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RESUME

Les murs de souténement en sol renforcés a deux faces opposées sont couramment utilisés pour les
remblais d’approche des ponts. Toutefois, les lignes directrices de conception disponibles pour ce systeme
de mur sont limitées. Dans les lignes directrices de I’administration américaines des autoroutes fédérales,
la distance entre les deux parois opposées est un paramétre clé utilisé pour déterminer les méthodes
d'analyse. Deux cas extrémes sont identifiés: (1) les renforcements des deux cOtés se rencontrent au
milieu ou se chevauchent, et (2) les murs sont trés éloignés indépendants ’un de 1’autre.

L'objectif de cette recherche est d'étudier I'effet de la distance entre les deux murs, le chevauchement de
renforcement, la qualité de sol renforcé et I’intensité de séisme sur la stabilité interne et externe des murs
de soutenement flexibles renforcés par des géosynthétiques sous des conditions statiques et dynamiques.
La méthode des éléments finis intégrés dans le logiciel PLAXIS est utilisée pour cette étude. Des études
paramétriques ont été effectuées en faisant varier cing parametres importants : la distance entre les deux
murs opposés, la qualité de matériau de remblai, la distance de chevauchement de renforcement,
I’accélération horizontale et la fréquence de chargement sismique afin de connaitre leurs effets sur le
comportement des murs de souténement de remblai d’acces de pont.

L'effet de la connexion des renforts au milieu, dans le cas ol les murs sont proches, a été également
étudié.

Mots clés : Géosynthétiques, modélisation numérique, mur de souténement, sol renforcé, séisme, surface
critique de rupture.

ABSTRACT

Reinforced soil Retaining walls with two opposite sides (Back-to-back) are commonly used for
embankments approaching bridges. However, available design guidelines for this wall system are limited.
The distance between two opposing walls is a key parameter used for determining the analysis methods in
the federal highways administration guidelines (FHWA). Two extreme cases are identified: (1)
reinforcements from both sides meet in the middle or overlap, and (2) the walls are far apart, independent
of each other.

The objective of this research is to investigate the effect of the distance between opposite walls, the
overlap of reinforcement, reinforced soil quality and intensity of an earthquake on internal and external
stability of flexible reinforced retaining walls with geosynthetics reinforcements under static and dynamic
conditions. Finite element method incorporated in the PLAXIS software is used for this research.
Parametric studies were carried out by varying five important parameters, i.e., distance between opposite
walls, quality of backfill material, distance of overlapping, the horizontal acceleration and frequency of
seismic loading to investigate their effects on the behavior of retaining walls for embankments
approaching bridges.

The effect of the connection of reinforcements in the middle, when back-to-back walls are close, was also
investigated.

Key words: Geosynthetics, numerical modeling, retaining walls, reinforced soil, earthquake, critical
failure surface.
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Liste des notations

Lettres latines
A Coefficient d’accélération maximum de sol

Aad  Section de calcul du lit de renforcement par metre longitudinal de parement a
I’accrochage au parement

Acd  Section de calcul du lit de renforcement par métre longitudinal de parement en
partie
courante
Anm Coefficient d’accélération maximum de mur au centre de surface de la masse de
mur
(centroide).
D Distance entre les deux murs de remblai d’accés
Cu Coefficient d’uniformité de Hazen = D60/D10
D60 Diamétre des grains pour lesquels le poids des particules de diametre inférieurs
représentent 60% du poids total
D10 Diamétre des grains pour lesquels les poids des particules de diamétre inférieurs
représentent 10% du poids total
E Module d'Young
Fn,Fv Grandeurs des forces pseudostatiques horizontale et verticale
Fs Facteur de sécurité
Fsr  Facteur de sécurité dans le modéle de référence
H Hauteur de mur de souténement
J Module d’¢longation du géosynthétique (kN/m)
K Coefficient de poussée des terres interne au massif
Kad Coefficient sismique de pression de la terre active
Kn,Ky Coefficients des accélérations pseudo-statiques verticale et horizontale
L Longueur du renforcement (m)
Pag, Pag poussée sismique (Force sismique active)
Pir La force sismique totale d’inertie
Rv Résultante verticale par metre longitudinal de parement au centre de la base du
massif
Sv Espacement vertical entre les lits d’armatures
Tm Effort de traction a I’intersection avec la ligne des tractions maximum
Tp Effort de traction maximal dans chaque lit d’armatures au parement
Ux  Déplacement horizontal maximal calculé dans le massif renforcé
Uxr  Déplacement horizontal maximal de référence
W Largeur de la base de remblai d’acces de pont
W, Poids du massif renforcé
Accélération sismique
Largeur d’un ¢lément de renforcement
Cohésion
Excentricité de la résultante des charges
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g Accélération de la pesanteur

hg Le point d'application de la force active sismique totale
Kk Coefficient de poussee des terres
z Profondeur depuis le sommet de mur de souténement

Lettres grecques

0 Coefficient pour I’évaluation de la traction au parement

B Angle d’inclinaison par rapport a 1’horizontale d’un talus

Y Poids volumique du terrain

d Angle d’inclinaison de la poussée des terres par rapport a la normale au plan de
poussée

0 Coefficient d’interaction sol-lit de renforcement dans un remblai renforcé

Y Coefficient de Poisson.

Oy Contrainte verticale appliquée sur le renforcement
Ch Contraint horizontale
Tmax ~ Contrainte maximale de cisaillement mobilisable entre le terrain et un lit de

renforcement
T Contrainte de cisaillement
o) Angle de frottement interne

U Angle de dilatance

pend Coefficients de réduction de la dégradation de I’armature liée a la construction

pdeg  Coefficients de réduction de la dégradation de I’armature liée aux conditions
chimiques du milieu

Abréviations

AASHTO: American Association of State Highway and Transportation Officials.

BS 8006 : British Standard Institution 8006.
FHWA  : Federal Highway Administration.

NF P94-270: Normes francaise de calcul des ouvrages géotechniques.
LCPC : Laboratoire central des ponts et chaussées.



Introduction Générale

INTRODUCTION GENERALE

INTRODUCTION

Au cours de la derniere décennie, de nombreux procédés de construction de murs de
soutenement en sol renforcé par les géosynthétiques ont été développés avec un succes
remarquable. Ces procédés sont devenus populaires dans le monde entier et également en
Algérie grace a leur performance, a leurs colts et a leur esthétique. De plus a leur
comportement trés satisfaisant sous chargement statique, ces murs de soutenement en sol
renforce résistent tres bien aux seismes de fortes intensités. Le comportement flexible et la
capacité d’absorption d’énergie sont les principales causes de cette résistance aux séismes.
Dans ce contexte, le présent sujet s’intéresse au comportement sous chargement statique et
dynamique des remblais d’acceés de pont en sol renforcé couramment réalisés avec deux

murs de soutenement a faces opposées.
PROBLEMATIQUE

Les remblais d’acces de pont en sol renforcé sont couramment réalisés avec deux murs
de souténement a faces opposées. D’apres les guides de I’administration américaine des
autoroutes fédérales « FHWA », ces types de murs sont classés a géométrie complexe. La
distance entre les deux murs est un parametre clé pour I’analyse de comportement de remblai

d’acces, deux cas extrémes sont identifiés :
-1 les renforcements des deux murs se rencontrent au milieu ou se chevauchent ;
-2 les murs sont distants et indépendants 1’un de 1’autre.

Les guides de la « FHWA » indiquent que, sous les actions statiques, la distance entre les
deux murs influe sur la pression des terres derriére la zone renforcée, mais elles ne donnent
aucune solution analytique pour déterminer cette pression, I’effet de la distance sur la

stabilité interne (forces des tractions maximales) n’est pas commenté.

Et d’aprés ces guides, la connexion des renforcements au milieu lorsque les deux murs sont

trés proches, induit un mauvais comportement des murs (inflexibilité des parements).

1



Introduction Générale

A noter que ces guides ne donnent pas d’assez d’informations sur le comportement du
remblai d’accés de pont sous les actions sismiques et notamment dans le cas de connexion du

renforcement au milieu.
MOTIVATION DE L’ETUDE

Plusieurs paramétres influencant le comportement des murs de soutenement ont fait
I’objet d’études par de nombreux auteurs en utilisant les analyses analytiques, numériques et
expérimentales. L’étude bibliographique nous a montrés que les murs de souténement

s’adaptent trés bien que ce soit sous les actions statiques ou sous séismes.

Le comportement des remblais d’accés de ponts réalisés avec deux murs de soutenement a
faces opposees est legerement abordé. Cela nous a motivé a étudier, par la méthode des
éléments finis, le comportement de ce type des murs, premiérement sous les actions

statiques, puis sous les actions sismiques.
OBJECTIF DU TRAVAIL DE MEMOIRE
Le présent travail de memoire consiste a étudier :

> sous les actions statiques :

o [effet de la distance entre les deux murs du remblai d’acces de pont et la qualité de
sol renforce, sur la stabilite externe et interne lorsque les renforcements se rencontrent
au milieu.

e [’effet de connexion des renforcements au milieu lorsque les murs sont trés proches.

e Jleffet de la distance de chevauchement des renforcements lorsqu’elles se
chevauchent.

» sous les actions dynamiques :

o [effet de la géométrie du remblai d’acces de pont sur la stabilité externe et interne
lorsque les renforcements se rencontrent au milieu.

e l’effet de connexion des renforcements au milieu lorsque les murs sont tres proches.
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PLAN DU MEMOIRE

Le travail réalisé dans le cadre du présent mémoire participe a cet objectif. Il est composé

de Cing chapitres répartis sur deux parties avec une introduction générale, une conclusion

générale et des recommandations.

>
>

Une introduction générale pour présenter le travail effectué.
La premiere partie est une étude bibliographique comportant trois chapitres :
le premier chapitre est consacré aux généralités sur les ouvrages en terre armée (types
de renforcement, types de parement, la mise en ceuvre et les modes de rupture....etc.).
le deuxiéme chapitre est consacré au comportement des murs de souténement en sol
renforcé sous actions statiques, les méethodes de calcul a la rupture des soutenements
en sol renforcés avec une formulation sur ’application de la récente norme francaise
afin de les comparer par la suite avec les résultats numériques, les parametres
influengant le comportement des murs de souténement sont présentes et le cas de
remblai d’acces de pont est aussi examiné.

le troisieme chapitre est consacré au comportement de murs de soutenement en sol

renforcé sous actions sismiques, les approches de calcul des pressions des terres

derricre les parois de souténement et une formulation sur I’application de la récente
norme ameéricaine sont décrites, les parametres influencant le comportement des murs
de souténement sont présentes.

La deuxieme partie de mémoire, consacrée a I’étude numérique, comporte deux

chapitres :

le quatriéme chapitre contient une présentation sur 1’ensemble de fonctionnalités du

code Plaxis nécessaires pour la modélisation des murs de souténement en sol renforcé

dans les deux cas de chargement statique et dynamique.

le cinquieme chapitre comporte trois applications numeériques :

v' la premiére application aborde le comportement des remblais d’accés de pont en
sol renforcé par les géosynthétiques sous conditions statiques dans le cas ou les
renforcements se rencontrent au milieu, en s’intéressant sur 1’effet de la distance
entre les deux murs et la qualit¢é de remblai; DI’effet de connexion des
renforcements au milieu sur le comportement des remblais d’acces de pont est

aussi étudié.
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v la deuxiéme application c’est une étude d’un remblai d’accés de pont sous
conditions statiques ou les renforcements se chevauchent, en s’intéressant sur
I’effet de la longueur de chevauchement de renforcement.

v" la troisiéme application traite le comportement des remblais d’accés de pont en sol
renforcé par les géosynthétiques sous chargement sismique harmonique avec les
renforcements qui se rencontrent au milieu, en s’intéressant sur I’effet des
parametres de séisme, de la géométrie de remblai et ’effet de connexion des
renforcements au milieu lorsque les murs de remblai sont trés proches.

» Une conclusion générale et des recommandations concluent ce travail de mémaoire.
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PARTIE | : ETUDE BIBLIOGRAPHIQUE

Chapitre 1 :
LES OUVRAGES EN TERRE ARMEE

1.1 INTRODUCTION

La stabilisation des massifs de sol se fait généralement, soit par la construction d’un ouvrage

de souténement, ce procede rentre dans le domaine de la structure, soit par 1’ajout d’éléments de
renforcement au sol en place, ce dernier procédé appartient au domaine de la géotechnique.
Toutefois, il existe des méthodes qui utilisent ces deux domaines simultanément, c’est le cas des
massifs en sol renforcé. Ce sont des ouvrages de souténement construits par renforcement d’un
sol de remblai, il s’agit d’un massif de remblai granulaire mis en place par couches successives
horizontales entre lesquelles sont disposés des éléments de renforcement.
Les ouvrages réalisés en terre armée sont essentiellement de deux types : murs de souténement
des terres et ouvrages porteurs comme les culées de ponts. Les renforcements utilisés
généralement dans ces deux types d’ouvrages sont des bandes métalliques. Cependant, dans les
environnements agressifs, ces armatures métalliques sont remplacées par des bandes
géosynthétiques non corrodables qui présentent une extensibilité plus importante.

1.2 DEFINITION, ELEMENTS ET MISE EN OUEVRE DE LA TERRE ARMEE

1.2.1 Définition

La terre armée est une méthode de construction basée sur l'association d'un remblai compacté et
d'armatures (métalliques ou synthétiques) liées a un parement (Fig.1.1). L’alternance de couches
de remblai pulvérulent et de bandes d’armatures bien réparties horizontalement conduit au
développement d’efforts d’interaction et donne naissance a un matériau composite a part enticre
apte a résister a son propre poids et aux actions qui lui sont appliquées au long de la durée de
service de ’ouvrage. Les applications les plus courantes sont les murs de souténement, les
rampes d’acces a ouvrages d’art et les culées de pont.

Chacun des éléments d’une structure en terre armée a une influence directe sur sa stabilité et ses
performances.



Chapitre 1 Les ouvrages en terre armée

Fig. 1.1. Eléments constituants un mur de soutéenement en terre armée.

1.2.2 Les éléments de la terre armée

4 Les renforcements

Ils étaient initialement sous forme de bandes métalliques galvanisées lisses (t6le coupée de 60 a
80 mm de largeur et de 3 mm d’épaisseur), leur mode de production a évolué vers le laminage a
chaud a partir de 1975, permettant de développer des armatures nervurées dites de haute
adhérence (Fig.1.2.a,b). D’autres types d’armatures métalliques, tels que les treillis soudés
(Fig.1.2.c), ont été développés et utilisés dans les murs en terre armée. Cependant, ce sont les
armatures métalliques de haute adhérence qui sont aujourd’hui les plus utilisées dans le monde
lorsque les caractéristiques du sol et I’environnement le permettent.

(a) (b) ()
Fig.1.2. les armatures de renforcement métalliques :(a.b) armatures a haute adhérence, (c)treillis
soudés.

Le groupe Freyssinet de la société terre armée avait commercialisé un systéme concurrent, le
Freyssisol® (initialement Websol), utilisant un renforcement sous forme de bandes synthétiques
de 90 mm de largeur et de 2 a 3 mm d’épaisseur (Fig.1.3.a). Ces bandes étaient fabriquées a base
de fibres de polyester a haute ténacité protégees par une gaine en polyéthyléne basse densité.
Une nouvelle innovation, le systtme GeoMega® (Fig.1.3.b), il utilise le méme type de
renforcements synthétiques (avec une largeur de 50 mm) et apporte une amélioration importante
en supprimant tout intermédiaire métallique (donc corrodable) entre les écailles de parement en
béton et les bandes de renforcement.



Chapitre 1 Les ouvrages en terre armée

(@)

Fig.1.3. les renforcements geosynthétique ; (a)systeme freyssisol, (b) systéme GéoMega.

En effet, I'utilisation d’éléments métalliques galvanisés dans les remblais impose, du fait de la
corrosion, des limitations sur ces remblais (caractéristiques électrochimiques) et sur
I’environnement. Le renforcement des sols par des armatures géosynthétiques offre certains
avantages par rapport aux renforcements métalliques en raison de leur légereté et souplesse, et
surtout de leur résistance a la corrosion. Cependant, le comportement de ce type de renforcement
est plus complexe en raison de son extensibilité et nécessite donc une bonne compréhension des
mécanismes d'interaction sol-armature.

v Remblai général :

Le remblai général est le sol qui constitue ’arriere du mur. Il n’est pas renforcé par des
armatures et ne fait pas partie du massif.

v Remblai dit technique

Il peut étre d'origine naturelle ou industrielle. Il constitue la partie renforcée par les armatures.
Les matériaux de remblai ne doivent contenir ni terre végétale, ni matiére putrescible (qui peut
pourrir), ni déchets domestiques.

La qualité de ces matériaux répond a des criteres bien déterminés. On distingue parmi ceux-ci :

- Des criteres géotechniques (physiques) ;

- Des criteres chimiques et électrochimiques ;

- Des critéres de mise en ceuvre.

= Critéres geotechniques (physiques)

Outre les critéres de choix et de teneur en eau des remblais classiques, les matériaux utilisés en
terre armée doivent présenter une courbe granulométrique contenue entiérement dans la zone
blanche du graphique ci-dessous :
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TAM ISAGE SEDIM ENTATION

CAILLOUX GRAVIER |GROS SABLE | SABLE FIN LIMON ARGILE

100
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80
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50
40
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- o © o o

DIAMETRES (mm et um)

o
N

1000
500
250
mm
200
100

(1) : Angle de frottement interne du sol mesuré sur le matériau saturé et consolidé dans des
conditions de cisaillement rapide.

Pour simplifier les mesures granulométriques, tous les matériaux comportant moins de 15 %
d’éléments inférieurs a 80um sont acceptés sans autre mesure, sous réserve qu’ils ne comportent
pas d’éléments supérieurs a 250 mm, en particulier, la détermination de la courbe
granulométrique des €¢léments fins par sédimentation ou la mesure de 1’angle de frottement ¢
n’est pas nécessaire.

Il y aura lieu de vérifier le coefficient d’uniformité du remblai Cu = DgyD1g (Dgo €t Dig
représentant respectivement les diametres des grains pour lesquels les poids des particules de
diametre inférieurs représentent 60% et 10% du poids total). Dans le cas ou Cu serait <2, il y
aurait lieu de dimensionner 1’ouvrage en conséquence.

= Caractéristiques chimiques et électrochimiques des remblais utilisés

» Pour les armatures métalliques
La durée de service d'un ouvrage en terre armée avec des armatures métalliques est conditionnée
par la durabilité de ces armatures, qui dépend des critéres chimiques et électrochimiques du sol.
La durabilité des armatures enterrées dans le sol est estimée a partir de la vitesse de corrosion,
qui est fonction de divers facteurs : nature du sol, nature des ions de I'eau interstitielle, résistivité,
PH, teneur en sels solubles. C’est pourquoi des critéres électrochimiques ont été établis afin de
garantir un vieillissement lent et contr6lé des structures.

Pour les ouvrages courants hors d’eau, les remblais doivent répondre aux criteres chimiques et
électrochimiques liés a la durabilité des armatures sont :
e résistivité du sol saturé supérieure a 1000 Q.cm ;
e PH de I’eau extraite compris entre 5 et 10 (5 <pH < 10) ;
e teneur en sels solubles ;
— teneur en ions chlorures inférieure a 200 mg/kg (CL <200 ppm) ;

8
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— teneur en ions sulfates inférieure a 1000 mg/kg ([59; ] < 1000 ppm) ;

— teneur en sulfures totaux exprimée en concentration de soufre inférieure a
300mg/kg (S<300 ppm) ;
— pas de matiéres organiques.

» Pour les armatures synthétiques

En ce qui concerne I’armature synthétique généralement, seul le critére de PH doit étre vérifié. Il
convient de ne pas employer des renforcements géosynthétiques dans des conditions de PH
extrémes (pH <4 ou pH > 11,5), quelle que soit la classe de durée d’utilisation de 1’ouvrage.

v Panneaux ou écailles de la facade du mur

Le parement est la face apparente du remblai renforcé. Il n’a qu’une fonction limitée dans le
renforcement. Ses fonctions sont les suivantes :

=protéger le massif de toute agression extérieure et en particulier de I’érosion
superficielle ;

= résister aux efforts dus aux poussées des terres ;

= éviter les ruptures locales pouvant affecter le remblai ;

=d’un point de vue purement esthétique, améliorer I’apparence extérieure de I’ouvrage
(surtout pour les parements en écailles).

Le parement peut étre composé d’élements durs (habituellement en beton), d’éléments
déformables (généralement constitués de métal, de treillis ou grillages en acier, ou de cages de
gabions), ou encore d’éléments mous (notamment constitués de nappes ou de grilles en
géosynthétique ou de grillage meétallique en fil tressé).

On distingue, suivant la flexibilité du systéme de parement, les trois types suivants (Fig. 1.4):

3 e O

e NG

— L\

| B { >—

5 - { >—

e { S—
a-Parement rigide b-Semi-flexible c-Flexible

Fig.1.4. Systéme de parement.

Les panneaux les plus utilisés sont les écailles cruciformes en béton (Fig.1.5). Ce sont des
plaques denviron 850 kg et de 1,5m de largeur et de hauteur. Lors de leur mise en place, elles
sont imbriquées les unes dans les autres par un systeme de goujons verticaux destinés a faciliter
le montage et a assurer la continuité de la pose. L'ensemble donne au parement une flexibilité
verticale du méme ordre que celle des éléments métalliques en forme de fines plaques cintrées
initialement congues par Henri Vidal. Les possibilités de rotation autour des goujons permettent
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de réaliser des murs courbes avec des écailles standard. La forme, la texture et la couleur de la
surface extérieure des écailles peuvent étre modifiées pour donner des aspects architecturaux
différents pour chaque mur.

Fig.1.5. Systeme de parement avec panneaux en écailles cruciformes.

Les blocs sont des éléments de parement sous la forme de blocs préfabriqués ou mouillés a sec
en béton non armé (Fig.1.6) désignés sous le nom de blocs modulaires ou cellulaires. La masse
de ces éléments est d’ordinaire comprise entre 20 kg et 50 kg. Leur hauteur est en général
comprise entre 150 mm et 250 mm, et la longueur de la face vue varie entre 200 mm et 250mm.

Fig.1 .6. Systeme de parement en blocs préfabriqués et en grillage d’acier.
v Plots d’appuis

IIs sont fabriqués a base d’élastomeéres chargés et nervurés (Fig.1.7). lls sont inséres entre deux
¢cailles successives d’une méme colonne afin de procurer un espacement suffisant et d’éviter
ainsi d’avoir des points de contact béton contre béton, pouvant créer des épaufrures. Ils assurent
aussi la compressibilité du systéeme de parement, indispensable au bon fonctionnement de mur.

