 30° 
1000 t/m2 

nous lisons 

1,00 m \ 

3,15 m j 

a = 0 (pas de talus) g = 0,4 

7 m 
1,45 m 

3,90 m 

H = 8 m : ) B^ = 1,90 m 

( B = 4,70 m 

Sur l'abaque n° 20, nous lisons : pour cr^ = 1200 t/m2 

- H = 6 m : E = 0,366 m \ 
° \ pour H = 7 m E = 0,454 m 

- H = 8 m : E = 0,541 ( ° 



L'augmentation d'épaisseur due au choix de cr^^est de 9,5 %. 

D'où EQ = 0,45 X 1,095 = 0,497 m à arrondir à 0,50 m. 

Finalement, nous obtenons le mur suivant : 

1.50 

— 

1, Mf//-f.VilSV/ 

•' 

r-
• 

E 
8 
• 

X 

f 

J L'̂ 50 
1 1.90 

, 

050 ,, 

À 

Figuft 2 

Les valeurs qui seraient à entrer en programme projeteur dans le bor
dereau des données seraient : ( - 10 % ). 

E = 0,50 m d'où B2 = 1,70 m. Bl = 1,30 m B = 3,50 m 

5.2. - Exemple plus compliqué 

Les données sont maintenant : 

PRE UT = 20 t/m2 g' = 0,5 |̂) = 30° 

H = 5,00 m a = 1. Cr'^ = 1200 t/m2 OJ = if 

a) Sur l'abaque n° 9 : f = 30° a = 0,5 g" = 0,4 

nous obtenons : pour H = 5 m B, = 1,12 m et B = 3,72 

b) Sur l'abaque n° 10 : Y = 30° a = 0,5 g" = 0,6 

nous obtenons pour H = 5 m : B, = 1,18 m et B = 3,12 m. 

Par interpolation linéaire sur g", nous obtenons : 

pour H = 5 m i|) = 30° a = 0,5 et g = 0,5 : 

B^ = 1,15 m et B = 3,42 m. 
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Nous répétons ces mêmes opérations avec les abaques 11 et 12 ce qui 
donne : 

pour H = 5 m (j) = 30'' a = 2 e t ? = 0 , 5 : 

Bj = 1,91 m et B = 6,01 m 

Nous interpolons maintenant linéairement sur la valeur de a de façon 
à avoir les conditions suivantes : 

H = 5 m a = 1 U) = 30° g" = 0,5 

Alors : 

B^ = 1,53 m et B = 4,72 m. 

L'épaisseur est lue directement sur l'abaque n° 20 : 

EQ = 0,36 m. 

D'où les caractéristiques du mur. 

FigurçJ 

Pour une demande de calcul en programme projeteur, les dimensions ini
tiales à porter au bordereau des données sont les suivantes : (- 15Ï) 

Bl = 1.30 m B = 4,00 m F^ = 0,35 m d'où B2 = 2,34 m. 



MODE DE LECTURE DES APAQUES N° 1 à 18 

B1 S 0 B 

Latgaur totale 
de la semelle 

fra) 

6 0 PRE UT 
l/mZ 

Les abaques 1 à 18 permettent de déterminer la largeur Bl du patin et 
la largeur totale B de la semelle. On entre, dans chaque tahlp^ii concerné par le 
prédimensionnement, par la donnée PREUT. Par le point d'abscisse PREL'T,,cn trace 
une cjroite verticale parallèle aux axes des ordonnées. Supposons, comme dans l'exem
ple traité sur la figure ci-dessus, que la hauteur H soit ég^le à 6 m. La droite 
verticaje précédemment définie (qui passe ici par le point d'abscisse PREUT = 
30 t/ni2) coupe les 2 courbes correspondant à H = 6 m. et appaptepant, la première 
à la fapiille'des courbes relatives au patin, et la seconde à celle des courbes re
latives à la semelje. La valeur de Bl se lit ep rabattant le premier point sur 
l'échelle de gauche et la valeur de B en rabattant le second point sur l'échelle 
de droite. Dans le cas présent, nous obtenons : 

Bl = 1.07 m et R = 3,09 m. 
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