Fig.1 .7. Plots d’appuis.
10
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v Filtre en geotextile

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

v Semelle de réglage

u 5 5 utilisé u ir un niveau ié pou
C’est une semelle en béton non armé utilisée pour garantir un niveau de planéité approprié pour
placer la premicre rangée d’écailles.

v Connexion panneau/armature

Pour les armatures métalliques, il s’agit généralement d’un systeme de chape métallique
encastrée dans le béton des écailles lors de leur préfabrication (amorces). Les armatures munies
d’un trou a leur extrémité sont solidarisées aux écailles par un boulon.
Pour les armatures synthétiques, le systeme implique I’encastrement d’une gaine en polyéthyléne
a haute densité dont la forme a été étudiée pour assurer un ancrage optimal tout en assurant que
les bandes souples émergent de 1’écaille a plat et dans un méme plan.

Fig.1 .8. Dispositifs de connexion de renforcement au parement.

1.2.3 Mise en ceuvre

La simplicité et la rapidité du montage des ouvrages en terre armée résultent, en particulier, de la
suppression de tout échafaudage. Chaque panneau s’ imbrique automatiquement dans le créneau
constituée par les éléments déja en place (Fg.1.9).

La verticalite et I’alignement correct du parement sont assurés par :

« des coins en bois posés a I’extérieur du parement et enlevés au fur et a mesure de I’avancement
du remblai,

« des serre-joints traditionnels disposés en partie haute des écailles.

11
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Remblali

Schéma de principe
\\ Montage Terre Armee

— p— \
I 1

L Amorces

M

Semelle de reglage

Fig.1.9. Schéma de principe de montage de la terre armée.

Outre les engins classiques de terrassement, nécessaires a la mise en place du remblai, il faut
prévoir une grue légere pour la manutention des panneaux, dont le poids varie de 0,8 a 1,2 tonne
pour les panneaux courants de 14 cm d’épaisseur.

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

Les opérations successives de montage sont exposées ci-dessous :

v Déchargement et stockage des éléments

Les panneaux sont transportés et stockés a plat. Des bois de calage, interposés entre eux, évitent
de plier les amorces sur lesquelles viennent se boulonner les armatures métalliques (Fig.1.10).
Les armatures métalliques sont livrées en botte d’un poids maximum de 3 tonnes ; les armatures
synthétiques sont livrées en rouleaux de 100 m.

Fig.1.10. Déchargement et stockage des panneaux.

v" Mise en place des panneaux, des armatures et des joints

La premiere rangée de panneaux est mise en place sur un béton de propreté (non armé) bien
nivelé, de facon a obtenir un positionnement initial correct. Cette premiére rangée de panneaux
est directement étayée sur le sol pour éviter tout déplacement pendant le remblaiement (Figl.11).
Les panneaux des rangées supérieures sont mis en place au fur et & mesure de I’avancement du

12
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remblai. Leur verticalité est assurée par des cales provisoires et des serre-joints. Des plots en
élastomere sont placeés au moment de la pose (2 par panneau) au droit des joints horizontaux. Les
joints verticaux et horizontaux sont ensuite couverts par des bandes non tissé avant
remblaiement.

Les renforcements sont posés par lits espacés de 70 a 80 cm correspondant au double de
I’épaisseur maximale des couches de remblai. Elles sont placées sur le sol grossierement nivelé,
et connectées aux panneaux.

Fig.1.11. Pose de la premiére rangée de panneaux et de renforcement.

v" Remblaiement et compactage

Un bon compactage et une bonne mise en ceuvre du matériau de remblai sont indispensables
pour assurer la stabilité de I’ouvrage.

Le remblai est mis en place au fur et a mesure de la pose des écailles, par couche de 35 a 40 cm
d’épaisseur, correspondant a la mi-distance entre deux lits d’armatures. Ces couches sont
réalisées avec les engins de terrassement traditionnels (Fig.1.12). Il faut éviter le passage direct
des engins sur les armatures et empécher les engins lourds de circuler a moins de 1,50 m des
écailles (ce qui pourrait nuire a leur verticalité). Le taux de compactage en tout point du massif
en sol renforcé doit étre supérieur ou égal a 95% de 1’Optimum Proctor Normal. Dans le cas
d’ouvrages routiers notamment, le compactage sera identique a celui des remblais routiers
correspondants. Toutefois, le remblai situé a moins de 1,50 m du parement sera compacté a
I’aide d’un petit rouleau vibrant.

Les matériaux ne doivent jamais étre mis en place a une teneur en eau supérieure a celle de
I’Optimum Proctor. Un systéme d’évacuation des eaux superficielles (pentes des remblais,
rigoles) sera prévu a chaque niveau de remblaiement.

- e

3}
saked

Fig.1 .12. Remblaiement et compactage.
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1.3 EVOLUTION DE LA TERRE ARMEE

Aprés une période initiale de scepticisme, les premiers ouvrages significatifs ont été réalisés a
partir de1967.

Les débuts difficiles de ce procédé ont conduit de nombreux ingénieurs a effectuer des
recherches sur la durabilité des ouvrages. En effet, la question du vieillissement des ouvrages en
sol renforcé est fondamentale car le phénomeéne de corrosion est inéluctable et déterminant.

Par la suite, I’utilisation de la terre armée s’est rapidement développée et a été adoptée par tous
les grands pays industriels. Aujourd’hui, la demande est toujours croissante, notamment dans les
zones sismiques, ou 1’utilisation de ce type de mur s’est révélée trés efficace.

Trois étapes ont marqué le développement technologique de la terre armée :

- I’intervention du parement en écaille de béton en 1971. Actuellement la plupart des ouvrages
sont réalisés avec ce type de parement.

- La mise au point en 1975 d’armatures a haute adhérence, a surface nervurée, permettant une
amélioration tres importante de frottement sol-armature.

- L’utilisation du géogrille dans le renforcement de sol en 1981.

On peut estimer, en 1978, & 2000 le nombre d’ouvrages construits dans le monde (Figl.13), dont
un peu moins de la moitie en France. Ils représentent un total de plus de 1 500 000 m? de
parement.

La plus part de ces ouvrages sont des murs de souténement et, pour une part non négligeable, des
culées de pont.

Une tendance de développé pour I'utilisation de la terre armée dans d’autres ouvrages : ouvrage
industrielle et habitation notamment.

16000

14000
12000

10000 ‘///
8000 ’//,
6000 )‘//

4000 //
2000

1968 1973 1978 1983 1988

Fig.1 .13. Evolution du nombre cumulé d’ouvrage en terre
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1.4 DEFAUTS ET DESORDES DANS LES MURS DE SOUTENMENT EN TERRE
ARMEE

D'une maniére générale, les defauts et désordres observés sur les murs de soutenement en
terre armée résultent de la concomitance de plusieurs origines, ils peuvent étre classés par
grandes familles :

1.4.1 La corrosion des renforcements

Presque tous les matériaux de construction qui se sont développés au cours du siecle écoulé font
appel a I’acier pour reprendre les efforts de traction : le béton arme, le béton précontraint et
depuis une trentaine d’années la terre armée.

Le vieillissement des armatures métalliques est di principalement aux phénomenes de corrosion
qui, suivant le type de métal, peut étre uniforme ou localisé. La corrosion uniforme se manifeste
par un amincissement régulier et lent de I’armature, se prétant bien a une prévision de son
évolution dans le temps, la corrosion localisée se manifeste par des piqlres pouvant provoquées
la perforation des armatures sur des surfaces plus ou moins importantes, la corrosion peut étre
localisée aussi sur la boulonnerie d’attache au parement (Figl.14).

i

'l"“"l ||
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Fig.1.14. Corrosion des renforcements métalliques.

Le phénomene et son évolution sont difficilement prévisibles, c¢’est pourquoi, les témoins de
durabilité peuvent étre placés dans le remblai (1.15).

Les témoins de durabilité sont des échantillons d'armatures de 60 cm a 1 m de longueur du méme
type et du méme métal que ceux utilisés dans l'ouvrage. Ils sont placés dans le remblai au
moment de la construction et peuvent étre extraits durant la vie de l'ouvrage pour en suivre
I'évolution des phénoménes de corrosion. Ces témoins sont implantés dans des eécailles
specifiques, reparties sur I'ensemble du parement et dont le nombre total varie d'un ouvrage a
l'autre.
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1.4.2

Fig.1 .15. Pose des témoins de durabilité, renforcements métalliques et géosynthétiques.

Mauvaise conception et sous-dimensionnement de I’ouvrage

sous-dimensionnement de la résistance a la traction des armatures, ou de la résistance de
I'attache des armatures au parement.

surestimation du coefficient de frottement sol/armatures, pouvant induire une longueur
insuffisante des armatures.

tassements différentiels (Fig.1.16), risques d'instabilité générale.

Fig.1 .16.Mouvement d’écailles dus a un tassement différentiel, sans et avec fracturation du parement.

1.4.3 Mauvaise exécution

défauts d'alignement dus a l'absence de cales lors de la pose des écailles.

défauts d'horizontalité et (ou) de rectitude d'un ou plusieurs lits d'armatures.

défauts de longueur d'armatures (par coupures inconsidérées, par exemple).

défauts de compactage du remblai (exces ou insuffisance) a proximité du parement ou sur
I'ensemble du massif.

défauts de drainage, lors de présence d’une nappe (Fig.1.17).

absence ou manque d’armature ou de boulonnerie.
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Fig.1 .17.Rupture d 'un mur en terre armée (présence d 'une nappe d’eaux), et systeme de drainage.
1.4.4 Exploitation, environnement et défauts d’entretien

- agressions physico-chimiques.

- chocs de véhicules.

- réactions de gonflement interne du béton des écailles : réaction alcali-granulats, réaction
sulfatique etc., et développement de végétation arbustive au niveau des joints entre

éléments de parements (Figl.18).

Fig.1.18. Dégradation du béton d’une écaille par réaction sulfatique externe et défaut d’entretien.

1.5 REPARATION DES MURS AFFECTES

Il existe diverses solutions qui permettent d’assurer la stabilité de 1’ouvrage lorsque ce
dernier est trop affecté. Le mode de réparation dépend de 1’espace dont on dispose devant le mur.
En effet, si on dispose d’un espace important, on peut renforcer le mur par un remblai de butée,
ou bien par un deuxieme mur de souténement (Figl.19).
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Fig.1 .20. Renforcement par clouage des écailles, ou par des tirants au pied de mur.

Si par contre 1’espace devant le mur a réparer est relativement réduit (bordure de route,... .), la
solution la plus appropriée consiste a clouer les écailles (écaille par écaille) avec des croisillons
ou renforcer le mur par des tirants d’ancrage précontraints au pied de mur (Figl.20).

1.6  MODES DE RUPTURE DES MURS DE SOUTENEMENT EN SOL RENFORCE
1.6.1 Cas de parement en écailles de béton

Les différents modes de ruine des murs en ecailles de béton en sol renforcé par éléments
métalliques ou géosynthétiques sont donneés a la figure suivante (Fig. 1.21).

a) Insuffisance de b) Insuffisance de ¢) Insuffisance de
I’adhérence sol/armature. resistance des armatures résistance des armatures
SUperieures. inférieures.
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7 TR
KA T -4 -
— -
=
d) Insuffisance de résistance e) Insuffisance de résistance f) Grand glissement.
du sol de fondation du sol de fondation (défaut
(glissement sur la base). de capacité portante).
R - L N
I | NS :====¢¢sa======’=
| |
I
(S e
| | [
] |
S, —4 |
[ | ks
g b —
g) Tassement différentiel h) Tassement général du i) Tassement propre du
(localisé) du sol de fondation. sol de fabrication. remblai renforcé.

Fig. 1.21. Modes de ruine des murs en sol renforcé avec des écailles en béton
1.6.2 Cas de parement en blocs modulaires en béton

Pour les massifs a parement en blocs en béton, les différents modes de ruine sont donnés a la
figure (Fig. 1.22.).

Stabilité externe : a), b), ¢) ;
Stabilité interne : d), ), f) ;
Stabilité du parement : g), h), i).

a) Glissement

suivant la base ¢) Poingconnement

d) Rupture en traction e) Arrachement des f) Glissement aux interfaces
des géosynthétiques géosynthétiques des géosynthétiques

g) Rupture du h) Cisaillement de i) Flexion du parement
liaisonnement ["empilement des blocs

Fig. 1.22. Modes de ruine des murs en sol renforcé avec des blocs modulaires.
19



Chapitre 1 Les ouvrages en terre armée

1.7 AVANTAGES DES MURS DE SOUTENEMENT EN SOL RENFORCE

Les avantages de I’utilisation des murs de soutenement en sol renforcé sont nombreux, ont
peut citer quelques uns :
= réduction de codt par rapport a d’autres structures (Par exemple en béton armé) ;
" Une vaste gamme d’utilisation ;
= possibilité de vérifier la durabilité des renforcements ;
= possibilité de corriger les désordres ;
= possibilité de rabattre la nappe derriére I’ouvrage par la réalisation d’un systeme
de drainage.
Outre ses avantages de conception, les murs en sol renforcé présentent aussi les
avantages de résistance :
= diminution des mouvements de terre;
= augmentation de la securité et de la stabilité des remblais;
= la grande résistance vis a vis des efforts statiques et dynamiques ;
» rapidité d’exécution, grace a ’emploi d’¢léments entierement préfabriqués.

1.7.1 Le colt

Le colt total de chaque ouvrage en terre armée peut se décomposer en trois codts élémentaires :
- le colt des armatures, pose comprise ;

- le codt de la peau, pose comprise ;
- le coQt de mise en place de la terre.

1000

Compactage

800 Services préliminaires , .
o Géosynthétiques
Murs gravitaires

600
400 /"Whl@m

Murs en geosynthétiques

Drainage

Cout de mur (US $/m2 de parement)

Parement
Hauteur de mur,H(m)

Fig.1.23. colt de murs en terre armée.

On comprend facilement pourquoi le prix de la terre armée est inférieur a celui du béton (mur
gravitaire) (Fig.1.23), puisque dans le premier cas les armatures sont disposées suivant une ou
plusieurs directions choisies, alors que dans le béton, le ciment est réparti uniformément dans
toute la masse.

Cette grande différence de prix est réduite par 1’incidence relativement forte de la peau dont le
prix est sensiblement 10% de mur en terre armé. Pour les petits ouvrages inférieurs a 3 metre de
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hauteur, la différence de prix est faible a causse de I’incidence de la peau ; mais pour de gros
ouvrages, cette différence est notable.

1.7.2 La vaste gamme d’utilisation

Le codt et la souplesse des murs en terre armée ont conduit a une large utilisation dans divers
domaines de genie civil a travers le monde entier (Figl.24) :

v' Ouvrages ferroviaires

IIs sont utilisés dans de nombreux pays pour le chemin de fer ou le métro .Hormis quelques
constructions spécifiques, 1’application de la technique terre armée fait appel a la méme
technologie qu'en infrastructure routiére, méme si le souci de sécurité tend parfois a faire
augmenter la durée de vie et les coefficients de sécurité pour les ouvrages ferroviaires.

v Ouvrages hydrauliques

La résistance aux sollicitations trés séveres telles que les crues, les fortes marées, la houle, les
tempétes, les efforts de la glace et les chocs divers (bateaux, épaves, etc.), la rapidité d'exécution,
en particulier pour les travaux effectués en zone de marnage grace a I'exécution simultanée de
remblai ménent & une utilisation variée en site fluvial ou maritime. Aussi 1’utilisation
d’armatures géosynthétiques non corrodables et la possibilité de la construction de murs de quai
en Terre Armée effectuée entiérement sous l'eau, ont permis d’élargir cette technique dans les
environnements salins et maritimes (marinas, ports de péche).

v Ouvrages industriels et de protection

La technique terre armée est tres utilisée pour répondre a des besoins d'aménagement dans les
sites industriels classiques et spécifiques tels que les silos de stockage de charbon ou de minerai,
les murs de déchargement, les postes de criblage et de concassage.

v" Ouvrages routiers

La plus grande utilisation de cette technique concerne la construction de soutenements
supportant des chaussées en terrain dénivelé des routes et autoroutes (par exemple : les murs
sous chaussées ; simples ou étagés ; les culées porteuses ; les culées mixtes et les murs de
rampes.
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Fig.1 .24. Utilisation de la terre armée dans plusieurs domaines.

L’utilisation d’ouvrages en terre armée dans le domaine des travaux publics est en pleine
progression en Algérie, ils sont essentiellement utilisés dans la réalisation des remblais d’acces a
I’approche des ponts (Fig.1.25).

Fig.1 .25. Rampes d’acces de pont réalisées en Algérie.

1.8 CONCLUSION

Vu ce qui a été présenté dans ce chapitre, on constate que la technique des murs de
souténement en terre armée présente les avantages suivants :

o offre une variété de type de renforcement (extensible, peu extensible et inextensible) ;

e possibilité d’utiliser des parements flexibles ou rigides;

e le montage des éléments est facile et rapide ;

e offre une économie importante comparativement a une solution classique en béton armé
et mur a contreforts ;

e ils sont, aujourd’hui, en pleine progression, surtout pour les travaux routiers (autoroutes,
remblais d’acces) ;

e les défauts de désordre sont multiples, la technique de la terre armée offre la possibilité
de mettre en ordre les ouvrages affectés ; mais il faut prendre soins surtout en présence
des nappes d’eaux.
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Chapitre 2 :

COMPORTEMENT DES MURS DE SOUTENEMENT EN
SOLS RENFORCES SOUS ACTIONS STATIQUES

2.1 INTRODUCTION

L’analyse du comportement en service des massifs en sols renforcés provient d’études en
modeles réduits, d’expérimentations d’ouvrages grandeur nature, d’essais de laboratoires (essai
d’extraction, cisaillement direct) et de calculs numériques. Ces études menées essentiellement
sur des ouvrages renforcés par des armatures métalliques ont permis de comprendre leur
fonctionnement et de définir les méthodes de dimensionnement actuelles qui sont fondées sur la
théorie de la poussée des terres et d’équilibre local (NF P94.270-2009, A.A.S.H.T.0-2007, BS-
8006, F.H.W.A-2001).

L’étude des massifs en sol renforcé se fait en analysant la stabilité globale, externe, interne et
mixte du massif :

La stabilité globale du site est considérée comme un probléme de stabilité de pentes, la
justification se fait par rapport au glissement.

La stabilité externe est traitée comme n’importe quelle stabilit¢ de mur de souténement (par
exemple : mur poids). La poussée des terres se calcule sur 1’écran fictif paralléle au parement,
situé a l’arricre des armatures. La justification se fait par rapport au poingonnement et au
glissement a la base du mur sur le sol de fondation ainsi qu’au renversement du bloc.

La stabilité interne est vérifiée au niveau de chaque lit d’armatures ; les efforts de tractions
générés dans les armatures doivent étre inférieurs a la résistance au frottement d’interface

sol/armature et a la résistance en traction de 1’armature.

La stabilité¢ mixte concerne la vérification de 1’équilibre de toute surface de rupture potentielle
recoupant les armatures a I’intérieur du massif renforcé.
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2.2 PRINCIPE DE FONCTIONNEMENT

2.2.1 Fonctionnement interne

Deux zones présentant un comportement différent
peuvent étre distinguées (Fig. 2.1) :

une zone active située juste derriere le
parement; ce massif de sol est en état
d’équilibre limite et pousse sur le parement,
mettant ainsi les armatures en traction ;

a I’arriere, une zone passive (résistante) stable
dans laquelle les armatures s’ancrent en
travaillant a I’arrachement, de maniére a
absorber I’effort de traction auquel elles sont
Soumises.

2.2.2 Fonctionnement externe

’ Yoy
| Zone resistante
\A —_ N
/| Longueur
/I dadhérence
/1
|

Ligne des tractions
maximales

~45°+%

Fig.2.1. Stabilité interne.

Le fonctionnement externe des murs en remblai renforcé ne differe pas de celui des ouvrages de
souténement les plus classiques, du type murs poids ou murs en béton armé (Fig.2.2).

Les efforts qui s’exercent sur ce massif par unité de longueur sont :

— La poussee des terres P sur la face arriére, cette poussée étant inclinée selon un angle 6. Les
différentes expérimentations ont montré que cette poussée correspond a la poussée active du fait
de la deformabilité du massif et que 0 augmente avec I’élancement du mur H/L ;

— Le poids du massif W.

Ces efforts provoquent une force résultante R au niveau

de la base présentant une excentricité e par rapport a

I’axe du remblai.

Les justifications concernent les points ci-apres.

le poingconnement du sol de fondation ;
la résistance au glissement ;

le tassement de I’assise ;

la stabilité générale.

Ny

Fig.2. 2. Stabilité externe.

Le cas échéant, il faut vérifier la stabilité vis-a-vis d’une rupture selon une surface de rupture
englobant I’ouvrage.
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2.3 JUSTIFICATION DES MURS DE SOUTENEMENT EN SOLS RENFORCES SOUS
CHARGEMENT STATIQUE (Application des normes NF P)

2.3.1 Analyse de la stabilité externe

2.3.1.1 Détermination des contraintes verticales

Les résultats des études expérimentales et numériques ont montré que le mur en sol renforcé se
comporte comme un massif cohérent, souple et peut admettre sans désordre irréversible des
tassements différentiels. Le mur en sol renforcé transmet au sol de fondation des contraintes
quasi-linéaires dues a son propre poids (W) et aux effets des surcharges et des poussées latérales
qui le sollicitent.

La contrainte de référence appliquée a la base nommée o, est calculée par la formule de
Meyerhof (Fig.2.3) :

R
o, = v 2.1
VI o6 (2.1)
Avec e:M
RV
Oou

Rv: résultante verticale par métre longitudinal de parement au centre de la base du massif ;
L: longueur du mur correspondant a celle des armatures ;

M :  moment résultant au centre de la base du mur par metre de parement (voir NF P94-220).

\

&

/ 2/ S
e

-
AV “2esfa=

LA AA A A"Ll AAA
ot

Oy

Fig.2.3. Répartition des contraintes dans le sol de fondation d’un mur en sol renforceé.

2.3.1.2 Calcul de la poussée a ’arriére d’un mur vertical simple

On rappelle en particulier que ces valeurs limites sont & déduire des coefficients de poussée et de
butée des terres proposés par Caquot, Kérisel et Absi.

Quand le profil en travers du massif est rectangulaire, le sol a I’arriere du massif purement
frottant et homogene et le terrain de fondation également homogene, la poussée des terres a
I’arriere de I’ouvrage peut étre calculée comme c’est illustré par (Fig.2.4).

On donne des exemples sur les cas trés fréquemment rencontrés :
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Massif de souténement en pied de talus

He

Px

K2y

Fig.2.4. Calcul de la poussée a l’arriére d’un mur vertical simple.

— Pour I’inclinaison de la poussée Px :

2
6x = =14 (22)
3 ’
— Pour I'inclinaison de la poussée Py :
5,=08(1-0,7 i
y =08(1-0, H—e)%;d (2.3)
Avec : .
m — He
Ou
¢1q  estlavaleur de calcul de I’angle de frottement du matériau de la zone renforcée ;
¢2q  estlavaleur de calcul de I’angle de frottement du terrain a I’arriere de la zone renforcée ;
Im est la longueur moyenne des lits de renforcement ;
He est la hauteur du massif renforcé considérée pour le calcul de la poussée (Fig.2.4) ;
S est la surface du massif renforcé (partie grisée de la Fig.2.4).
Etavec:
K, (2.4)
X le tan ,Bt
Ou: O0=X=H,
Kox est le coefficient de poussée du talus d’inclinaison B,
cos?,.q/cos 8y
K2x = 2
(2.5)

cos &, cos f3;

- Jsin(goz;d + 8,) sin(@yq — B)
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Ky est le coefficient de poussée de la terre plein d’inclinaison o

cos?@y,q/cos 6,

KZZ

y 2

- Jsin(«pz;d +8,) sin(py = ©) (25)

cos 6, coOsw

Massifs rectanqulaires et trapézoidale

Les massifs rectangulaires qui ont au plus un élancement de 2 (L/He > 0.5) et elles s’adaptent
aux massifs de forme "trapézoidale," rétrécis au pied (Fig.2.5).

Fig.2.5. Massifs de forme "trapézoidale," rétrécis au pied.

cos?p,
K

- [1+ /sin(p, + &) sin (pz/cos6J2 27)

K,=K, -tan
§ = (12~ L/H,) ¢,

2.3.2 Analyse de la stabilité interne

L’analyse du comportement interne et de la répartition des efforts de traction le long des
armatures métalliques dans un massif en sol renforcé, a montré qu’un effort de traction
maximum Ty (ty) est mesuré sur un point de I’armature. Ce point est éloigné du parement en
haut du mur et proche du parement en profondeur (Fig.2.6). L’ensemble des points forment une
courbe, appelée ligne des tractions maximales, séparant le massif en deux zones :

e zone active située pres du parement dans laquelle la contrainte tangentielle (de
cisaillement) t exercée par le sol sur chaque face de ’armature est dirigée vers le
parement ;
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e zone résistante dans laquelle la contrainte tangentielle t est dirigée vers I’intérieur et le
sol a tendance a retenir les armatures.

Effort de tractionle long

Traction t !
] ?
o || d'une armature
P |
___________ |
| A
| Parement I’—"' N H
; ""_i_‘l [Longueur d'adhérence |
| :
H | [Lxgne de ractions maximales ]
- ]
OGS i
"‘ - i i |Zone résistante I

Fiq.2.6. Répartition des tractions dans les armatures d’un mur en sol renforcé.

La stabilité interne est justifiée lit par lit. Elle se fait en vérifiant au niveau de chaque lit
d’armatures que les tractions maximales et les tractions au parement sont inférieures tout
d’abord, a la résistance au frottement d’interface et ensuite a la résistance caractéristique a long
terme de I’armature :

T, <r; T,<r.etT <r, 2.8)
Avec :

Tm: Deffort des tractions a I’intersection avec la ligne des tractions maximales ;

re : le frottement maximal mobilisable au-dela de la ligne des tractions maximum;
re : larésistance caractéristique maximale de I’armature en section courante ;

Tp : Deffort de traction maximal dans chaque lit d’armatures au parement ;

r. . larésistance caractéristique maximale de I’armature a 1’accrochage au parement.

La détermination de ces parametres selon les normes NF P 94-220 et NF P 94-270 est présentée
ci-dessous.

Les vérifications se font apres application des coefficients de sécurité sur chacun des paramétres
en prenant en compte les combinaisons d’action vis-a-vis de tous les modes de rupture
envisageables.

2.3.2.1 Détermination de I’effort de traction maximale

La valeur de calcul de I'effort de traction maximal (Tm) dans le lit de renforcement considéré, par
métre de parement, est égale a:

Tpp = O Sy (2.9)
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Ou : S, est I'espacement vertical des lits de renforcement et oy la contrainte horizontale dans le
remblai renforcé sur un lit d’armature a I’intersection de la ligne de traction maximale, elle est
égale a:

o, =Ko, (2.10)
Ou o, est la contrainte verticale totale de calcul dans le remblai au niveau du lit considére et au
droit de la ligne des tractions maximales déterminée par la méthode de Meyerhof, et K est un
coefficient de proportionnalité déterminé empiriquement a partir des résultats expérimentaux
(c’est le coefficient de poussée des terres interne au massif).

La détermination de la contrainte verticale oy (z) a la profondeur z du lit considéré se fait en
réduisant les efforts provenant de tout ce qui est situé au-dessus de ce lit (poids, surcharges,
poussée des terres a I’arriere du massif) et en les répartissant sur la largeur réduite L(z) — 2e,

R,

o,(2) = 1) — ¢ (2.11)

Ou : R, est la composante verticale de la résultante de calcul des efforts, par metre de parement ;
L(z) est la largeur du massif a la profondeur z ; e est I’excentricité de la résultante des
charges ; avec :
Md(z)
¢= Rv(z) (212)

Le coefficient K dépend de la profondeur z du lit de renforcement considéré. Dans les cas des
renforcements métalliques, selon les normes francaises NF P-220, le coefficient K est donné
comme suit :

A A

K(Z):'(lea SiZ>ZO

K(z) =

Ka est le coefficient de poussée active du remblai du massif renforce.
Koy = tan® (45° - 22)

alrr) 7

Q1 est un coefficient (> 1.0) lié au type de renforcement (voir Annexe E.2.3.3 (2) Pr NF P 94-
270).Pour les armatures métalliques Q7=1

2.3.2.2 Détermination des efforts au parement

L’effort de traction dans chaque lit d’armatures au parement Tp est calculé de la maniére
suivante :

T, =Ka;o,S, (2.14)

o i varie suivant la flexibilité du parement (voir Annexe E.2.4 Pr NF P 94-270).
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a i = 0.75 pour les systemes de parement flexibles

a i = 0.85 pour les systemes de parement semi-flexibles

a i = 1.00 pour les systémes de parement rigides

Pour les murs en sol renforcé avec des écailles en béton armé, « i vaut 0,85 entre 0 et 0,6 Hm et

évolue de 0.85 a 1 entre 0.6Hm et la base du mur (Hm correspond a la hauteur totale du mur)
(Fig.2.7)

i1 &85 VI &

0.6HmM Ruoeean o |

Proforndeur

e L

Fig.2.7. Variation de « ; en fonction de la profondeur (cas des écailles en béton).

2.3.2.3 Calcul du frottement mobilisable dans les lits de renforcement

L’effort de frottement rs mobilisable par métre de parement dans le lit de renforcement se calcule
suivant la formule :

r, =2NbL, f 0, (2.15)

Avec :

N : nombre d’armatures par meétre de parement ; b : largeur de I’armature ; La : longueur
d’adhérence dans la zone résistante ; o, : valeur moyenne de la contrainte verticale sur le lit de
renforcement ; f* : coefficient de frottement apparent au niveau considéré.

Le parameétre f* est trés important dans I’étude et dans le dimensionnement des murs en Sol
renforcé. Il caractérise la résistance en frottement le long des armatures en prenant en compte la
dilatance du sol.

Le coefficient de frottement apparent f* diminue avec 1’augmentation de la contrainte de

confinement. Il varie entre f*, en surface du massif renforcé et f*; correspondant a une contrainte
de confinement de 120 kPa (Fig.2.8).
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L

Fig.2.8. Variation du coefficient f dans un massif en sol renforcé, (NF P 94-270).

2.3.2.4 Détermination de la résistance caractéristique maximale de ’armature

Les resistances caractéristiques maximales de 1’armature en section courante r¢ et a 1’accrochage
au parement r, sont calculées différemment pour les renforcements métalliques et synthétiques.
e Pour les armatures métalliques :

ro=AqF, (2.16)

ra = Aad I:y

Acq est la section de calcul du lit de renforcement par métre longitudinal de parement en partie
courante ; Ayq est la section de calcul du lit de renforcement par métre longitudinal de parement a
I’accrochage au parement ; Fy est la contrainte de rupture du matériau constitutif de 1’élément de
renforcement.

La vérification de la sécurité vis-a-vis d’une rupture des armatures se fait en tenant compte de la
corrosion possible des armatures. Les sections Aq et Aag sont donc corrigées et ramenées a une
section équivalente plus petite Ag ou une épaisseur es est soustraite et réservée aux phénomenes
de corrosion qui peuvent affecter I’armature (voir la norme NF P 94.270).

e Concernant les armatures synthétiques

La résistance caractéristique rq est la méme en section courante et au parement. Elle est définie
en appliquant des coefficients de réduction de la dégradation de I’armature liée a la construction
(peng), aux conditions chimiques du milieu (pqeg) €t au fluage (psu), ces coefficients sont définis
dans les normes NF P 94.270.

Dans les deux cas (armature meétallique et synthétique) un coefficient de sécurité liée aux
incertitudes sur le comportement a long terme du matériau est appliqué dans le calcul de
résistance caractéristique de 1’armature (NF P 94.270).
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24 PARAMETRES INFLUENCANT LE COMPORTEMENT DES MURS DE
SOUTENEMENT EN SOL RENFORCE SOUS ACTIONS STATIQUES

Plusieurs études se sont intéressées par I’influence de certains parameétres sur le comportement
des massifs en sol renforcé. Les parametres étudiés principalement sont : la déformabilité, la
forme, ’orientation et la mise en place des armatures ainsi que les caractéristiques géotechniques
du sol (cohésion, frottement, dilatance).

L’extensibilité des armatures est le point le plus étudié par différents auteurs, qui ont analysé la
compatibilité des coefficients utilisés dans les méthodes de dimensionnement actuelles (ligne des
tractions maximales, coefficient de poussée des terres interne au mur, frottement a I’interface,
etc.) avec les renforcements géosynthétiques.

2.4.1 Influence de ’extensibilité des armatures

2.4.1.1 Le coefficient de poussée des terres interne a I’ouvrage K

Dans les recommandations des autoroutes féderales américaines F.H.W.A, le coefficient de
poussée des terres K est variable selon I’extensibilité du renforcement (Fig.2.9). Dans le cas des
bandes géosynthétiques, ces normes proposent des coefficients K différents de ceux appliqués
dans le cas des bandes métalliques. Les normes « NF P 94.270 » considérent que ce coefficient
est le méme dans le cas des bandes géosynthétiques et métalliques est peut étre calculé
analytiquement par une formule empirique,

0,0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0
0 T

) // // /

2 / / / ——Geéotextilles
-3 ——Geéogrilles
ﬂ I/ /

- // / —— Armatures métalliques
-5 —w—Treilles métalliques

Profondeur (m})

Lerapport K/Ka

Fig.2.9. Variation du coefficient K suivant [’extensibilité du renforcement, (F.H.W.A).

Les normes BS8006 considérent une solution graphique de la valeur de (K) pour tous les types
de renforcements (Fig.2.10).
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Fig.2.10.Variation du coefficient K, (BS.8006).

Suksun Horpibulsuk et al. (2011) ont présenté, a partir d’un test instrumenté, la performance
d’un mur de souténement en sols renforcés par palier (Fig.2.11.a), le renfort en palier est un
renfort inextensible. 1l est composé d'un membre longitudinal et des membres transversaux.
Le membre longitudinal est une barre d'acier déformable et les membres transversaux sont des
ensembles de corniéres en acier égaux.

E, 2 == Geotextilles
B -"3 3 / / / / =~ Géogrilles
e ——— | & // / / ——Armatures metalliques
B8 || § 4 .
& y/ / =&=Renf.en palier
N P el 5 == Trellles métalliques
- - @
B B b
n n
7
/ 1
V]
Lerapport K/Ka
@) (b)

Fig.2.11. Renforcements en palier, (a) configuration de renforcements,
(b) le rapport K/Ka, (S .Horpibulsuk et al. 2011).
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Les résultats montrent que le rapport (K/Ka) des renforcements en palier (K/Ka=1.7) est inférieur
de celui des treilles d'acier (K/Ka=2.5) et celui des bandes métalliques (K/Ka=2) (Fig.2.11.b),
qui sont inextensibles et largement utilisés comme renforts, d‘ou I’efficacité de codt.

Note : Les renforcements en palier ne sont pas encore adoptés par les guides de la F.H.W.A.

2.4.1.2 La position de la ligne des tractions maximales

Les recommandations F.H.W.A considérent que plus les renforcements seront extensibles plus
la ligne des tractions maximales se rapprochera de la surface de rupture délimitée par le coin de
Coulomb (Fig.2.12.a), donc ces recommandations proposent deux lignes de traction maximales
(Fig.2.12).

Schlosser et al. (1993) montrent, a partir des résultats obtenus dans des murs renforcés par des
bandes géosynthétiques instrumentées, que la ligne des tractions maximales n’est pas confondue
avec le coin de Coulomb. Ils montrent qu’en raison de sa faible extensibilité, ce type de
renforcement conduit a une ligne des tractions maximales plus proches de celle des
renforcements métalliques. Donc, I’instrumentation d’un mur renforcé par des armatures
géosynthétiques a montré que la ligne considérée par la F.H.W.A n’est pas adaptée a tous les
renforcements géosynthétiques.

Les normes britanniques BS 8006 considerent une seule ligne qui est proche des normes NF P
(Fig.2.13).

F—H 1tz (w4 - w—] . &
Ligne des tractions
/ﬁ maximales
D / -5
|
0.5H
" La Le :
]
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H g i
|
n |
0.5Hm i
|
T — _
AR, 1 L 1
T i
@ (b)

Fig.2.12. Détermination de la ligne des tractions maximales, (a) armatures extensibles, (b)
armatures inextensibles, (FHWA .1990).
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Lo

Fig.2.13. Détermination de la ligne des tractions maximales, (BS .8006).

2.4.1.3 La repartition des tractions

Les réactions en termes de contrainte-déformation et la répartition des tractions le long des
renforcements extensibles sont différentes de celles des renforcements métalliques (Allen et al.
2001 ; Bathurst et al.2005). Lorsqu’une armature extensible est soumise a une traction en téte, le
frottement est mobilisé progressivement de la téte vers la queue, contrairement a une armature
inextensible, ou le frottement est mobilisé instantanément sur toute sa longueur.

E.Guler et al. (2011) ont analysé des murs de souténement en sols renforcés avec le logiciel
Plaxis. La répartition des tractions maximales le long de la hauteur du mur a était linéaire pour
les renforcements extensibles et inextensibles (Fig.2.14).

Cette répartition linéaire a été aussi le résultat d’un calcul des tractions maximales, effectué dans
ce travail de mémoire, par un programme développé en Excel basé sur le calcul théorique de

Meyerhof.

a4

\ \ —=— EA (2000Kn/m)
3 K \ —=— EA(69000 Kn/m)
2 \\

Hauteur du mur,h{m)

9] 10 20 30 40 50

tractions maximales dans chaque lit de renforcement,Tamax (Kn/m)

Fig.2.14. Répartition des tractions maximales en fin de construction, (E.Guler et al. 2011).
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R.D.Holtz et W.F.Lee (2002) ont présenté leurs recherches sur la distribution de la force dans
chaque lit de renforcement géosynthétique en fonction de la hauteur du mur, Allen et al.
(2002,2003), et Bathurst et al. (2005) ont analysé différents murs renforcés par bandes
géosynthétiques instrumentées. Ils ont observé que la répartition des efforts de traction le long
des renforcements en fonction de la profondeur du mur est généralement de forme trapézoidale
et non pas linéaire telle que dans les méthodes simplifiées.

La figure 2.15.a montre que la force de traction dans les renforcements augmente de 0.2 T @
la téte de mur, pour arriver a la traction maximale a une hauteur égale 0.6H de la base de mur,
elle devient constante entre 0.6H et0.2H, ensuite elle diminue de Tnax a 0.2 Tax @ la base de mur.

1 N
\ 1 -
0,9 \
\ 0,9
0,8 \
\ 0,8 \
0,7 07

0,6 0,6

0,5

0,5

0,4

0,4

0,3 0,3

Hauteur normalisée du mur,hz/H

0,2

0,2

Hauteur normalisée du mur,hz/H

o1 0,1

*

T )
0,0 0,2 0,4 0,6 0,8 1,0 1,2 0.0 02 04 06 08 10 12
tractions normalisées au renforcements ,T/Tmax tractions normalisées au renforcements , T/Tmax

(@) (b)
Fig.2.15. Répartition des tractions maximales dans le cas des géosynthétiques, (a) (R.D Holtz et
W.Lee.2002), et (Allen et al.2003),(b) (Bathurst et al. 2008).

Bathurst et Al. (2008) ont révisé légerement cette distribution, ils ont constaté que la traction a la
base diminue & 0.6 Tmax et non a 0.2 Tmax (Fig.2.15.b).

Ces auteurs ont proposé une nouvelle théorie pour 1’estimation des contraintes le long des
renforcements géosynthétiques : « la méthode K-Stiffness ».

Dans cette méthode, la raideur locale et globale du renforcement et la résistance au déplacement
latéral causé par la partie bloguée au pied du mur sont prises en compte. Ces facteurs présentent,
selon ces auteurs, une contribution clé pour le calcul de la contrainte maximale dans le lit
d’armature 1 :

N fsq) fb

local

T zlky(H +5)S, Dy @, P
2 (2.17)

Ou:

K est le coefficient de pousseée des terres latérale calculé selon I'équation de Jacky ;

K=1-sing .

36



Chapitre 2 Comportement des murs de souténements en sols renforcés sous actions statiques

y: le poids volumique du sol; H, la hauteur du mur;

S: lahauteur équivalente de la surcharge q (S=q/y) ;

S,': la zone d’influence (équivalente a 1’espacement vertical de renforcements) dans le
voisinage de chaque couche lorsque les calculs sont effectués par unité de longueur du mur;

D  max: le facteur de répartition des contraintes, il modifie la contrainte dans le renforcement en
fonction du niveau (hauteur) du lit de renforcement.

Les autres termes, @y Djoca; Prs €1 Dy sont les facteurs d'influence qui tiennent compte,
respectivement, des effets de la raideur globale et locale du renforcement, de la raideur au
parement et au pied du mur.

Les parametres de cette méthode empirique sont calés sur des mesures de déformations
d’armatures géosynthétiques de murs instrumentés. Les valeurs de déformations obtenues sont
converties en contraintes connaissant la valeur de la raideur du renforcement géosynthétique.
Celle-ci est déterminée par les auteurs en prenant en compte plusieurs parameétres : la contrainte
de confinement, le niveau de déformation, d’éventuels chargements, le temps et la température.
Cependant, ces parametres sont déterminés statistiquement sur des ouvrages tres différents, il
semble nécessaire de vérifier leur validité sur plusieurs ouvrages du méme type. D’autre part, ces
parametres sont supposés €tre constants le long de 1’armature. En conséquence les contraintes
déduites le long des armatures sont aussi des contraintes moyennes.

Allen et Al. (2004) ont proposé une distribution pour le cas des renforcements inextensibles en
bandes métalliques (Fig.2.16), la force de traction au renforcement augmente de 0.1 Tyax a la téte
de mur, pour arriver a la traction maximale a une hauteur égale 0.4H, elle devient constante
jusqu’a la base de mur.

o
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g,0 0,2 0,4 g,6 0,8 1,0 1,2

tractions normalisées au renforcements ,T/Tmax

Fig.2.16. Répartition des tractions maximales dans les cas des
renforcements métalliques, (Allen et al. 2004).
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2.4.1.4 La déformation de mur

A.bdelouahab et al. (2011) ont modélisé, un mur de soutenement en sols renforcés, I'étude
paramétrique (Logiciel CESAR- LCPC) permet de définir I’influence du module élastique des
renforcements sur le comportement des murs en sols renforcés a parement flexible.

40%

20% X
AN

RN

-40% \

AUx/Uxr (%)

-60%
0,0 10,0 20,0 30,0
Le module élastique de renforcement,E(Gpa)

Fig.2.17. Influence du module élastique des renforcements sur la
déformation du mur, (A.Abdelouaheb et al. 2011).

Une variation du module élastique de I’armature a été¢ analysée. Ce parametre présente une
influence importante sur la déformation du mur, au de la de 10 Gpa, I’augmentation du module
semble n’avoir aucune influence (Fig.2.17). L’augmentation de la déformation du mur est due a
I’¢longation des renforcements qui ont un faible module élastique.

2.4.2 Influence d’autres parameétres
2.4.2.1 La longueur minimale de renforcement

O. Bilgin (2009) a étudié les modes de ruptures qui régissent dans la détermination de la
longueur minimale requise des renforcements et la possibilité de raccourcir la longueur minimale
specifiée d’armature.

Les résultats ont indiqué que les deux modes de rupture externe (glissement et renversement), et
interne (I’arrachement) peuvent gouverner les criteres de détermination de la longueur
minimale nécessaire de renforcement, en plus, il peut étre possible d'utiliser des longueurs de
renforcement aussi bas que 50 % de la hauteur du mur, au lieu de 70 % tel que requis par de
nombreux codes a travers le monde (Ex : F.H.W.A) (Fig.2.18).
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Fig.2.18. Effet des paramétres de sol renforcé sur la longueur minimale des renforcements,
(a)effet de [’angle de frottement, (b) effet du poids volumique,( O.Bilgin.2009).

Ainsi, I’angle de frottement du remblai de la zone renforcée a le plus d'influence sur la longueur
minimale de renfort que le poids volumique du sol renforcé ; en utilisant les sols avec un angle
de frottement plus élevé dans la zone renforcee, il est possible de réduire les longueurs de
renforcement jusqu'a 30 % pour certaines conditions (Fig.2.18).

2.4.2.2 Laflexibilité de parement

Jusqu'a 2005, en Amérique du nord, les méthodes courantes de calculs pour la conception de la
stabilité interne des murs de soutenement en sols renforcés avec des geéosynthétiques étaient
basées sur 1’équilibre limite en utilisant la méthode simplifiée de I’A.A.S.H.T.O (F.H.W.A) ; un
défaut de cette approche c’est qu’elle ne consideére pas I’influence du type de parement sur les
tractions maximales dans les renforcements.

R.J.Bathurst et al. (2006), ont présenté a partir des résultats expérimentés a pleines échelles, les
effets des parements des deux murs de souténement en sols renforcés, les deux étaient
essentiellement identiques sauf que I’un a été construit avec un parement rigide et I’autre avec un
parement flexible.

A la fin de la construction les charges de tractions maximales dans les armatures du mur a
parement flexible étaient environ trois fois plus grandes que pour un mur a parement rigide, et
environ deux fois plus grandes, aprés la mise en place de la surcharge (Fig.2.19).
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Fig.2.19. Effet du la rigidité de parement sur la force de traction maximale au renforcement,
(R.J.Bathurst et al. 2006).

Donc le parement rigide dans un mur en sol renforcé est une composante structurale qui peut
conduire a des réductions appréciables des charges maximales dans les armatures en
comparaison avec le systeme a parement flexible.

2.4.2.3 Parameétres liés au sol renforcé

L'étude paramétrique établie par A. Abdelouhab et al. (2011) (Logiciel CESAR- LCPC) a aussi
permis de définir ’influence de I’angle de frottement et la cohésion du sol renforcé sur le
comportement (en terme de déplacement horizontal) d’un mur de souténement a parement
flexible (en écailles de béton) de hauteur H=6m renforcé par les géosynthétiques.

Une diminution de 16 % de I'angle de frottement (lorsque ¢ passe de 36° a 30°) conduit a une
augmentation du déplacement de 45% (Fig.2.20.a).
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Fig.2.20. Influence des paramétres de sol renforcé sur le déplacement horizontal de mur
(a)effet de [’angle de frottement, (b) effet de la cohésion , (A.Abdelouaheb et al.2011).
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La déformation diminue de 84 % en passant d’une valeur de 0 a 20 kPa pour la cohésion. A
partir de 20 kPa, la cohésion n’a plus d’influence (Fig.2.20.b).

2.4.3 Mode de rupture

Il est important de définir le mode de rupture des murs de souténement en sols renforcés, d’apres
A.Abdelouaheb et al. (2011), le mode de rupture, dans le cas d’un mur de souténement a
parement flexible en sol renforcé par des bandes synthétiques, est lié au défaut d'adhérence entre
le sol et le renforcement ; ce qui entraine le glissement de la partie instable du sol (Fig.2.21.a).
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Fig.2.21. Mode de rupture d’un mur en sol renforcé, (a) mode de rupture,(b) zones de
cisaillement maximal, (A.Abdelouaheb et al.2011).

Pour un modeéle référence (H=6m), le cisaillement maximal est observé dans trois zones
(Fig.2.21.b):

e La premiére zone est localisée en bas du remblai renforcé (entre le premier et troisiéme
niveau de renforcement) et forme un angle de 30° par rapport & I’horizontale.

e La deuxieme zone est la suite de la premiere dans le remblai général avec un angle plus
important (45 °).

e La troisieme zone est localisée a l'extrémité des bandes, a l'interface entre le remblai
renforcé et le remblai général.

Pour étudier I’influence de la hauteur du mur sur la surface critique de rupture, A.Abdelouaheb
et al. (2011) ont modélisé un mur de 10.5 m de hauteur. L’analyse a la rupture montre que le
comportement du mur de 10.5 m de hauteur est similaire a celui de 6m de hauteur, la rupture se
produit par glissement de la zone instable (Fig.2.22.a).

La contrainte de cisaillement maximale est observée dans trois zones (Fig.2 .22.b) comme le cas
de mur de 6m.
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Fig.2.22. Surface de rupture d’'un mur en sol renforcé (modeéle avec H=10.5 mm),
(A.Abdelouaheb et al. 2011).

Donc la hauteur de mur n’a pas d’influence sur le mode rupture.
2.5 CAS DES MURS DE REMBLAI D’ACCES DE PONT

Les remblais a I'approche des ponts (accés de pont) sont couramment réalisés avec deux murs de

soutenement en sol renforcé a deux faces opposés (Fig.2.23). Toutefois, les directives de conception
disponibles pour ce systeme de mur sont limitées.

Fig.2.23. Construction d 'un remblai d’acces, (S.R.Lo, avant 1997).

2.5.1 V.Elias et B. R. Christopher (1997)

Elias, V. et Christopher, B.R. (1997) ont décrit dans les guides de I’administration américaine
des autoroutes fédérales (F.H.W.A 1997), que la conception des murs a deux faces opposées est
considérée comme situation particuliére. Selon ces guides, la distance entre les deux parois
opposées (D) est un paramétre clé pour I’analyse de ce type de mur. Dans ces guides de
conception, une seule géométrie est adoptée et deux cas sont considéres, baseés sur la distance
entre les deux murs (Fig.2.24):
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Fig.2.24. Conception des murs de souténement en sols renforcés a deux faces opposées (F.H.W.A.1997).

- Lorsque D est supérieure a (H tan (45- ¢ / 2), ou H est la hauteur des murs et ¢ est I'angle
de frottement du remblai, toute la poussée active de la zone renforcée peut étre mobilisée
et les murs peuvent étre concus de maniére indépendante 1’un par rapport a I’autre, pour
ce cas, la méthode typique de conception pour les murs de souténement en sols renforcés peut
étre utilisée.

- Lorsque D est égal a zéro, les deux murs sont toujours congus de maniere indépendante
pour la stabilité interne, mais aucune poussée active de la zone renforcée assumée par le
remblai. En d'autres termes, 1’analyse pour la stabilité externe n’est pas nécessaire.

- Les directives indiquent que, lorsque D est inférieur a (H tan (45 -¢ / 2), la poussée
active derriére la zone renforcée ne peut étre pleinement mobilisée, pour cela la poussée
active devrait étre réduit.

Mais, les guides FHWA 1997 n'ont pas fourni une méthode sur la fagon d'envisager la réduction

de la pousseée active lorsque D < (H tan (45- ¢ / 2).

2.5.2 R.R. Berg et al. (2009)

Berg, R.R. et al. (2009) ont décrit dans les guides de la F.H.W.A 2009, que ce type des murs de
souténement est a géométrie complexe, la pression des terres actives derriere la zone renforcée
est modifiée et deux cas sont envisagés (Fig. 2.25):
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Fig. 2.25. Conception des murs a deux faces opposées, (F.H.W.A.2009.)

eCasl:
Pour le cas 1: la base du mur (W) est large et chaque mur peut étre concu de fagon
indépendante I’un par rapport a 1’autre.

Théoriquement, si la distance D entre les deux murs, est inférieure a Di:

D< Di=Hitg (45-¢/2) ~0.5 H;, ou H; est la grande hauteur des murs paralléles, alors la surface
de rupture ne peut pas totalement développée, la pression des terres actives est réduite et les
deux murs ne peuvent pas étre congus d’une maniere indépendante 1’un par rapport a I’autre.

Cependant, pour une conception des murs assumée a une valeur : D> Di =0.5 H, alors toute la
pression active est mobilisée et les deux murs sont congus d’une maniere indépendante.

e Casll:
Dans le cas II : il existe un chevauchement de renforcements, alors il y aura interaction entre
les deux murs.

Lorsque le rapport, Lr/H,, est supérieur a 0.3 (Lg>0.3H,), ou Lg est la longueur de
chevauchement et H; est la petite hauteur des murs paralléles, aucune pression des terres actives
derriere la zone renforcée sera considérée dans le calcul de la stabilité externe.
Toujours selon ces guides, pour une géometrie intermédiaire entre le cas I et le cas II, la
pression des terres devrai étre interpolée entre la pression totale et le cas zéro.
Pour le cas II, avec Lg>0.3H,, les directives suivantes doivent étre respectées :
= L4/H1>0.6, ou L, et H; sont la longueur de renforcement et la hauteur de mur le plus
grand ;
= L,/H,>0.6, ou L, et H, sont la longueur de renforcement et la hauteur de mur le plus
petit ;
= W/H,>1.1, ou W est la largeur de la base de mur et H; et la hauteur de mur le plus grand.
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Les directives décrites sont valables pour les conditions statiques, ainsi que pour les actions
sismiques, ou 1’accélération horizontale au niveau de la fondation est moindre de 0.05g.

2.5.3 J.Han et D.Leshchinsky (2010)

La littérature n’est pas fortune en ce qui concerne I’analyse du comportement des murs a deux
faces opposees, on a tiré celle de J.Han et D.Leshchinsky (2010) (Fig.2.26), qui adoptent les
méthodes numériques (avec le logiciel FLAC), pour étudier sous un chargement statique, l'effet
du rapport de la largeur a la hauteur du mur (W / H) et la qualité des matériaux de remblai
(’angle de frottement ¢) sur la surface critique de rupture, la force de traction maximale requise
au renfort et la poussée active derriére la zone renforcée.

W=12m |
42m | | 42m Blocks (y= 18kN/nt,
— T = c=]000kPa, ¢= 340
= I E=  Reinforced & retained fill
— = (y= |8kN/m’, c =0kPa.
H=bm = - 0.6m {-ﬂg"_ 0
= ¥ = =33
1.5m B -—=— Reinforcement
| l — =l — Weak zone
Im Foundation (3 =1 BkN/m?, ¢ =1000kPa, ¢=0"

Fig.2.26. Modéle de base, W/H=2, (J.Han et D.Leshchinsky 2010).

Les résultats suivants ont été décrits :

-L’analyse de la surface de rupture (Fig.2.27), montre que les deux murs opposés sont
effectués de fagon indépendante lorsqu’ils sont éloignés (W/H>2), (D>3.6 m).

4.2m |
= -]
L4
’ V4
. ’
't/
’ b =34
’
A
A” — W/H=3
/" --e WH=2
ol
f’ - = W/H=14

Fig.2.27. Surface de rupture, (J.Han et D.Leshchinsky .2010).

-Lorsque la distance entre les deux murs opposes devient trés proche (W/H=1.4) (D=0m), la
pression latérale des terres derriére la zone renforcée est toujours existante (Fig.2.28.a). La force
de traction maximale requise aux renforcements inextensibles diminue légérement (Fig.2.28.b).
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Fig.2.28. Effets de la distance D, (a)pression des terres actives, (b) tractions maximales,
(J.Han et D.Leshchinsky .2010).

En outre, ’effet de la connexion des renforts au milieu, quand les murs opposés sont tres
proches, a également été etudié. La connexion des renforts au milieu réduit Iégerement la force
de la traction maximale requise au renfort (Fig.2.29).

6
L 3 *»
\ —*—Unconnected
5 <4 H
E- —e— Connected
-::— 1\ L 2
€ 4
> -». L 4
$ \
] - <N
=3
£° ﬂ%—
= $ = 340 » < ¢ = 25¢
e
I
=
=3
L 3 L 4
x
1
* X >
* X >
(o] T T T
0 5 10 15 20
Maximum tension in each reinforcement, T .. (KN/m)

Fig.2.29. Effet de connexion des renforcements au milieu, (J.Han et D.Leshchinsky .2010.).
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2.6 CONCLUSION

Apres cette synthése bibliographique sur le comportement des murs de souténement en sols
renforcés sous actions statiques, on peut conclure ce qui suit :

le dimensionnement des murs de souténement en sol renforcé selon la norme francaise
NF P 94-270, repose sur la théorie de Meyerhof pour la détermination des contraintes
dans le massif renforce.

la norme NF P propose une formule empirique pour déterminer la valeur du coefficient
de poussée des terres internes a I’ouvrage K, par contre les deux normes américaine et
britannique prévoient une solution graphique.

les deux normes francgaise et britannique adoptent une seule ligne des tractions
maximales proche de parement que ce soit pour les renforcements extensibles ou
inextensibles, la norme américaine prévoit pour les renforcements inextensibles une
ligne des tractions maximales plus éloignée de parement et qui coincide avec la surface
de rupture de Rankine.

pour la traction au parement, la norme francaise adopte une solution graphique en
fonction de la hauteur de lit de renforcement et le type de parement, la norme
américaine propose des coefficients empiriques.

la distribution des forces des tractions maximales en fonction de la hauteur de mur sous
chargement statique est linéaire.

I’analyse de la rupture, des murs de souténement a parement flexible renforcés par les
géosynthétiques, montre que le cisaillement maximal est observé dans trois zones.

les études récentes sont focalisées sur la détermination du coefficient de poussée
interne K ; et le développement d’une nouvelle méthode « K-Stiffness » qui a permis de
prévoir une distribution trapézoidale, en cas de renforcement extensibles et
inextensibles, qui elle n’est pas encore adoptée par les normes.

le comportement sous chargement statique des murs opposés constituant un remblai
d’accés de pont sous chargement statique est moins traité dans la littérature, la norme
francaise ne donne aucune directive pour ce cas des murs; le nouveau guide de
la FHWA décrit ce cas comme a géométrie complexe, selon ce guide, la distance D
entre les deux murs opposés est le parametre clé pour le dimensionnement de ce type de
mur, des études numériques en différences finies ont montrés 1’influence de cette
distance.

Ces conclusions seront trés utiles pour la suite de la présente étude.
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Chapitre 3 :

COMPORTEMENT DES MURS DE SOUTENEMENT EN
SOLS RENFORCES SOUS ACTIONS SISMIQUES

3.1 INTRODUCTION

Apres récents tremblements de terre d’intensité assez sévére, il a été observé que les
murs de souténement en sol renforcé s’adaptent trés bien aux séismes. Le comportement
flexible et la capacité d’absorption d’énergie sont les causes principales de leur résistance
aux conséquences de ces seismes.

Les approches de calcul des pressions sismiques des terres actives agissant sur la paroi
des murs de souténement, les différentes justifications et les différents parametres
influencant le comportement des murs de souténement en sol renforce sous les actions
sismiques sont présentées dans ce chapitre et a partir de cas historiques, nous citons la
performance des ces murs vis-a-vis des récents tremblements des terres.

3.2 METHODES DE CALCUL DES PRESSIONS ACTIVES DYNAMIQUES AGISSANT
SUR LA PAROI D’UN MUR DE SOUTENEMENT

De nos jours, les méthodes utilisées pour calculer la pression dynamique de la terre sur
les murs de soutenement peuvent étre classées en trois principaux groupes:

e les analyses a I’¢tat limite, dans lesquelles un mouvement relatif considérable se produit
entre le mur et le sol pour mobiliser la force de cisaillement du sol.

e les analyses élastiques, dans lesquelles un mouvement relatif entre le sol et le mur est
limité, par conséquent, le sol se comporte dans son domaine élastique linéaire. Le sol
peut étre considéré comme un matériau élastique linéaire.

e les analyses numeriques, dans lesquelles le sol est modélisé avec un comportement réel
non-linéaire.
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Les analyses de 1’¢tat-limite ont été développés par Mononobe et Okabe (Mononobe et Matuo
,1929); Okabe ,1926). L'approche Mononobe-Okabe a plusieurs variantes (Ex : Seed et Whitman
,1970). Une partie de sol délimitée par la paroi est supposée se déplacer comme un bloc rigide,
avec prescription dune accélération horizontale et une accélération verticale.

Dans les analyses élastiques dans lesquelles la paroi est considérée comme étant fixée a la fois
contre la déviation et la rotation a la base, les forces de pression calculées sur le mur sont de 2,5
a 3 fois plus grande que celles déterminées par I'approche Mononobe-Okabe, donc les solutions
élastiques sont généralement considérées comme trop conservatrices et inappropriées pour une
utilisation dans les applications de conception.

Le troisieme groupe comprend l'analyse numérique non linéaire pour trouver les déformations
des murs de souténement induites par le tremblement de terre.

Les analyses numériques devraient étre capables de prendre en compte le comportement
élastique non linéaire du sol et des interfaces entre le sol et le mur, en utilisant les méthodes des
différences finies ou des éléments finis.

3.2.1 L’analyse a I’état limite
3.2.1.1 Les approches pseudo-statiques

La stabilité sismique des structures de souténement est habituellement analysée par 1’approche
pseudo-statique dans laquelle les effets de tremblements de terre sont exprimés par des
accélérations horizontales et verticales constantes attachées a la masse.

La sollicitation sismique est de cette facon prise en compte sous la forme d’un chargement
statique particulier, exprimé comme le produit d’un coefficient sismique K et le poids W de la
masse.

La forme la plus courante de 1’analyse pseudo- statique considére que les effets de tremblements
de terre secouent par les accélérations pseudo-statiques produisent des forces d’inertie, F et Fy,
qui agissent par l'intermeédiaire du centroide de la masse dans les directions horizontale et
verticale respectivement. Les grandeurs des forces pseudo-statiques sont;

Fo=2w =Kk w
g (3.1)
F=2w=kw
g
Ou:
an et a, : les accélérations pseudo-statiques horizontale et verticale .

Ki et K, : les coefficients des accélérations pseudo-statiques verticale et horizontale.
W : le poids de la surface en rupture de sol.
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L’analyse pseudo-statique est relativement simple et directe. Les expériences ont montré que
I'analyse peut ne pas étre fiable pour les sols qui s'accumulent de grandes pressions interstitielles.
Okabe (1926), Mononobe et Matuo (1929) ont été les pionniers pour obtenir les coefficients de
pression des terres actives et passives dans les conditions sismiques. C’était une extension de la
méthode de Coulomb dans le cas statique pour la détermination des pressions des terres en tenant
compte de I'équilibre d'un coin non triangulaire (Fig.3.1), la méthode est désormais connue sous
le nom de la méthode Mononobe-Okabe.

L'approche Mononobe-Okabe est précieuse en fournissant une bonne évaluation de la magnitude
de la force dynamique maximale agissant sur un mur de souténement.

Cependant, la méthode est basée sur trois hypothéses fondamentales :
- Le mur a déja suffisamment déformé vers I'extérieur pour générer le minimum de la pression
active de la terre.

- Une partie du sol, avec une surface plane coulissante en cours d'exécution a travers la base de
la paroi, est sur le point de défaillance avec une force maximale de cisaillement mobilisée le long
de la longueur de la surface.

- Le sol derriere le mur se comporte comme un corps rigide de telle sorte que I'accélération peut
étre homogene tout au long du remblai a I'instant de la rupture.

Surface plane de rupture

Passive

Fig.3.1.Surface de rupture et forces agissantes considérées par Mononobe et Okabe.

L'expression pour le calcul de la force sismique active, P,g, est donnée par les équations de
Mononbe-Okabe :

Py = 1L KIHK,, (2)

2 — —
K., = cos“(p—p—-0)

C0s 6c0s? BCos(5 + B+ 9){&( sin(p +0)sin(p ~1-6) )ﬂ

cos(d + B+ 0)(cos(i — 0) (3.3)
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y: poids unitaire du sol.

H: hauteur verticale de la paroi.

Kag: coefficient sismique de pression de la terre active.

angle de frottement du sol.

angle de frottement a la paroi.

S inclinaison de mur par rapport a la verticale.

i: inclinaison de la chaussée par rapport a I'horizontale.

Kp: coefficient d’accélération sismique dans la direction horizontale.
Ky : coefficient d’accélération sismique dans la direction verticale.

6 : 1’angle d’inclinaison de I’accélération apparente vaut :

K
O=tg " (—>—
9 (1—Kv)

Seed et Whitman (1970) ont donné des solutions pratiques pour I’incrément de la force
dynamique dans l'équation de Mononobé-Okabé pour une pression active, une accélération
verticale prise égale a zéro, une paroi a remblai horizontale et un angle de frottement effectif
d'environ 35 °. Cette approximation peut étre exprimée par la formule :

APy 3,

2 h
M8 (3.4)
Dans I’analyse de Mononobe-Okabe, le point d'application de la force sismique totale de la
terre est considéré comme étant a H/3 de la base du mur, mais les résultats expérimentaux
montrent qu'il est 1égerement au-dessus d’H/3 de la base du mur pour le cas d'activité sismique.
Seed et Whitman (1970) ont recommandé que la composante dynamique a prendre soit a 0,6 H.

3.2.1.2 Les approches Pseudo-dynamiques

Dans cette approche, I'avancement de progres par rapport a la précédente approche, c'est que la
nature dynamique de chargement de tremblement des terres est considérée d’une maniére
approximative et simple. La différence de phases et les effets d'amplification au sein de la masse
du sol sont considérés le long des accélérations de I'inertie.

Steedman et Zeng (1990) considérent une accélération horizontale harmonique d'amplitude a, a
la base du mur, en supposant pour la simplicité que i =4 = K, = 0 (Fig.3.2).

A des profondeurs supérieures de la surface du sol(z), I'accélération peut étre exprimée comme
suit:

a, () =a, sin[a)(t - HV_ Z)}

S

(3.5)
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Ou

w : la fréguence angulaire.
t: letemps écoulé.
Vs : vitesse de lI'onde de cisaillement.

La surface de rupture plane, assumeée inclinée d'un angle o par rapport a I'horizontale (Fig.3.2),
est prise en considération le long de 1’analyse avec la force sismique et le poids de bloc en
rupture.

T Eﬂw/ y 2

H 5\ " r P 1
_r“f Pr:l'd E"r
L h Aafy) a
R e o e A AR o T

Fig.3.2. Systéme considéré par Steedman et zeng(1990) pour [’approche pseudo-dynamique.

La force active sismique sur la paroi est exprimée par :

F, (t) cos(a — @) +W sin(a — @)

P, (1) =
wa (1) cos(S + @ —a) (3.6)

et F,(t)= %[27["' COS & + A(Sin w& —sin at)]
dr-glga

Fn(t) : est La force horizontale totale d'inertie agissant sur le mur.
27V,
w

H
et &=1-—
- \Y

S

Ou A=

Le point d'application de la force active sismique totale est hy a partir de la base du mur, il est
déterminé par la relation :

_ 27H? cos @& + 27AH sin & — A% (cos wé — cos wt)

h
‘ 27+ cos wé + A (sin w& —sin at) 3.7)
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Ce point d'application de la force sismique pour les mouvements de trés basse fréquence (moins
a H / A, de sorte que le remblai se déplace essentiellement en phase) est hy = H / 3.
Pour les mouvements de fréquences plus élevées, hq se déplace vers le haut de la base de mur.
Cette solution représente la non-uniformité de I'accélération au sein de la masse du sol, mais ne
tient pas compte de 1I’amplification dynamique.

3.2.2 L’analyse au déplacement

La paroi de mur de soutenement qui subi un mouvement sismique vibre avec le sol et peut-étre
facilement déplacé de sa position originale.

Richard et Elms (1979) ont recommandé que, I’action dynamique des pressions actives, puisse
étre calculée par la méthode de Mononobe-Okabé, elle est exprimée par la formule suivante :

(L£K,)c0s? (9~ 5 —0)

R R B

P, =05H?

(3.8)
3.2.3 Comparaison entre les différentes approches

Il est important de comparer les valeurs de la pression des terres calculées en utilisant des
approches différentes. Le tableau (Tab.3.1) montre les comparaisons pour des calculs effectues,
ou les données suivantes ont été utilisées:

H=6m, ¢=0, »p=34°, =17°, y=17.3kN/m, kn=0.3, et kv=0.3.

Tab. 3.1. Comparaison entre les différentes approches, (choudhury .2005.).

L’approche Mononobe | Steedman- | Richards
-Okabe Zeng et EIms
Pression sismique des terres actives P,q(Kn /m) 145.16 141.24 100.92
Point d’application de P,q a partir de la base (m) 2.72 2.0 2.33

Les valeurs obtenues par les différentes approches montrent que les forces dynamiques des
pressions actives calculées par 1’approche pseudo-dynamique (Steedman et Zeng) et par
I’analyse de déplacement (Richards et Elms) sont moindres que celle de Mononobe-Okabe. Ce
qui résulte que la méthode de Mononbé-Okabé est plus défavorable, mais la différence des
valeurs obtenues n’est pas large. L’approche pseudo statique a I’avantage d’étre plus facile pour
I’application au mur de souténement, c’est pour ¢a qu’elle a été adoptée par plusieurs codes pour
le calcul des pressions actives dans les murs de souténement en sols renforcés (EX :
A.A.S.H.T.O 2007).
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3.3 JUSTIFICATION DES MURS DE SOUTENEMENT EN SOL RENFORCE SOUS
SEISMES

3.3.1 Poussée active sismique du terrain :

Sous séisme, les forces de poussée d’un sol sur un mur en sol renforcé peuvent étre prises en
compte sous la forme d’un chargement pseudo-statique en utilisant la méthode de Mononobe-
Okabe.

Cette méthode consiste a prendre en compte I’action du séisme sous la forme d’une accélération
horizontale et d’une accélération verticale qui se cumulent a I’accélération de la pesanteur.

Le poids volumique apparent du remblai devient :
e suivant la direction horizontale : ¥y, = YK},

e suivant la direction verticale : Yy = YK,
Avec Ky, : coefficient sismique horizontal

K, : coefficient sismique vertical
— Kh
6 = arctan (1 T Kv)
La méthode de M.O consiste :

- a faire subir fictivement a I’ensemble ouvrage/sol une rotation d’angle 6, de facon a ce
que I’accéleration resultante g’ coincide avec la verticale (Fig.3.3) ;

- a remplacer I’intensité g du champ de pesanteur par l’intensité g’ de [’accélération
résultante ;

- a determiner de maniére classique le coefficient de poussée K4, en considérant la méme
inclinaison & qu’en statique.

Fig.3.3. Les différents chargements pour la méthode de Mononbe-Okabe.

54



Chapitre 3 Comportement des murs de soutenement en sols renforcés sous actions sismiques

La force sismique de la pression active des terres :

1
Poq = EY(l + K,)H?K 4 (3.9)

K., = cos’(@p—21—6) :
sin(p + &) sin(p — B —6)
cos(6 +A+6)cos(B—21)

(3.10)

cos @ cos?Acos(6+A+0)|1 +\/
3.3.2 Superposition des actions statiques et dynamiques :

e e
’/\
e

T -y
¥ o 1 ]
& =p _l_ B - i b
— v

Fig. 3.4. Exemple de superposition des actions statiques et dynamiques,
(Bathurst et Cai .1995).

Le calcul des pressions actives sismiques repose sur le principe de superposition des actions
statiques et dynamiques (Fig.3.4). Bathurst et Cai (1995) ont proposé la formule de superposition
suivante

P, =P, +AP, AP, =KW (3.11)

yn dyn
Ou:
A+K,K,, =K, +AK

dyn

Remargue :
La valeur de I’angle & de frottement terrain-mur est plus faible en régime dynamique qu’en
statique. Il conviendra de prendre des angles inférieurs a ¢/3. Dans la pratique on adoptera le
plus souvent & = 0.

55



Chapitre 3 Comportement des murs de soutenement en sols renforcés sous actions sismiques

3.3.3  Application des Normes Américaines « AASHTO »
3.3.3.1 Stabilité externe :

Ajouter aux forces statiques agissant sur la structure, 50% de la poussée sismique Pag et la force
totale d’inertie P\r (Fig.3.5). La poussee sismique Pag réduite est utilisée parce qu’il est peu
susceptible faire un maximum de ces deux forces simultanément.

L’accélération maximale moyenne dans le massif est donnée par la formule :

A = (145 — A)A (3.12)

ou:

A = coefficient d’accélération maximum de sol, A.A.S.H.T.O, Division 1A.

Am = coefficient d’accélération maximum de mur au centre de surface de la masse de mur
(centroide).

masse pour la force d'inertie .
remblai
maintenu

masse pour la B b VK o
force d'inertie it de renforcement Femblai -t - = 7
mainten K |
r N af
n — [ |
T — ] . . [ T . -
masse de remblai renforcé remblai |/ masse de rempblai reriforcé
&K, : rgallmﬁnu _ / (S centrel 2 _
centre'de i Bar | / massg dynamiquy
[masse| dynamigue 3 150% Pag h " o
Pl SN | T 2 LN
H — H R ‘
' Fr élﬁ S |
w ‘ =] 0.6H W |
| H _ / |
| 3
= 1
| /
I - - - = (- - - - —
0.5H 0.5H5
L L
masse pour la force résistante masse pour la force résistante
Cas @O Cas @

Fig. 3.5. Forces sismiques agissantes sur un mur de soutenement (stabilité externe), selon AASHTO.

Casl

(3.13)
PIR = OSAm]/rHZ

Pyr = 0.3754,,y,H?
Cas 2

tanf - 0.5H
Hy=H- (1 — 0.5tanp)
P = Py + Py
Py = 0.54,y HoH
P = 0.1254,,y¢ (Hy)*tanp
Pyg = 0.5y¢(H2)*AKyg
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2(p—&—90+6
Kaa = coslp—¢ o) 7 (3.14)
sin(p —1I) sin(p — & —1)
cos(I+90—-0+¢&) cos(I—90+0)

1+

\

cos & cos?(90 —0) cos(I +90 — 6 + &)

Ou:
| = f :angles (voir fig3.5)
E=arctan ((K/ (1 - Kv))
¢ : I’angle de frottement de sol
6 : angle (voir Fig.3.5)

3.3.3.2 Stabilité interne :

Les charges séismiques produisent une force d’inertie P, agissant horizontalement, en plus de
forces statiques existantes (Fig.3.6).

On suppose que I’endroit et la pente de la ligne maximum de force de traction ne change pas
pendant le chargement séismique.

Zone

active
A\

YK B B

P masse de sol/renforce >
[

— - '3

Tiotal zone |
L resistante |
1

|

[

Armature extensible

Fig.3.6. Stabilité interne séismique (renforcement extensible), selon les normes AASHTO.

Les étapes de calcul pour des analyses de stabilité interne en ce qui concerne le chargement
séismique sont comme suit :

Calculer I’accélération maximum dans le mur et la force P, par largeur d’unité agissant au-dessus
de la base :

Py = AnWy (3.15)

ou :W, est le poids de la zone active (secteur ombragé sur la Fig.3.6) et A est le coefficient
d’accélération d’emplacement d’AASHTO, ou An, peut étre réduit a base sur le mouvement
latéral admissible.
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Calculer P’incrément dynamique Tpg directement induit par la force d’inertie P, dans les
renforcements en distribuant P, dans les différents renforcements proportionnellement a leur
« secteur résistant » (L) sur une charge par base de largeur de mur d’unité. Ceci méne a :

el
?zl(Lei)
Ce qui est la longueur résistante du renforcement au niveau i divisé par la somme des longueurs

résistantes pour tous les niveaux de renforcement.

La force de traction maximum est :

Tiotat = Tmax + Trna (3.17)

Vérifier la stabilite de la rupture et I’arrachement du renforcement, avec des facteurs de
résistance @ séismiques, comme Ci- apres :

> Pour la rupture de renforcement géosynthétiques, il doit étre congu pour résister a la
charge statique et au composant dynamique de la charge comme suit :

Pour le composant statique :

Tnax " RF
Spg =2 ———
rs — ¢RC (3'18)
Pour le composant dynamique, ou la charge est appliquée pendant une courte période, la
réduction de fluage n’est pas exigée et donc :
de " RFD " RF]D
rt =
OR,

(3.19)

Rep ;. coefficients de réduction des agressions chimiques dues a I’environnement dans lequel les
renforcements se trouvent placés ;
RFp : coefficients de réduction des agressions mécaniques subies par les renforcements lors
de leur mise en place dans I’ouvrage.
Par conséquent, la force finale du renforcement géosynthétiques exigée est :

3.20
Tult = Srs + Srt ( )

Ou Sis est la force de renforcement par largeur d’unité requise pour résister au composant
statique de la charge et Sy la force de renforcement requise pour résister au composant
dynamique ou transitoire de la charge.

» Pour I’adhérence sous le chargement séismique, pour tous les renforcements, le
coefficient F~ de frottement devrait étre réduit a 80 % de la valeur statique, menant :
(3.21)

Ttotal

=
¢~ ®&(0.8F*aoyCR,)

L
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® : facteur de résistance pour I’adhérence du renforcement = 1.20 ; Tableau 11.5.6-1 de AASHTO
(2007). Pour a, C et R.sont définies dans AASHTO 2007.

> Pour la connexion parement/renforcement sous chargement sismique, le parement doit étre
congu pour résister a la charge statique et au composant dynamique de la charge comme
suit :

Pour le composant statique :

rs> T Rep (3.22)
0.84(CR_ )R,

Pour le composant dynamique :

rt>_mReo (3.23)
0.84(CR,)R,

® : facteur de résistance pour ’adhérence du renforcement = 1.20 ; Tableau 11.5.6-1 de AASHTO
(2007). Pour o, C et R.sont définies dans AASHTO 2007.

Rep : coefficients de réduction des agressions chimiques dues a I’environnement dans lequel les
renforcements se trouvent placés.

CR( : facteur de réduction qui tient compte de la réduction de la résistance ultime de
renforcement a long terme.

CR, : facteur de réduction qui tient compte de la réduction de la résistance ultime de
renforcement a court terme.

3.4 PERFORMANCE DES MURS DE SOUTENEMENT EN SOL RENFORCE VIS-A-
VIS DES RECENTS SEISMES (Cas historiques)

Le monde a vécu dans les dix derniéres années du siecle passé des tremblements des
terres de grandes magnitudes (Mw>6), ces séismes ont causé plusieurs dégats matériels et
humaines. Plusieurs recherches ont été faites pour investir et évaluer la performance des
structures en sols renforcés notamment les murs de souténement, parmi lesquels on peut
citer les cas historiques suivants :

3.4.1 Séisme de Kobe 1999

J.Koseki (2004) a évalué la performance des murs de souténements en sols renforcés suite au
séisme de Kobe (Japon) (Mw=6,9) survenu le 17 janvier 1999, qui a causé des dommages
destructifs aux ponts et a des colonnes en béton armé (Fig.3.7 et Fig.3.8).
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Fig.3.7. Défaillance d’une colonne en Fig.3.8. Effondrement du viaduc de Fukae.
béton armé, Viaduc Fukae.

Un mur de soutenement cantilever appuyant une pente de remblai (Fig.3.9.a) a subi une
inclinaison importante et des fissures séveres, cependant un mur de souténement en sol renforcé
avec un parement rigide (Fig.1.9.b) a présenté seulement une quantité limitée des déplacements
résiduels, il pourrait étre utilisé apres le séisme avec des modifications mineures.

Moved position
of RW Y ‘

4.1 m

Geogrid
(Te=29kN/m) |

(@) (b)

Fig.3.9. Comportement de deux murs de souténement sous séismes de Kobg,
(a)mur cantilever. (b) mur en sol renforcé, (J.Koseki .2004.).

3.4.2 Séisme de Kocaeli (Izmit) 1999

Le 19 ao0t 1999, la Turquie a été frappée par un tremblement de terre destructeur qui est survenu
sur le prolongement ouest de 1500 km le long du Nord de 1’Anatolie (Fig.3.10), les
conséquences de ce séisme ont fourni des données intéressantes sur les mouvements du sol.

Le séisme a frappé des Provences urbaines et densément peuplées, a savoir Kocaeli et Sakarya,
avec une magnitude de 7.4. Son impact sur les infrastructures de transport, ainsi que sur les
zones urbaines treés peuplées ont attiré I'attention de beaucoup d'ingénieurs et de chercheurs du
monde entier.

A.Pamuk et al. (2004) ont établi une investigation sur un pont viaduc a Arifiye (Fig.3.10),
effondré en raison des mouvements tectoniques le long de la zone de faille.
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Au-dela de l'effondrement grave des tabliers de pont d’Arifiye, I'approche nord du pont (la
rampe d’acces) qui a été construite avec un systéme de mur de soutenement en sols renforcés a
deux parements opposes (Fig.3.11) a été lIégerement endommagée (Fig.3.12).

' 12.50 m }

Fig.3.11. Schéma de I’approche de pont
Fig.3.10. Dommages au pont d Arifiye. d’Arifaye, ( A.Pamuk et al. 2004).

(a) (b)

Fig.3.12. Dommages légers sur les deux faces de mur de souténement de la rampe
d’acces de pont a Arifiye, (a) vue du nord au sud.(b) vue du sud au nord.

La structure a fourni une échelle réelle et unique d’essai sur le terrain pour les structures en sols
renforcés dans des conditions de chargement extrémes. Autrement dit, le systeme de mur est le
premier jamais soumis a un mouvement significatif de sol et des déformations.

La stabilité interne (I’arrachement, la traction des armatures et la rupture de connexion) et la
stabilité externe (le glissement, le renversement et la stabilité de fondation d’assise) du systéme
de mur ont été satisfaisantes, le systeme de mur a prouvé qu'il est flexible et peut soutenir de
grandes déformations.

3.4.3 Seisme de Chi-Chi (J1-J1) 1999

Le séisme de Chi Chi (Ji-Ji) (Taiwan) (Mw = 7.6) est survenu le 21 septembre 1999, a la suite de
la rupture de la faille Che-Long-Pu. La surface de rupture est survenue sur 70 km, plus de 2200
personnes ont été tués et des dommages dévastateurs ont été enregistrés (Fig.3.13 et Fig.3.14).
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Fig.3.13. Effondrement de pont Wu-Shi Fig.3.14. Dommages sur un mur de
(Taiwan). souténement en sol non renforcé (Taiwan).

Hoe et al. (2001) ont constaté que malgré les conceptions parasismiques effectuées pour les
batiments, les ponts et les structures géotechniques, plusieurs murs de souténement en sols
renforcés en géosynthétiques avec bloc modulaire ont été endommagés. Par contre, plusieurs
sections des murs de soutenement en sols renforcés dans le méme site ont bien résisté au
tremblement des terres de Chi-Chi (Fig.3.15).

Fig.3.15. Sections d’un mur de soutenement en sols renforcés par géosynthétiques dans la route
Ta Kung129 (Taiwan), (a) section endommagée, (b) section non endommagée.

Taiwan est situé dans une région sismiquement active, I'effondrement des murs de souténement
en sols renforcés avec une face en blocs modulaires pourrait étre attribué a un manque de
conception professionnelle avec un mélange des sections renforcées et des sections non
renforcées au sein d'une méme structure.

35 PARAMETRES INFLUENCANT LE COMPORTEMENT DES MURS DE
SOUTENEMENT EN SOL RENFORCE SOUS ACTIONS SISMIQUES

Suite aux performances signalées sur les murs de soutenement en sol renforce durant les
grands tremblements des terres, plusieurs chercheurs ont procédé a des investigations pour
¢évaluer I’influence d’un certain nombre de paramétres sur leur comportement, en utilisant les
différentes approches analytiques, les essais expérimentaux a échelles réelles ou réduites et les
analyses numériques utilisant plusieurs codes ; ou nous citons quelques-unes.
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3.5.1 Les études analytiques

S. Shekarian et al. (2008) ont présenté la nouvelle méthode analytique dite « méthode de
tranches horizontales » (Horizontal slices method) (Fig.3.16), pour déterminer I’influence des
coefficients de 1’accélération horizontale et verticale, sur le comportement d’un mur de
soutenement de 7m de hauteur, renforcé par des géosynthétiques.

Xy
F;sin d
%;
F;cos d
XL'J.'-I
XG':]

Fig.3.16 .Forces agissantes sur une tranche horizontale avec renforcement,
('S .Shekarian et al. 2008)

Pour un coefficient d’accélération horizontale (Kh=0.15), la variation du coin de la surface
critique de rupture en fonction de I’angle de frottement interne (Fig.3.17) montre que [’angle de
coin de rupture obtenue analytiquement est inférieur a celui obtenue par les méthodes
d’AASHTO et Rankine. L’angle de coin de rupture diminue avec la diminution de 1’angle de
frottement interne du sol renforcé.

70
K
5 65
=
o
2
% 60 -
o "____f___,,_—;-_—’——**'f
&
£ 55 ——S.Shekarian.al
=
o (Kh=0.15)
o —s—AASHTO
T 30 (Kh=0.15)
‘é —a—Rankine
o 45 (45°+phi/2)
=
L]
2
< 40

35

25 27 29 31 33 35
Angle de frottement interne,(°)

Fig.3.17 . Angle de coin de la surface de rupture, (S .Shekarian et al. 2008).
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La résultante des pressions du sol renforcé sur la face du mur augmente avec 1’augmentation des
coefficients d’accélération horizontale et verticale (Fig.3.18.a).

La hauteur du point dapplication de la résultante des pressions du sol renforcé (¢=30°),
augmente avec 1’augmentation des coefficients d'accélération sismique horizontale et verticale
(Fig3.18.b)

280 05

260 /
- / . -0
£

045

3 U /// —=Kv=Kh/2
¥
3w - / ~ et
N7 S F —
Pl
9 180 5
c 160 #
0
b
]
x 140 0

120

100 025

0 0,05 01 015 02 05 0 0,05 01 015 02 025
Coefficient d‘accélération sismique horizontale Coefficient d'accélération sismique horizontale
@) (b)

Fig.3.18. Pressions du sol renforcé sur le mur, (a) résultante,
(b) point d’application pour p=30°, (S .Shekarian et al. 2008).

La distribution des forces des tractions le long de mur obtenue analytiquement a la tendance a
étre linéaire pour les nappes supérieures, cette linéarité est un peu déviée dans les nappes
inférieures.

Cette distribution obtenue analytiquement est presque similaire a celle obtenue numériquement
par le logiciel MSEW développé par A.A.S.H.T.O (Fig.3.19).

64



Chapitre 3 Comportement des murs de soutenement en sols renforcés sous actions sismiques

—m— 5 Shekarian et al.(2008) (Kh=0)
——S.Shekarian et al.(2008)(Kh=0.15)

. -\&\\ —t— MISEW (Kh=0.15)

NN

4 A

3 S\

2 N\
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o} 10 20 30 40 50

Hauteur de mur,h(m)

tractions maximales dans chaque lit de renforcement,Tamax (Kn/m)

Fig.3.19 .Force maximale de traction dans les renforcements, (S .Shekarian et al. 2008.)

La force de traction maximale requise au renforcement augmente avec 1’augmentation du
coefticient d’accélération horizontale.

La force de traction maximale requise au renforcement sous chargement sismique est supérieure
a celle sous chargement statique (Kh=0).

Donc les résultats analytiques par la méthode en progression dite « Méthode des tranches
horizontales » montrent que 1’angle de frottement interne du sol renforcé et les deux
composantes verticale et horizontale de 1’accélération sismique sont des coefficients essentiels
pour le dimensionnement de la stabilité interne et externe des murs de soutenement en sols
renforcés sous actions dynamiques.

3.5.2 Les études expérimentales

3.5.2.1 M.M.EI imam et R.J.Bathurst (2007)

M.M.El imam et R.J.Bathurst (2007) ont étudié I’influence de I'espacement vertical des
renforcements sur la réponse des murs de soutéenement renforces aux seismes simulés en
utilisant le modéle a échelle réduite d’un mur de Im de hauteur avec essais sur une table a
Secousses.

Une série des modeles des murs instrumentés et chargés dynamiquement en utilisant une
variation des amplitudes harmoniques enregistrees a la base.

Les résultats expérimentaux montrent que, I'amplitude des déplacements latéraux de la face de

mur sous excitation de base, augmente avec 1’augmentation de I’amplitude de I’accélération et la
décroissance de I’espacement vertical de renforcement (Fig.3.20.a).
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Fig.3.20. Effet de I’espacement vertical de renforcement,(a) sur le déplacement horizontal,
(b) sur la force de traction maximale au parement, (M.EI-Emam et J.R.Bathurst 2007).

La distribution de la force maximale dans les renforcements le long de la hauteur de mur est
linéaire pour tous cas de chargement, la force de traction requise au renforcement augmente avec
I’augmentation de I’espacement vertical de renforcement et de 1’accélération horizontale de la
base (Fig.20.b).

Donc les études expérimentales montrent que la répartition de la force de traction au
renforcement sous chargement sismique est linéaire. L’espacement vertical de renforcement est
un parametre clé pour la stabilité externe et interne des murs de soutenement en sols renforcés
sous les actions dynamiques.

3.5.2.2 G.Madhavi Latha et A.M. Krishna (2008)

G.Madhavi Latha et A.M. Krishna (2008) ont étudié I'influence de la densité relative du remblai
renforcé sur la réponse des modeles des murs de souténement sous chargement sismique d’une
table a secousse (Fig.3.21).

Fig.3.21. Test d 'un mur sur une table a secousse, (G.madhavi et A.M. Krishna .2008).
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Des murs a faces flexibles en sols renforcés par des renforcements extensibles, construits a
différentes densités, ont été testés pour une excitation relativement faible.

L'effet de la densité de remblai sur la performance sismique des murs de soutenement renforces
est prononcé uniquement pour une densité relative trés faible et a une excitation de base plus
élevée (Fig.3.22).

10

d \\ _—O.lg(lHZ)
\ —=—0.2g(3Hz)
2

N

¢} T T T T T 1
30% 40% 50% 60% 70% 80% 90%

Déplacement horizontal normalisé,AUxX/H(%)

La densité relative,%

Fig.3.22. Effet de la densité relative du sol renforcé sur la réponse d’un mur avec parement
flexible sous excitation sismique, (G.Madhavi Latha et A.M. Krishna .2008).

Lorsqu’ils sont testés a d’excitations de base plus élevées, les murs construits avec des plus
grandes densites relatives de remblai ont montré des moindres déformations.

Lorsqu’ils sont testés par de petites excitations de la base, la réponse des murs de soutenement a
face flexible n'est pas beaucoup affectée par la densité relative de remblai.

Donc la densité relative de sol renforcé est un paramétre a prendre en compte pour la conception
des murs de souténement en sols renforces sous actions dynamiques.

3.5.3 Les études numériques
3.5.3.1 K.Hatami et J.R.Bathurst (2000)

K.Hatami et J.R.Bathurst (2000) ont présenté les résultats d'une étude numérique en différences
finies (logiciel FLAC), pour étudier l'influence d'un certain nombre de parametres de conception
structurelle liés aux renforcements (la rigidité et la longueur de renforcement) sur la fréquence
fondamentale de mur de souténement en sols renforcés de 6 m de hauteur et 42 m de largeur,
I'intensité du mouvement de sol caractérisé par l'accélération maximale du sol est également
inclue dans I'étude comme un parametre supplémentaire.
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Pour les renforcements extensibles (EA=500Kn/m), les résultats numériques ne montrent aucune
influence de la rigidité, la longueur de renforcement et 1’accélération horizontal sur la fréquence
fondamentale du mur (Fig.3.23.a).

Pour les renforcements non extensibles (EA=10000Kn/m), et pour des mémes accélérations, la
longueur de renforcement n’a pas d’influence sur la fréquence fondamentale du mur (Fig3.23.b),
L’augmentation de [’accélération horizontal induit une 1égére diminution de la fréquence
fondamentale du mur (Fig.3.23.b).
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Fig.3.23. Effets de la rigidité de renforcement sur la fréquence fondamentale d’'un
mur de soutenement (H=6m, W=42m, ( K.Hatami et J.R.Bathurst .2000).

Les résultats montrent aussi que la diminution de la rigidité de renforcement et de la longueur de
renforcement induit une augmentation de déplacement horizontal maximum pour tous les cas de
chargement dynamique étudiés.

L’augmentation de 1’accélération horizontale induit une augmentation de déplacement horizontal
maximum.

Donc les résultats numériques ne montrent qu’aucune influence des parametres liés au
renforcement (rigidité et longueur de renforcement) et I’accélération horizontale sur la fréquence
fondamentale de mur, mais ces paramétres ont une grande influence sur le déplacement
horizontal de mur.

3.5.3.2 H liuetal. (2011)

H .liu et al. (2011) ont procédé a une analyse en éléments finis (le logiciel Abaqus), pour
démontrer la réponse des murs de soutéenement en blocs modulaires renforcés par des
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géosynthétiques sous une excitation sismique (0.4g), les déformations des murs, les surfaces de
rupture et les forces de traction au renforcement sont sélectionnées.
Les résultats suivants sont tirés :

Le déplacement horizontale augmente en élévation a partir de la base de mur est le maximum est
obtenu en téte, la répartition de la force de traction maximale au renforcement est linéaire et la
traction maximale requise au renforcement est dans la nappe inférieure (Fig.3.24 .a.b).
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Fig.3.24. Comportement d’un mur de souténement sous action dynamique, (a) déplacement de
mur, (b) répartition des tractions ,(c)lignes des tractions maximales, (H .liu et al. 2011).

Sous chargement dynamique, la ligne des tractions maximales (Fig3.24.c) se trouve légérement
derriére la ligne pratique de Rankine « FHWA ». La zone de rupture de sol est expansée en
dehors de la zone de renforcement (Fig.3.25). H .liu et al. (2011) indiquent que la longueur des
renforcements sera augmentée plus que celle de la conception statique pour prendre en compte la
longueur d’adhérence (La) et la géométrie de la surface de rupture durant les grands événements
sismiques.

e, —-

Fig.3.25 . Surface de rupture d’'un mur de souténement en sol renforcé a la fin d’un chargement

dynamique, (H .Liu et al. 2011).
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3.5.3.3 E .Guler et al. (2011)

E .Guler et al. (2011) ont procédé a une analyse en éléments finis (le logiciel Plaxis), pour
étudier I’influence de certains parameétres liés au renforcement, au type de parement et au sol
renforcé sur la conception d’un mur de souténement en sols renforcés de hauteur 6 m sous
chargement dynamique.
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Fig.3.26. Effets de la rigidité de renforcement et le type de parement sur le comportement de mur,
(a) Déplacement horizontal,(b) répartition des tractions maximales, (E .Guler et al. 2011).

Sous chargement dynamique, I’endroit de déplacement horizontal maximum n’est pas
obligatoirement obtenu en téte de mur (Fig.3.26.a), il augmente avec la diminution de la rigidite.
Les murs en écaille de béton subi plus de maximum de déplacement horizontal que les murs en
bloc modulaire.

La répartition de la force de traction dans les renforcements le long de la hauteur du mur est
linéaire, la force maximale requise est obtenue pour les nappes inférieures (Fig.3.26.b).

La force de traction maximale requise aux renforcements extensibles (EA=2000Kn/m) est
trouvée moindre a celle pour les renforcements inextensibles (EA=69000Kn/m).

La force de traction maximale requise pour un parement en bloc modulaire est moindre a celle
obtenue pour un parement en écailles de béton.

Pour un parement en écaille de béton, 1’utilisation des sols granulaires induit une augmentation
de déplacement maximum du mur (Fig.3.27).
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Fig.3.27. Effet du type de sol renforcé, Fig.3.28. Surface de rupture sous actions
(E .Guler et al. 2011). sismiques, (E .Guler et al. 2011).

La zone de rupture de sol sous actions sismiques est expansée en dehors de la zone de
renforcement (Fig.3.28).

Donc les études numeriques en élément finis (plaxis et Abaqus) ont montré que les parametres
liés au renforcement, le type de parement et la cohésion de sol doivent étre pris en considération
dans la conception des murs de soutenement en sols renforces sous actions dynamiques.

3.6 CAS DES MURS DE REMBLAI D’ACCES DE PONT

Lors de la conception sismique, les guides américaines F.H.W.A donnent un simple
commentaire sur le comportement des murs a deux faces opposées couramment utilisés pour les
rampes d’accés, les recherches pour ce cas de murs sont limitées, ot on peut citer le cas suivant
fournis par la littérature.

10,7 m ; 10,7 m
‘ i - i - ¢ b
[ e i ---------;—:
........... : mpupmp——
7.5m e i ST e T |
___________ i RSP
I —— » ............-......-.:—:
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— i 1
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Fig.3.29. Modele a échelle réelle d 'un mur de souténement a deux
faces opposées sous table a secousses, (Anastasopoulos et al. (2010).
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Anastasopoulos et al. (2010) ont étudié expérimentalement et numériquement (Abaqus), la
performance sismique des murs de souténement a deux faces opposées renforcés avec nappes de
barre (Fig.3.29).

Le modeéle de I.Anastasopoulos (2010) est concu avec un rapport W/H tres eleve (W/H =2,85 soit
une distance entre les deux murs D=11m), vu que cette distance est supérieure a Di~0.5H=3.75m
recommandée par les guides de la F.H.W.A, pour laquelle les deux murs ne peuvent pas étre
concu d’une maniere indépendante sous chargement statique, alors I’interaction entre les deux
murs n’a pas €té étudiée.

3.7 CONCLUSION

Apres cette synthese bibliographique sur le comportement sous séismes des murs de
soutenement en sols renforcés, on peut conclure ce qui suit :

e |’approche pseudostatique de Mononobe-Okabe est trouvée facile, elle est adoptée par
plusieurs normes (Ex : la norme américaine AASHTO).

e selon les normes américaines, la pression dynamique des terres actives est prise égale a
moitié de sa valeur exacte.

e les études analytiques, expérimentales (sous tables a secousses) et numériques nous ont
fourni une bonne compréhension du comportement des murs de soutenement sous actions

dynamiques.

e les parameétres liés aux séismes, aux renforcements, au sol renforcé (cohésion) et la
flexibilité de parement ont tous une influence sur la stabilité externe et interne des murs.

e sous un chargement dynamique, la distribution des forces des tractions maximales, la
ligne des tractions maximales et la surface de rupture sont similaires a celles sous un

chargement statique.

e la synthése bibliographique a montré que le cas de remblai d’acces de pont couramment
réalisé avec deux murs opposés n’est pas traité.

Ces conclusions seront utiles comme références a la suite de la présente étude.
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PARTIE 11 : SIMULATION NUMERIQUE

Chapitre 4 :
PRESENTATION DES OUTILS DE SIMULATION NUMERIQUE

4.1 INTRODUCTION

La méthode des éléments finis (MEF) consiste a remplacer la structure physique a étudier
par un nombre fini d’éléments ou de composants discrets qui représentent un maillage.
Ces éléments sont liés entre eux par un nombre de points appelés nceuds. On considére
d’abord le comportement de chaque partie indépendante, puis on assemble ces parties de telle
sorte qu’on assure 1’équilibre des forces et la compatibilité du déplacement réel de la structure
en tant qu’objet continu. La MEF est extrémement puissante puisqu’elle permet d’étudier
correctement des structures continues ayant des propriétés geométriques et des conditions de
charges compliquées. Elle nécessite un grand nombre de calculs qui-cause de leur nature
répétitive qui s’adaptent parfaitement a la programmation numérique.

Un calcul par éléments finis (le code Plaxis) fournit une masse imposante de résultats,
des  résultats directement utiles au projeteur: déplacements, contraintes, pressions
interstitielles a un stade donné du chargement et des résultats plus mathématiques concernant
le déroulement du processus de calcul proprement dit. L’ensemble de ces résultats est
accessible, selon que I’on est intéressé par 1’un ou 1’autre aspect ; c’est également un systeme
de menu arborescent qui permet de sélectionner les informations souhaitées.

4.2 PRESENTATION DU LOGICIEL PLAXIS

Concgu par des géotechniciens numériciens, le code en éléments finis Plaxis représente
certainement un optimum actuel sur les plans scientifique et pratique et de I’analyse
dynamique. Scientifiguement, c’est un outil d’analyse non linéaire en élasto plasticité non
standard, avec prise en compte des pressions interstitielles (et méme la consolidation linéaire),
doté de méthodes de résolution et d’algorithmes robustes, éprouves, ainsi que de procédures
de choix automatique évitant des choix délicats a 1’opérateur peu averti. Bien que tres fiable
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sur le plan numérique, le code fait appel a des éléments de haute précision (triangles a 15
neeuds), ainsi qu’a des processus de pilotage de résolution récente (méthode de longueur
d’arc). Du point de vue pratique, le systtme de menus arborescents & 1’écran rend 1’utilisation
souple et agréable, car 1’opérateur ne s’encombre pas I’esprit outre mesure. Le recours aux
manuels devenant rare, ceux-ci sont de volumes réduits, faciles a consulter. L’ensemble des
options simplifiées (initiation des contraintes, pressions interstitielles) permettent d’aller
au but (prévoir le comportement d’un ouvrage), quitte a réaliser ultérieurement, avec le
méme code et les mémes données, un calcul affiné.

4.2.1 Modéles de comportement des sols

Le code PlaxisV8 utilise plusieurs lois de comportement de sol a savoir : le modele élastique
linéaire, modele de Mohr-Coulomb, modele de sol avec écrouissage (Hardening Soil Model.
H.S.M), modéle pour sols « mous » (Soft Soil Model. S.S.M), modéle pour sols «mous»
avec effet du temps (Soft Soil Creep Model.S.S.C.M), le modele pour les roches fracturées
(Jointed Rock model) et le mod¢le défini par I’utilisateur.

4.2.1.1 Modéle élastique linéaire

Ce modele représente la loi de Hooke pour 1’¢lasticité linéaire et isotrope.

Le modele élastique utilisé dans Plaxis est classique. Les tableaux de rentrée des
données demandent le module de cisaillement G et le coefficient de poisson v. L’avantage de
G est d’étre indépendant des conditions de drainage du matériau (Gu=G’), ce qui n’est pas le
cas des modules d’Young : le module de Young non drainé est supérieur au module de Young
drainé. 1l aurait pu sembler logique, si G est utilis¢ comme paramétre élastique, d’utiliser K
comme second paramétre. D’une part Ku est infini (correspondant a vu=0.5) et il est moins
courant d’emploi. G est en fait le module mesuré dans les essais pressiométriques. On passe de
G a E par la relation :

E=2G(1+v)
Le modéle élastique de Plaxis peut étre employé surtout pour modéliser les éléments
de structures béton ou métal en interaction avec le sol, il peut aussi étre intéressant

pour certains problémes de mécanique des roches.

4.2.1.2 Le modele de Mohr-Coulomb

Ce modéle bien connu est utilisé généralement comme une premiere approximation du
comportement d’un sol. Ce modéle comporte cinq paramétres : le module d’Young, E, le
coefficient de Poisson, v, la cohésion, c, I’angle de frottement, ¢, et ’angle de dilatance w
(Fig.4.1).
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Fia.4.1. Paramétres de modéle Mohr-Coulomb.

a) Le module de Young

Le choix d’un module de déformation est un des problemes les plus difficiles en
géotechnique. Le module de déformation varie en fonction de la déformation et en fonction de
la contrainte moyenne. Dans le modele de Mohr-Coulomb, le module est constant. Il parait peu
réaliste de considérer un module tangent a I’origine (ce qui correspondait au Gpax Mesuré dans
des essais dynamiques ou en trés faibles déformations). Ce module nécessite des essais
spéciaux. Il est conseillé de prendre un module « moyen », par exemple celui correspondant a
un niveau de 50% du déviateur de rupture (Fig.4.2).

L’utilisateur doit rester conscient de 1’importance du choix du module qu’il prendra en compte.
Il n’y a la rien d’étonnant et la méme question se retrouve par exemple dans tout calcul classique
de fondation, par exemple.

L

Strain —s;

Fig.4.2.Définition du module & 50% de la rupture.

Dans les boites de dialogues, on peut aussi rentrer un gradient donnant la variation du module
avec la profondeur.
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b) Le coefficient de poisson

Des essais triaxiaux standards drainés peuvent montrer une diminution significative de
volume au tout début du chargement et révéler ainsi une faible valeur du coefficient de
Poisson (vo).

Dans certains cas, comme des problémes de déchargement particuliers, il peut étre réaliste
d’employer une valeur initiale aussi faible, mais en général, pour le modele de Mohr-
Coulomb, I’utilisation d’une valeur plus élevée est recommandée. Le choix d’une valeur pour
le coefficient de Poisson est particulierement simple dans le cas du modéle élastique ou du
modele de Mohr-Coulomb avec un chargement gravitaire (accroissement de =Mweight de 0 al
au cours du calcul plastique). Dans ces types de chargement, Plaxis devrait fournir des
valeurs réalistes pour le rapport Ko = on/ ov, Comme les deux modeéles donneront le rapport
bien connu de v/ av=v [ (1-v).

¢) L’angle de frottement

Plaxis ne prend pas en compte une variation d’angle de frottement avec la contrainte
moyenne. L’angle de frottement a introduire est, soit I’angle de frottement « de pic », soit
I’angle de frottement de palier.

L’angle de frottement ¢ est entré en degrés. Des angles de frottement élevés, obtenus parfois
pour des sables denses, augmenteront de maniére substantielle la difficulté numérique des
calculs plastiques.

Le temps de calcul varie exponentiellement avec I’angle de frottement. Par consequent, les
angles de frottement élevés devraient étre évités lors des calculs préliminaires pour un projet.
Le temps de calcul deviendra important si des angles de frottement supérieurs a 35° sont
utilisés.

d) La cohésion

La cohésion a la dimension d’une contrainte. Plaxis peut manipuler des sables sans cohésion
(c = 0), mais certaines options ne fonctionneront pas bien. Pour éviter les complications, il est
conseillé aux utilisateurs peu expérimentés d’entrer au moins une valeur faible (prendre ¢ > 0.2
kPa). Plaxis propose une option spéciale pour les couches dans lesquelles la cohésion croit
avec la profondeur. Dans notre étude, la cohésion est prise égale a 0.2 kPa.

e) L’angle de dilatance

Le dernier parametre est 1’angle de « dilatance » noté ¥'; c’estle paramétre le moins courant.
Il peut cependant étre facilement évalué par la régle (grossiére) suivante :

¥=¢- 40° pour ¢>40°
¥=0° pour p<40°
Les cas ou W<O0 correspond a des sables tres laches (état souvent dit métastable, ou

liquéfaction statique). La valeur ¥=0 correspond a un matériau élastique parfaitement
plastique, ou il n’y a donc pas de dilatance lorsque le matériau atteint la plasticité. C’est
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souvent le cas pour les argiles ou pour les sables de densité faible ou moyenne sous contraintes
assez fortes. Dans la présente étude I’angle v est nul.

f) Autres parametres de raideur

De plus de module d’Young, Plaxix permet la définition d'autres modules de raideur, tels que le
module de cisaillement, G, et le module oedométrique, Eoed. Ces modules sont en relation
avec le module d’Young selon la loi de I’¢lasticit¢ isotrope de Hooke, ce qui implique
I’utilisation du coefficient de Poisson v.

G- E

2(1-v)
B @-v)
T 1—2v)(1+v)

Lorsque l'utilisateur définit 1’'un de ces autres parametres, Plaxis retient la valeur du
coefficient de Poisson et calcul le module d’Young correspondant.

4.3 PROCEDURE DE SIMULATION NUMERIQUE DES ELEMENTS DE MUR DE
SOUTENEMENT EN SOL RENFORCE
4.3.1 Les géosynthétiques

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

Les nappes geosynthétiques sont modelisées par un élément de structure appelé "geogrid". Cet
élément est régit par un comportement parfaitement élastique sans aucune limitation de la
tension interne, I’élément est seulement caractérisé par sa rigidité axiale EA, c’est-a-dire le
module de rigidité J de géosynthétiques.

L’aire est calculée comme aire équivalente par largeur d’unité du parement et le module
d’élasticité est égal au module de traction de géosynthétiques (Kn/m).

4.3.2 Les interfaces

Les interfaces sont utilisées pour modéliser les interactions entre les structures et le sol. Les
interfaces sont composées d’éléments "Interface”. La figure 4.3 montre comment les éléments
d’interface sont connectés aux éléments du sol. Si les éléments de sol a six nceuds sont utilisés,
les éléments d’interface correspondant sont définis par trois paires de nceuds, alors que pour les
¢léments de sols a 15 nceuds, les éléments d’interface sont définis par cinq paires de noeuds. Sur
la figure 4.3, les eléments d’interface sont montrés avec une épaisseur finie, mais dans la
formulation des éléments finis, les coordonnées de chaque paire de nceuds sont identiques, ce qui
signifie que les éléments ont une épaisseur nulle.
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Chaque interface a une "épaisseur virtuelle" qui lui est assignée ; c’est une dimension imaginaire
utilisée pour obtenir les propriétés du matériau de I’interface. Cette épaisseur virtuelle est définie
comme le produit du facteur d’épaisseur virtuelle (Virtual thickness factor) par la taille moyenne
de I’élément. La taille moyenne de I’élément est déterminée par le réglage de la précision du
maillage. La valeur par défaut de Virtual thickness factor est de 0.1.

e hoeuds
x points de contrainte

% x I S
a b

Fig. 4.3. Distribution des neeuds et des points de contrainte dans les éléments
d’interface et jonction avec les élements du sol.

Résistance d ‘interface (Rinter.)

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

c. =R

i inter C

saol

tang;, = R * tang,

inter

Avec : 0.01 <Rjper <1

Si la résistance d’interface est régie par I’option Manuel, la valeur de Riner peut étre entrée
manuellement. Dans I’absence d’informations plus détaillées, il est classique de prendre un Rineer
d’environ 2/3. Cette valeur est prise pour notre étude.

4.3.3 Les Panneaux de revétement

Afin de modéliser les panneaux de revétement sur Plaxis nous utilisons ce que le programme
appelle des « Plats » (poutres). Les éléments « Plats » sont les objets structuraux utilisés pour
modéliser les structures minces dans la terre avec une rigidité de flexion significative (rigidité a
la flexion) et une rigidité normale. Les paramétres les plus importants sont la rigidité a la flexion,
El, et la rigidité axiale, EA.

Donc, les données demandées par le logiciel pour la modélisation des poutres sont les suivantes:

— la valeur EA égale au produit de la section de poutre (bh dans le cas d’une section
rectangulaire) et du module d’élasticité du matériau constitutif de la poutre,

— la valeur EI égale au produit du second moment d’inertie (bh%12 dans le cas d’une section
rectangulaire) et du module d’élasticité du matériau constitutif de la poutre.
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A partir de ces deux parameétres, |’épaisseur équivalente de la plaque est calculée & partir de

I’équation : T
—
i = 122 h h Vi
gq [ ]
wl EA b~
b=1 m en déformations planes
b=1 m les modéles axisymétriques
! ‘b/‘,,

— la valeur w (poids surfacique) égale au produit du poids volumique y et de la hauteur
équivalente de la poutre,

w = (Tbéron - Yso!j ) dr‘éé!

— la valeur v, le coefficient de Poisson du matériau constitutif de la poutre.

Afin d’empécher le contact direct et les dommages possibles des panneaux de revétement de
béton comme ils s’appuient les uns sur les autres, les éléments joints qui habituellement
s’appellent plots sont installés entre eux. Les plots sont modélisés comme une articulation est un
raccordement de poutre qui tient compte d’une rotation discontinue au point de raccordement
(joint). Ceci signifie que les extrémités de poutre peuvent tourner librement les uns sur les autres.
Cependant, cette option ne refléte pas la compressibilité qui se développe entre les panneaux due
a la présence des caoutchoucs.

Pour créer une articulation, 1I’option Hinge and rotation spring peut étre sélectionnée, lorsque
cette option est choisie (Fig.4.4), la fenétre des articulations (Hinge and rotation spring)
apparait, présentant une vue détaillée de la liaison avec toutes les poutres qui y aboutissent. Pour
chaque extrémité de poutre, on indique si la liaison est une articulation ou un encastrement. Pour
notre étude, les liaisons sont des articulations.

Hinges and rotation springs

Rotation spring

Spring stiffness :

&1 kumjradfm

Iin. moment :

?g ] kumn

Max, moment :

+ | kimjm

Cancel | Help |

Fig. 4.4. Exemple de point de jonction dans la fenétre Hinges and rotation springs.
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4.3.4 Longrine de mise a niveau

La longrine de mise a niveau est typiquement en béton non-armé et son but est de servir de guide
a la construction de panneaux de revétement. Dans notre étude la longrine est simulée avec
I’élément « plat » comme les panneaux.

4.3.5 Maillage

Le maillage de la geométrie sous Plaxis a été pensé afin de satisfaire aux conditions de précision
des calculs et de vitesse optimale de résolution. A ces fins, le maillage a été densifié dans la zone
renforcée (zone la plus sollicitée et déformée) et élargi progressivement vers le sol maintenu.

4.3.6 Conditions aux limites

En sélectionnant les blocages standards (Standard fixities) depuis le menu des charges
(Loads) ou en cliquant sur le bouton correspondant dans la barre d’outils, Plaxis impose
automatiquement un réglage standard des conditions aux limites générales du modele
géomeétrique. Ces conditions aux limites sont générées suivant les regles suivantes :
-Les lignes géométriques verticales pour lesquelles I’abscisse x est égale a la plus petite et a la
plus grande des abscisses x du modele, sont bloguées horizontalement (Ux = 0).

-Les lignes géométriques pour lesquelles I’ordonnée y est égale a la plus petite ordonnée y du
modele sont entierement bloquées (Ux = Uy = 0).
Les blocages standards peuvent étre utilisés comme une option d’entrée pratique et rapide pour
beaucoup d’applications.

Les conditions imposées aux limites pour cette étude sont des conditions en
déplacement « standard fixities », les nceuds situés sur la limite horizontale inférieure sont
bloqués.

4.3.7 Phasage des calculs

L’administration fédérale de route (Federal Highway Administration FHWA, 2007) du
Département des Transports des Etats-Unis a recommandé une méthodologie de modélisation
pour le mur en sol renforcé. Le modele numérique doit étre actualisé en ajoutant le sol et la
couche renforcée jusqu’aux étapes finales, qui représentent I’ordre de construction du mur réel.
L’ordre de modélisation comprend les étapes suivantes :

Etape 1 : Modélisation de base (I’équilibre sous poids propres est réalisé -initialisation des
contraintes).

Etape 2 Installation d’un panneau de revétement.

Etape 3 : Le placement d’une couche de sol renforcé et remblai arriere (1I’équilibre sous
poids propres est réalisé)

Etape 4 : Appliquer les contraintes de compactage.

Etape 5 : Enlever la charge de compactage et installation d’une premiére couche du
renforcement.
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Etape 6 Installation de panneau suivant de revétement sur le panneau initial, et répéter
I’étape 3 pour présenter 5 jusqu’a atteindre le panneau supérieur.

Dans notre étude, I’effet de compactage n’est pas inclut.

44 MODELISATION DE SEISME

4.4.1 Le module dynamique de Plaxis

Le code Plaxis nous permet d’étudier un probléme dynamique. La charge dynamique est
généralement appliquée le long du substratum de la structure. Cette action peut étre
représentée par une force, vitesse, ou une accélération variable en fonction du temps.
Le code Plaxis offre deux types d’analyse aux chargements séismiques :
* une analyse pseudo-statique (de plus de la gravité normale, I’utilisateur peut prescrire
une accélération indépendante pour modéliser des efforts dynamiques dans une analyse
pseudo-statique).
« une analyse dynamique (par exemple a partir d’accélérogrammes appliqués a la base du
modele) qui est une option de module dynamique complémentaire.

4.4.2 Equation de base du comportement dynamique en Plaxis

L’équation de base du mouvement de déplacement d’un volume sous I’influence du chargement
dynamique c’est :
Mi+Cu+Ku=F
: Matrice de masse.
: Matrice d’amortissement.
: Matrice de rigidité.
: Vecteur de déplacement.
- La vitesse.

= X0OZ

U : L’accélération.

La matrice M est une matrice de masse qui prend en considération le sol, I’eau et toutes les

constructions.
La matrice C représente I’amortissement des matériaux, dans la réalité cet amortissement di au

frottement ou di a la déeformation irréversible (plasticité ou viscosité). Plus la viscosité augmente
plus I’énergie de vibration est dissipée.

Pour déterminer la matrice d’amortissement d’autres paramétres sont demandés. Généralement la
matrice d’amortissement est formulée a partir de la matrice de masse et la matrice de rigidité
d’apres la formule de Rayleigh

C=ayM + K

Si la contribution de M est dominante par ex (ar =107 et £z=10"°) plus les basses fréquences sont
amorties.
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Si la contribution de M est dominante par ex (ar =107 et Br =107) plus les hautes fréquences
sont amorties.
4.4.3 Procédure d’analyse dynamique

Le procéde pour exécuter une analyse dynamique avec Plaxis est de facon ou d’autre semblable
a celui pour I’analyse statique. Ceci nécessite la création de la géométrie d’un modeéle,
géneération de maillage, génération des contraintes initiales, définissant et exécutant le calcul et
I’évaluation des résultats.

L’amortissement physique dans 1’ouvrage et le sol est simulé au moyen d’amortissement de
Rayleigh. Le tremblement de terre est modélisé en imposant un déplacement a la frontiére
inférieure avec I’unité standard de la longueur utilisée dans Plaxis [m].

> Le Programme d’entrée de Données (Input)
Dans le programme Input, il faut spécifier quel est le systéme de chargement qu’on va choisir,
pour représenter 1’action dynamique par I’option ( set dynamic load system).
Dans la présente partie, la fonctionnalité pour une analyse dynamique par Plaxis est suivie dans
I’explication ci-apres :

= La fenétre des réglages généraux (General settings)

= Charges et Conditions aux Limites (Loads and Boundary conditions)
= Déplacements Imposés (Prescribed displacements)

= Parameétres élastiques (Elastic parameters)

= Amortissement matériel (Material damping)

= Les bandes absorbantes (Absorbent boundaries)

Les bandes absorbent les incréments des contraintes sur les parois de la surface modélisée pour
éviter le phénomene de la réflexion des charges dynamiques.

On peut activer cette option par le choix du (standard absorbent bondaries) du menu charge (Fig.
4.5).

y=32 ': I beam
elements
20 |
bsorbent | 12 || svsoroent
absorben tandard fixities absorben
boundary bbbl oundary

L ﬁ?‘
0 preacribed dizgplacement 100

Fig.4.5. Exemple qui montre les conditions aux limites.

Dans des cas de tremblement de terre la source de chargement dynamique est habituellement
appliquée le long du fond du modéle résultant aux ondes de cisaillement qui propagent vers le
haut. Ce type de problémes est généralement simulé avec un modéle de déformation plane. A
noter qu’un modele de déformation plane n’inclut pas I’amortissement géométrique. Par
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conséquent il peut étre nécessaire d’inclure I’amortissement matériel pour obtenir des résultats
réalistes.

= Amortissement matériel (Rayleigh alpha et beta)

La matrice C représente I’amortissement matériel. En réalité, I’amortissement de matériel est
provoque par frottement ou par des déformations irréversibles (plasticité ou viscosité). Plus de
viscosité ou plus de plasticité, plus d’énergie de vibration peut étre absorbée ; il est difficile de
déterminer a partir des essais. Dans des formulations d’¢élément finis, C est souvent formulée en
fonction des matrices de la masse et de rigidité (Amortissement de Rayleigh):

C=apgM+ BgK
Avec K : matrice de rigidité
M : matrice de masse

Les coefficients d’amortissement de Rayleigh a et B peut étre déterminés au moins de deux
donnés des constantes d’amortissement &; qui correspondent & deux fréquences de vibration ;.
Le rapport entre a, B, &; et ; peut étre présenté comme :

o+ Emf = 2w;E;

Si, plus de deux paires de données sont disponibles, des quantités moyennes doivent étre faites
pour produire deux équations.

Advanced General Properties N E|
“oid ratio Change of permeabilit:
Mohr-Coulomb - Sol renforcé et i
r ot 1.000E+15
General | parameters | Interfaces | k
G
Material Set General properties i3 0500 _
. loglilyr = aefe,
Identification: [Sol renforce] Tunsat 15000 Kijm* Ermin ¢
Waterial modet: [Mohr-Coulomt = | | T oo i’ b
WMaterial bype: -
aterial bype:  Drained Damping
Rayleigh alpha 1.795
Raylzigh beta 5.000E-03
Comments Permeability
k [ras7eos mys
Concel | hep |
kot LASPEDS  mis
Plate properties @
liteste ok Cancel | Help | Material set Properties
Identification: |Parement EA ¢ 4. 1B0E+06 kh/m
(a) Material type: |Elastic - EI: 6827665 kNmzfm
d: 0.140 m
G w: S0 kyfmim
v 0,200
Mp kdrin/ra
My Ky
Rayleigho. o |1.795
Rayleigh 3 -\ |5.000E-03
ok | Cancel | Help |

Fig.4.6. Fenétres d’entrée des coefficients d’amortissement de Rayleigh o et p.

(a)sols et interfaces
(b) éléments Plate
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» Le Programme de Calcul (Calculations):
Dans le programme de calcul on peut traiter la charge dynamique de plusieurs fagons un
chargement harmonique, ou un chargement arbitraire ; et on peut méme modéliser un séisme
réel.

Dans la présente partie, la fonctionnalité pour une analyse dynamique par Plaxis est suivie dans
I’explication ci-apres:

= Choisissant I’analyse dynamique

= Parametres

= Multiplicateurs

= Choisissant I’analyse dynamique (General)

laxis 8.2 Calculations - Ex n"4.plx
File Edit ¥iew Calculate Help

= | %f;

= o=
Input  Curpur

s
T === Output...

General | parameters | Multipliers | Preview |

Phase Calculation type

Nurnber | ID.: = [<Fhase zFPGA D.1g> Dynamic analysis

Start from phase: [1 - <Phase 1> ~

Log info Comments

oK
Parameters
et | Bl mset | SEoelete.. |

Identification Phase no. Start From | Calculation | Loading input | Time  [w... [Firs

Initial phase o o Mia Mia 0.00 s [=R=]
" <Phass 1> 1 o Plastic Total rulkiplisrs 25.00 5 o o1
" <Phase 2 PGA 0.1g 2 1 Dynamic analysis Tatal multipliers z5.005 o 43
" <Phase 3 PGA 0,20 3 1 Dynamic analysis Total mulkipliers z5.00 5 -
" <Phase 4 PGA 0.30> 4 1 Dynamic analysis Total multipliers z5.00s 0 =43
+ <Phase 5 PGA 0.99> s 1 Dynamic analysis Tatal mulkipliers z5.005 o 793
" <Phase 6 PGA 0.45g> 3 1 Dynamic analysis Tatal multipliers z5.005 0 104
" <Phase 7 PGA 0,50 7 1 Dynamic analysis Total mulkipliers 25,005 o 128
+ <Phase 8 PGA 0.60> | 1 Dynamic analysis Total multipliers 25.00 5 0 154
< >

\
= Paramet
arametres
§# Plaxis B.2 Calculations - Ex n”4.plx ealli=1]. 4]
File Edit view Calculate Help

E B Trrt -
e e & = | & T EulEtoc

General Parameters | pultipliers | Preview |

Control parameters
prv s el =7 ((Z_Bset displacoments to zero
grore undrained behaviour

(™ Ddiete intermediate steps

Iterative procedure Loading input
" Standard setting
¢ Manual setting sl multipliers o]
Define. ..

Efnext | ERnsert | Bpelete... |

Time interval ;

Realised end time :

Identification Phase no. Start From | Calculation [ Loading input [Time [ wi... | Firs
Initial phase a a A L 0.00 s o o
( <Phase 1> 1 a Plastic Total multipliers 25.00 s o 1
= <Phase 2 PGA D.1a> 2 1 Crynamic analysis Total multiplisrs 25,00 5 0 43
" <Phase 3 PGA 0.20> 3 1 Dynamic analysis Total multiplisrs 25,00 o 293
" <Phase 4 PGA 0.30> 4 1 Dynamic analysis Total multiplisrs 25,00 0 s43
= <Phase & PGA 0.4g> s 1 Drnamic analysis Total multipliers z5.00s o Fo3
=" <Phase 6 PGA 0.45g> 5 1 Dynamic analysis Total multipliers z5.00= o 104
=" <Phase 7 PGA 0.50> E 1 Dynamic analysis Total multipliers z5.00= o 129
= <Phase & PGA 0.60> El 1 Crynamic analysis Total multipliers 25.00 5 o 1S4
< >
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Reset displacement to zero (Remise a zéro des déplacements) : la phase de calcul en cours
commence alors avec un champ de déplacements vierge pour suivre bien le comportement de
mur sous sollicitation séismique unique.

— Delete intermediate steps (Suppression des pas intermédiaires) : pour préserver de 1’espace
libre sur le disque.

= Multiplicateurs

B Plaxis B.Z2 Calculations - Ex n" 4.plx

File Edit ¥iew Calculate Help
T rs
= H [N 4 == Cutput. ..
4373
General | Barsmeters  Multiplisrs ]Prewew |
Show Incremental multipliers Total multipliers
& Hripit waiies TR
® Eerdidoties Mioada: e =] = -Mioada: ’@
Mioadg: T E-Moads:  [oooon [ |
Mwweight: —il = -Mweight: —il
Maccel: =] Z-Maccel:  [o.oooo [
Msf: [poooo =] . -Msf: [Coooo =]
B Next | B} Insart | B Delsts. . |
Identification Phase no. Start from | Calculation | Loading input [ Time [ w... [Firs
Tnitial phase o o 1Y Mg 0.00s o0
+ <Phase 1> 1 o Plastic Total multiplisrs 25.00 oot
' <Phase z PGA D.1g> z 1 Dynamic anal lysis Total multipliers 25.00s 0 43
+ <Phase 3 PGA 0.20> 3 1 Dyniamic analysis Total multipliers z5.00s 0 z93
+ <Phase 4 PGA 0.3g> 4 1 Dyniamic analysis Tatal multiplisrs 25.00 = 0 543
' <Phase 5 PGA D.4g9> 5 1 Drynamic anal lysis Total multipliers 25.00 s o 793
+ <Phase 6 PGA 0,450 5 1 Dyniamic analysis Total multipliers z5.00s o104
+ <Phase 7 PGA 0.50> 7 1 Dyniamic analysis Tatal multiplisrs 25.00 = o 1z
' <Phase 8 PGA D.60% a 1 Drynamic anal lysis Total multipliers 25.00 s 0 154
< >

Dans le programme de calcul, des multiplicateurs sont utilisés pour activer les charges
dynamiques. Quand 1’option analyse dynamique est choisie, vous pouvez cliquer | a la droite
des multiplicateurs XMdisp, ZMloadA et *MloadB, le schéma ci-dessus définit les parametres
pour une charge harmonique. Cette option est seulement disponible si la charge correspondante
est placée en tant que charge dynamique dans le menu de charges du programme d’entrée.

La charge active qui est employée dans un calcul dynamique est le produit de la valeur d’entrée
de la charge, comme spécifique dans le programme d’entrée, et le multiplicateur dynamique
correspondant de charge :

Active load = Dynamic multiplier * Input value

Dynamic loading - Displacements §| View SMC-data (CORRECTED ACCELEROGRAM) =
- e

™ Harmonic load multiplier

il

aid multiplier From data File

|D. 1g {upsar.np.hnz.03_a).sn  Browse...

File contents

" Displacements

" Welocitiss

=0 3 a0 45
coelerations

1160 km

105.00 cmfsz

200.00 Hz - -
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4.4.4 Chargement dynamique

Dans Plaxis, la charge dynamique peut étre introduite de trois manieres :

v’ A partir d’un chargement harmonique

Amplitude View Harmonic load multiplier E
@
20 H T T 1 aa
3 : | H |

2

0.0

Dynamic load multiplier

20 N O S

Time [5] " Tinege)

F = 2sin(2nt + n/2)
Fig.4.7. Chargement harmonique, Fi=sm(6xt) Fa=2smn(2xt+a/2).

Comme on voit sur la figure 4.8, on peut modifier les caractéristiques du mouvement de
vibration harmonique.

Dynamic loading - Displacements gl
@jarmonic load multiplier
Amplitude multiplier 2.0000 =
Frequency 1.0000 = H2
Initial phase angle 90,0000 =
" Load multiplier From data file

Filz contents
" Displacernents
™ Yelocities

{* Accelerations

oK | Cancel |

Fig4.8. Fenétre de commande d’une excitation harmonique.

v' A partir d’un chargement arbitraire

Le code Plaxis nous donne la main de simuler n’importe quel séisme par 1’utilisation du
fichier SMC (Strong Motion CD-ROM), ce programme est utilisé par (U.S Geological
Survey National Strong-motion Program) ; et il est possible de porter plus de 200 valeurs par
seconde. Ce programme porte toutes les informations d’un s€isme ou d’une vibration (la date,
le site, la station, I’amplitude, la fréquence, la magnitude .....) (Fig.4.9 et Fig.4.10).

86



Chapitre 4 Présentation des outils de simulation numérique

Acceleration [mis2)
4.0

2.0

0.l

2. S N — S :

Beottom of Basement E

| __a— Top of Builing

i
4.0 i | } r |
o] 20 4.0 E.0 8.0 10.0
Time [2]

Fig.4.9. Exemple d'un accélérogramme arbitraire.

. . . | Bl View SMC-data (CORRECTED ACCELEROGRAM
Dynamic loading - Displacements { ) X
— Q
" Harmanic load multiplier Parkfield E arthquake (28/03/2004 1715.00)
= 2504---
2004---
= 1504 ---
100}---
- &
50
x t
kS o]
o 4
" ' L
®Uad multiplier From data file R .
[T .
|pngu_b_a.smc Browse, . S
File contents 2504
l.—\. . =300 §---
Displacements 0
" velocities -a00 + - : - - - - - -
0 H 10 15 20 25 20 35 40 45
@F\ccelerations @)
Moment magnitude ! E.00 Epicentral distance ! 19.30 km
Surface-wave magnitudes : N/ Peak value : -402.00 cmyfs2
oK | carcel | Local magritude : N/A Sample rate : 20000 He
— - i DK |

Fig.4.10. Fenétre d’insertion d’un fichier accélérogramme (S.M.C).

v A partir d’un fichier Fichier ASCII

Ce dossier est un fichier ASCII qui peut étre créé par I’utilisateur avec n’importe quel éditeur de
texte. Dans chaque ligne par paires de valeurs (temps réel et multiplicateur correspondant dans
deux colonnes) est défini, laissant au moins un espace entre elles. Le temps devrait augmenter
dans chaque nouvelle ligne. Il n’est pas nécessaire d’utiliser des intervalles de temps constants.

« quand on utilise [m] comme unité de longueur, on impose un déplacement a la frontiere
inférieure (ux=0.01m et uy=0.00 m).
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Dynamic loading - Displacements E| View User-defined data [E3
&

" Harmonic load multiplisr

[26/05/201010:09.03)

5

@Load multiplier From data File

029 3hz.txt
File contents

" Displacements

I welocities - + + - -
o 1 z 3 4 5 &
accelerations Time (=)
Morment magrituds N Epicentral distancs : Nt
Sufars-wave magnitude N4 Pk vl ER:!
View, . ok | Cancel | Local magnitude : N/ Sample rate : T

Fig.4.11. Fenétre d’insertion d’un fichier accélérogramme ASCII.

45 CONCLUSION

Plaxis V8 est un logiciel facile d’utilisation, il permet I’analyse des problémes géotechniques
en 2D. La barre d’outils contient les icones pour les actions relatives a la création du modele
géométrique.

Il est caractérisé par la fonction « Standard construction » qui permet de simuler le phasage de
construction; et grace a la fonction « loading input », il est possible de changer la géométrie, le
chargement, les couches de sol et les élements de structure.

Plaxis nous permet aussi de lire les résultats numériques (soit sous forme des tableaux soit sous
formes graphiques) nécessaires pour le dimensionnement des murs de souténement en sols
renforcés (déplacement de mur, pression des terres actives derriére la zone renforcée et les forces
des tractions dans les renforcements).

Grace a son module dynamique, Plaxis nous permet de simuler les séismes sous forme des
chargements harmoniques, ou il est facile de changer les paramétres de I’action sismique induite.

Pour cela que nous avons choisis Plaxis pour la présente étude.

88



Chapitre 5 Modélisation numérique des remblais d’accés de pont

Chapitre 5 :

MODELISATION NUMERIQUE DES REMBLAIS
D’ACCES DE PONT

5.1 INTRODUCTION

Les remblais d’accés a I’approche du pont sont couramment construits avec deux murs de
soutenement en sols renforcés avec deux faces opposées.

D’aprés les guides de la F.H.W.A (2009), ce type des murs de soutenement est a géométrie
complexe, la pression des terres derriere la zone renforcée est modifiée, deux cas sont envisages
(voir chapitre 2 section 2.5.2).

Dans I’objectif de se familiariser avec le logiciel Plaxis et d’avoir une bonne compréhension du
comportement des remblais d’accés de pont construits avec deux murs en sol renforcé par des
géosynthétiques sous les actions statiques et dynamiques, trois applications numériques sont
présentées :

e La premiére et la deuxiéme concernent le comportement des remblais d’accés de pont
construits par deux murs paralleles sous les actions statiques, ou deux cas sont étudiés:
v' Cas I: Un remblai d’accés avec des renforcements qui se rencontrent au milieu,
s’intéressant sur I’effet de deux paramétres, la distance D entre les deux murs et ’angle
de frottement interne du sol renforcé ¢, sur la stabilité externe et interne des murs du
remblai d’acces de pont.

L’effet de connexion des renforcements au milieu sous chargement statique est étudie.
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v Cas II: Un remblai d’accés avec des renforcements qui se chevauchent, s’intéressant
particuliérement par 1’effet de la longueur de chevauchement Lg sur la stabilité externe
et interne des murs du remblai.

e La troisieme application concerne le comportement sous chargement sismique
harmonique d’un remblai d’acces avec des renforcements qui se rencontrent au milieu
s’intéressant sur 1’influence des parameétres du séisme (I’accélération horizontale et la
fréquence) et la distance D entre les deux murs du remblai.

L’effet de connexion des renforcements au milieu sous chargement dynamique est aussi étudié.

52 ANALYSE NUMERIQUE D’UN REMBLAI D’ACCES DE PONT SOUS DES
CAHRGES STATIQUES AVEC DES RENFORCEMENTS QUI SE RENCONTRENT
AU MILIEU

5.2.1 Modeéle de base

5.2.1.1 Géométrie du remblai d’acces de pont

Dans le modele de base de cette étude, le remblai d’acces de pont est construit avec deux murs
opposés de méme hauteur, H;=H,=H=6m, la largeur du remblai W=12m, qui correspond a un
rapport W/H=2, la longueur de renforcement est prise égale a L=4.2 m (soit 0.7H) typiquement
aux normes A /A.S.H.T.O (Fig.5.1).

W=12m
L=4.3m D=3.6m (=2.2m

& — — -
Ko L - T - 2
fs === G-t ®-s-=eese- & """ Gl
= v__________ O w o
pes == ==~ - §--c-ccttY——————  fmm=mmee- §---°°°C o]
m °____________ o )
for - == ---~ i ettt &---T°°° o
b _______ °____________ o_______ @
o == ===° % g---SSSTEw————————————fIZ-tIooo G--CTS=E o]
H=6m % _______ °__ _ o o
e g et———————*&----c - 5" i
S e __ ... _____ B_______ o
tﬁ """" §----TTert———————————————*&=----sse- §---""°" o
P e____ ..., _____ B_______ ]
g~ =~~~ g et———————*&----c - 5" o]
[ e __ ... _____ B_______ o

i g Et———————&=-----e- §-- - o

Bm
50m i

Fig.5.1. Géométrie du Modéle de base (W/H=2).

Pour W=12 m et L=4.2 m, la distance entre les deux murs D=3.6m. Cette distance est lIégerement
supérieure a Di=Htg (45-¢/2) ~0.5H=3m exigee par les guides de la F.H.W.A(2009) pour que la
conception d’un mur de souténement a une seule face peut étre adoptée.
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Cette géométrie est similaire a celle de J.Han et D.Leshchinsky (2010) adoptée lors d’une
analyse en différences finies (Logiciel FLAC) du comportement d’un remblai d’acces (voir
chapitre 2 section 2.5.3).

5.2.1.2 Caractéristiques des éléments des murs

Dans le modele de base définit par J.Han et D.Leshchinsky (2010), les renforcements sont
inextensibles et le parement est rigide. Dans notre étude nous attribuons des caractéristiques qui
sont proches a la pratique des murs en sols renforcés par des géosynthétiques avec des parements
en écailles de béton.

= Le sol renforcé et sol de fondation
Les caractéristiques de sol de fondation et de sol renforcé sont montrées sur le tableau Tab5.1

Tab.5.1. Paramétres de données de sol pour le modéle de base.

Mohr-Coulomb Sol de fondation Sol renforcé
Type Drained Drained
Yunsat [kN/m?] 22.00 16.00
Yeat [kN/m?3] 22.00 16.00
Ky [m/day] 1.000 1.000
ky [m/day] 1.000 1.000
E et [kN/m?] 50000.000 40000.000
v [-] 0.300 0.300
(0} [’ 30.00 34.00
Cret [kN/m?] 10.00 0.2
T} [°] 0.00 0.00
Rinter. [-] 0.67 0.67

= Le parement

Les deux parements des murs de remblai sont construits en écailles de béton (1.50m*1.50m)
avec un module de Young E=15*10*Mpa, d’épaisseur d=0.15 m et un poids volumique p=2500
kg/m3. Le nombre d’écailles pour chaque mur est quatre (04) pour réaliser un mur de six métres
(6m) de hauteur.

Les parameétres essentiels pour les écailles sont la rigidité axiale et la rigidité flexionnelle ;
EA=15*106*(0.15*1)=2.25*10° kn, m (pour 1ml de calcul).

El=15*106*(0.153*1)/12=4220 kn/ m2, m (pour 1ml de calcul).

W= p*d=25*0.15=3.75 kn/m,m.

Les écailles sont modélisées par des poutres, les poutres sont reliées verticalement par des rotules
afin de reproduire la flexibilité¢ d’un mur réel.
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De plus dans la structure réelle, des joints élastomeres sont insérés entre les panneaux afin
d’assurer le bon espacement, ils empéchent les panneaux d’avoir des points de contact et d’éviter
I’effritement de béton, ce joint élastomere est pris en compte dans la modélisation numérique en
réduisant artificiellement la section de la poutre, mais en conservant son moment d’inertie réel.

Donc les caractéristiques suivantes sont introduites dans la modelisation des parements des murs
(Tab.5.2) :
Tab.5.2. Caractéristiques de parement.

Identification EA El w v
[kN/m] | [kNm?*/m] | [kN/m/m] | [-]
Parement |2.2502E3 4220 3.750 0.20

= Les renforcements

Les renforcements simulés dans le calcul correspondent aux bandes géosynthétiques dont les
caractéristiques données sur le tableau 5.3, ces renforcements sont placés en huit (8) lits espacés
verticalement de 0.75m.

Tab.5.3. Caractéristiques des renforcements.

Géosynthétiques Valeurs

Elastique linéaire
Module élastique (E) [Mpal] 6.25%10°
Largeur [m] 0.1
Epaisseur [mm] 3
Résistance a la traction [Kn] 100
Résistance a la compression [Kn] 0.0
Déformation avant la rupture [%] 12
EA [Kn,m] 2500

Dans les murs réels, les armatures géosynthétiques sont mises en place en paire de bande de 50
mm de large (2*50). Dans le modele numérique, ces bandes sont simplifiées et considérées
comme des bandes continues dont la rigidité axiale est calculée comme la rigidité equivalente sur
une largeur de calcul, chaque écaille de largeur 1.5 m est considérée comme largeur de calcul,
deux bandes sont mises en place pour chaque panneau, la rigidité équivalente vaut :

E*A=6.25*10%*(100*3)*2/(1.5*1000)=2500 kn,m

La longueur des renforcements est égale a 4.2 m (0.7 H).
= Longrines de niveau

Les longrines de niveau sont modélisées par des poutres de 40 cm de largeur encastrées a 20 cm
dans le sol de fondation, dont les caracteéristiques sont les mémes pour le parement en écailles de
béton.
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= | esinterfaces

Les interfaces parement /sol renforcé sont sur un seul coté, pour les renforcements le sont sur les
deux parties (les parties supérieures et inférieures des géosynthétiques).

5.2.2 Présentation de I’étude

Deux paramétres importants sont sélectionnés pour I’étude du comportement du remblai d’acces,
la distance D entre les deux murs (le rapport W/H) et la qualité du remblai (1’angle de frottement
interne du sol renforceé ¢).

Additionnaient au modele W/H=2 (D=3.6 m) pris par la suite comme référence, deux autres
rapports sont sélectionnés pour 1’étude paramétrique, W/H=1.4 (D=0m) et W/H=3 (D=9.6m) , en
variant I’angle de frottement du sol renforcé ¢ de 34° a 25°.

Les poussées des terres actives obtenues numériquement sont comparées avec celle de Rankine,
les forces des tractions maximales dans les renforcements sont comparées avec les résultats
analytiques des normes NF P94-270 basés sur la théorie de Meyerhof, les lignes des tractions
maximales sont comparées avec les lignes pratiques des normes NF P et F.H.W.A.

L’effet de connexion des renforcements au milieu est abordé a la fin de cette étude.

5.2.3 Résultats de I’étude
5.2.3.1 Surface critique de rupture et distance d’interaction

Les surfaces critiques de rupture (localisation des zones de cisaillement maximal), pour le
remblai d’acces de référence W/H=2, sont présentées (Fig.5.2).

p=34° p=25°

Fig.5.2. Surface de rupture pour W/H=2.

Le cisaillement maximal pour chaque mur de remblai est observé dans trois zones (Fig.5.2):
e la premiere zone est localisée en bas du sol renforcé (entre I’encastrement et le premier lit
de renforcement) et forme un angle d’environ 40° par rapport a I’horizontale.
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e la deuxiéme zone est la suite de la premiere dans le remblai général avec un angle plus
grand que le premier, elle a I’allure de la surface de rupture de Coulomb.

o la troisieme zone est localisée en téte des renforcements, a l'interface entre le sol renforcé
et le remblai général.

La figure 5.2 montre aussi qu’il y a une intersection de deux zones de cisaillement derriere les
renforcements, mais elles ne se propagent pas dans la zone renforcée de 1’autre face opposée,
elles sont arrétées a 1I’approche du dernier lit.

Dans ce cas, pour une distance D>3.6 m qui est légérement supérieure a Di=0.5H=3 m, les deux
murs peuvent étre congus d’une maniére indépendante, cela est conforme a 1’in-équation des
guides de la F.H.W.A (2009) (voir chapitre 2 section 2.5.2).

A noter que cette distance est aussi prouvée dans 1’étude établie en différences finies par J.Han
et D.Leshchinsky (2010).

Pour qu’on puisse vérifier cette distance d’interaction, deux autres modeles sont étudiés,
W/H=3(D=9m>Di) et W/H=1.4(D=0m<Di).

9=34° 9=25°

Fig.5.3. Surface de rupture pour W/H=3.

Pour le modeéle avec un rapport W/H=3, la figure 5.3 montre que le cisaillement maximal est
observé dans trois zones identiqguement au modéle W/H=2, il y a une intersection entre les deux
zones de cisaillement derriéere la zone renforcée, mais les zones de cisaillement maximal sont trés
lointaines de la zone renforcée du c6té opposé, donc les deux murs sont congus d’une manicre
indépendante.

Notons, pour ¢=25°, la surface de rupture derriére la zone renforcée n’est pas développée, ce qui
résulte que les deux murs n’ont pas subi la rupture en méme temps.
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p=34° p=25°

Fig.5.4. Surface de rupture pour W/H=1.4.

Lorsque les murs sont trés proches (le cas W/H=1.4) (Fig.5.4), la zone de rupture derriére les
renforcements ne peut pas étre développée, le cisaillement maximal est localisé uniquement en
téte des renforcements ; dans ce cas il y a une interaction entre les deux murs du remblai
d’acces, donc ils ne sont pas concus d’une maniere indépendante 1’un par rapport a I’autre.

5.2.3.2 Mode de rupture

Les mécanismes de rupture développés numériquement a 1’aide de logiciel Plaxis (Fig.5.5)
tendent vers un mode de glissement dans deux directions opposées d’un mur par apport a I’autre
pour tous les modeles étudiés, alors I’interaction entre les deux murs n’a pas d’influence sur leur
mode de rupture.

W/H=2 W/H=3 W/H=1.4

Fig.5.5. Déplacements horizontaux a la rupture pour p=34°.
5.2.3.3 Pression des terres actives derriére la zone renforcée

La pression des terres actives derriere la zone renforcée est primordiale pour le dimensionnement
de la stabilité externe, alors les courbes de variation des pressions sont tracées (Fig.5.6), ces
pressions sont comparées avec les résultats analytiques basés sur la théorie de Rankine.
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Fig.5.6. Distribution des pressions des terres derriére la zone renforcée.

D’apres (Fig.5.6), la pression des terres est toujours existante lorsque les deux murs opposés sont
tres proches (le cas W/H=1.4), elle diminue sous 1’effet de leur interaction, cela est conforme aux
nouveaux guides de la F.H.W.A(2009) et les résultats obtenus par le calcul en différences finies
présentés par J.Han et D.Leshchinsky (2010).

Les résultantes des pressions latérales derriére la zone renforcée (Fa) données par le logiciel
Plaxis sont arrangées dans la tableau suivant (Tab.5.4) :
Tab.5.4. Valeurs numériques des résultantes des pressions latérales.

p=34° 9p=25°
W/H 2 3 14 2 3 1.4
Fa (kn /m) 72.01 72.74 53.92 84.13 85.13 48.88
AFa/Far (%) --- +1 -25 --- +1 -42

Far : Reésultante des pressions latérales pour le modele de référence (W/H=2).
AFa : Différence calculée entre le modele de référence et les autres rapports de W/H.

Pour des rapports W/H >2 (D>3.6 m), I’effet de la géométrie du remblai sur la pression des
terres n’est pas prononcé, puisqu’il n’y a pas d’interaction entre les deux murs de remblai.

L’interaction entre les deux murs (W/H=1.4) induit une diminution de la résultante des
pressions latérales d’environ 25 % (pour ¢ =34°) et 42 % (pour ¢ =25°).

Concernant 1’angle de frottement, une diminution de 26 % (en passant de 34° a 25°) conduit a
une augmentation de la résultante des pressions latérales de 16 % (le cas W/H=2) et 09 % (le cas
W/H=1.4).
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La comparaison des résultantes des pressions latérales (Fa) avec celle de Rankine (Fh) (Fig.5.7)
montre que le calcul théorique est plus sécuritaire vu la non-linéarité des distributions des
pressions obtenues numériquement (\Voir Fig.5.6).

A titre d’exemple, pour le cas W/H=1.4 et un angle ¢=34°, la valeur de la résultante obtenue
numériquement est d’environ 65 % de celle de Rankine (Fig.5.7).

100%

90% /_____
80% /
70% /
4 / ——Phi=34°
60% _
——Phi=25°
50% /

40%

%de la force latérale derriére la Z.R,%Fh

30% . . .

0 1 2 3
Le rapport de la largeur sur la hauteur de mur,W/H

Fig.5.7.Pourcentage de la force résultante numérique (Fa) par rapport a celle Rankine (Fh).

Le point d’application de la force résultante des pressions des terres actives derriere la zone
renforcée se trouve légérement au-dessous de celle de Rankine pour tous les rapports (W/H)
étudiés (Tab.5.5), il est 1égérement influencé par la distance entre les deux murs de remblai et
I’angle de frottement ¢, donc la distribution de la force de Rankine (Fh) est plus conservatrice
lorsqu’il s’agit de calcul du moment de renversement induit par la force de pression latérale des
terres actives.

Tab.5.5. Point d’application de la résultante de Fa.

Angle de frottement p=34° p=25°
W/H 2 3 1.4 2 3 1.40
Point d’application de Fa (m) | 1.63 1.91 1.26 1.96 1.94 1.55

5.2.3.4 Déplacements horizontaux des murs

L’analyse des courbes des déplacements horizontaux montre que ’influence de la distance D
n’est pas prononcée pour les rapports W/H>2 (D>3.6 m) (Fig.5.8), ce qui résulte qu’il n’y a pas
d’interaction entre les deux murs du remblai d’acces.
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Fig.5.8. Déplacement horizontal de parement des murs a la fin de construction.

L’interaction entre les deux murs (le cas W/H=1.4) induit une diminution de déplacement
horizontal maximal et le maximum se produit a 3/4H a partir de la base du mur (Fig.5.8).

La courbe de variation des déplacements horizontaux maximaux est tracée, 1’interaction de deux
murs induit une diminution de déplacement maximum d’environ 45 % (Fig.5.9).
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Uxr : Déplacement horizontal maximal dans le modele de référence (W/H=2).
AUx : Différence calculée entre le modéle de référence et les autres rapports de W/H.

Fig. 5.9. Influence du rapport W/H sur le déplacement horizontal des murs.
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Concernant I’angle de frottement ¢, une diminution de 26 % (lorsque ¢ passe de 34° a 25°)
conduit a une augmentation du déplacement horizontal maximal d’environ 40 %, cette
augmentation n’est pas proportionnelle avec la variation de I’angle ¢ (Tab.5.6).

Tab.5.6. Variation de déplacement horizontal maximal en fonction de ¢.

W/H 2 3 1.4
p=34° Ux 33.50 33.61 18.14
p=25° Ux 55.53 57.39 31.17
AUx/Ux (%) +40 +41 +42

AUx : Différence de Ux calculée entre I’angle de frottement 34°et25°

5.2.3.5 Coefficient de sécurité

Le coefficient de sécurité est calculé par la méthode Phi/c réduction, pour cette approche, les
parametres de résistance de sol (frottement et cohésion) sont progressivement réduits jusqu’a la
rupture de la structure, le coefficient de sécurité est alors le rapport de la résistance initiale sur la
résistance a la rupture. A titre d’exemple, la figure 5.10 montre 1’allure de la courbe du facteur
de sécurité donnée par Plaxis pour le modéle de référence (W/H=2, »p=34°).

ssssss

P

Fig.5.10. Coefficient de sécurité Fs pour W/H=2, p=34°.

A des rapports W/H>2 (D>3.6 m) (Fig.5.11), L’influence de la distance D n’est pas prononcée,
ce qui résulte que les deux murs de remblai sont congus d’une maniére indépendante 1’un par
rapport a I’autre.

—=—Phi=34"

—=—Phi=25"°

coef. de sécurité,Fs

T~
\

a,0 1,0 2,0 3,0
Le rapport W/H

Fig.5.11. Coefficient de sécurité Fs .
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L’interaction entre les deux murs (le cas W/H=1.4) induit une diminution du coefficient de
sécurité d’environ 11 % (pour ¢ =34°) (Fig5.12.).

0,
12,00% ©=34°

10,00% \
8,00% \

6,00%

AFs/Fsr (%)

4,00%

2,00% \\

0,00%

0,00 1,00 2,00 3,00
Le rapport W/H

Fsr : Coefficient de sécurité de modele de référence (W/H=2).
AFx : Différence calculée entre le modéle de référence et les autres rapports.

Fig.5.12. Variation du coefficient sécurité FS.

Concernant ’angle de frottement ¢, une diminution de 26 % conduit & une diminution du
coefficient de sécurit¢ d’environ 25 %, on peut dire que la variation de Fs est proportionnelle a
la variation de ¢ (Tab.5.7).

Tab.5.7. Variation du coefficient de sécurité Fs en fonction de ¢.

W/H 2 3 1.4

0=34° Fs 1.60 1.60 1.77
(¢=25° Fs 1.17 117 133
AFs/Fs (%) 27 27 -25

AFs : Différence de Fs calculée entre les angles de frottement p=34°et ¢p=25°.

5.2.3.6 Force de tractions maximales dans les renforcements

La distribution des forces de tractions maximales dans les renforcements le long de la hauteur
des murs de remblai (Fig.5.13) est linéaire pour tous les cas étudiés conformément au calcul
analytique classique de Meyerhof, ou la géométrie du mur et 1’angle de frottement ¢ n’ont pas
d’influence sur cette distribution.

D’apres 1’¢tude établie par J.Han et D.Leshchinsky (2010), la répartition est trapézoidale, c’est
la méthode de K-Stifness qui a été employé (voir chapitre 2 section 5.2.3).

La différence entre le calcul numérique et analytique dans le lit inférieur (lit 1) est attribuée a
I’effet d’encastrement des murs négligé par les méthodes analytiques.
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La figure 5.13 montre aussi que la norme NF P94-270 est plus sécuritaire que le calcul
numérique.
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Fig.5.13. Distribution des tractions maximales dans chaque lit de renforcement.

Le calcul numérique a montré une légere influence de ’interaction de deux murs de remblai
d’acces sur la force de traction maximale requise aux renforcements qui pourra étre négligée
(Fig.5.13), cela est conforme au calcul analytique (Meyerhof) d’un mur de souténement avec une
seule paroi qui ne tient pas en compte le sol retenu derriere la zone renforcée pour le
dimensionnement de la stabilité interne.

L’angle de frottement est trés influent sur la stabilité interne (Fig.5.14), ainsi une diminution de
I’angle de frottement de 26 %, induit une augmentation de la force la traction maximale requise
aux renforcements d’environ 60 % (numériquement) et de 53 % (analytiquement), cela est
conforme avec les calculs analytiques, ou 1’angle de frottement de sol renforcé est un paramétre
clé pour le calcul de la valeur du coefficient des pressions internes dans I’ouvrage (K).
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Fig.5.14. Variation des tractions maximales requises aux renforcements (Lit 2).
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5.2.3.7 Lignes des tractions maximales

La géométrie du remblai et I’angle de frottement ¢ n’ont pas d’influence sur les lignes des
tractions maximales obtenues numériquement et ces lignes sont plus proches des normes NF P

(Fig.5.15).
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Fig.5.15. Lignes des tractions maximales.

5.2.3.8 Tractions aux parements

L’effort de traction dans les parements (Tp) a I’endroit de chaque lit de renforcement le long de

la hauteur des murs est montré sur la figure 5.16.
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Fig.5.16. Répartition des tractions au parement le long de la hauteur de mur.
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L’interaction entre les deux murs de remblai (le cas W/H=1.4) (Fig.5.16) présente une légere
influence sur la traction au parement (elle peut étre négligée), identiqguement pour la force de
traction maximale requise au renforcement.

Concernant 1’angle de frottement, une diminution de 1’angle de frottement de 26 % (en passant
de 34° a 25°), conduit a une augmentation de la traction au parement d’environ 60 % au niveau
du lit 2 (identiqguement pour la force de traction maximale requise au renforcement).
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Fig.5.17. Variation du coefficient ai en fonction de l’élévation du mur.

La figure 5.17 représente la courbe de variation du coefficient ai pour chaque lit de renforcement
(i est le rapport entre les tractions au parement (Tp) et les tractions maximales aux
renforcements Tm, ai= Tp/Tm). 1l est clair que les courbes de variation de ai déterminées par un
calcul numérique sont trés proches a celles de la norme NF P94-270, une légere différence est
observée pour les lits supérieurs et le calcul analytique est plus conservatif.

La figure 5.17 montre aussi que la géomeétrie du remblai d’acces et I’angle de frottement ¢ n’ont
aucune influence sur I’allure de la courbe de ai, cela est conforme au calcul théorique ou ai
dépend seulement du type de parement.

5.2.3.9 Récapitulatif des résultats numériques

Le tableau 5.8 est dressé pour présenter I’influence des parameétres étudiés (I’effet de la distance
d’interaction entre les deux murs D et I’angle de frottement @) sur la stabilité externe et interne

du remblai d’accés de pont pour les renforcements qui se rencontrent au milieu, en passant d’un
rapport W/H de 2 (D=3.6m) a W/H=1.4 (D=0m), et d'un angle de frottement de p=34° a p=25°.
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Tab.5.8. Influence de W/H et ¢ sur le calcul de la stabilité des murs de remblai.

Paramatres Stabilité externe Stabilité interne
AFa AUx AFs ATa ATp

W/H -25% & -42% (selon ¢) | -45% +14% -3% -3%
0 +9% a -16% (selon ¢) | +42% -25% +60% +60%

Le tableau 5.8 montre clairement que la distance entre les deux murs n’a pas d’influence sur la
stabilité interne du remblai d’acces de pont.

5.2.3.10 Effet de connexion des renforcements au milieu

Lorsque la distance entre les deux murs, D, égale a zéro, certains concepteurs tentent d utiliser
pour chaque lit de renforcement une seule bande de renforcement connectée dans les deux
parements des murs, dans ce cas on dit que les renforcements sont connectés au milieu.

Afin d’étudier I’effet de connexion des renforcements au milieu, un modele pour un rapport
W/H=1.4 et avec un angle de frottement ¢=34° est modélise.

a. Surface critique de rupture

La surface critique de rupture commence a partir du coin d’encastrement, mais elle n’est pas
totalement développée dans le massif renforcé, des zones de cisaillement maximal sont localisées
au niveau du parement (liaison renforcement/parement) (Fig.5.18.a).

(@) (b)
Fig.5.18. Surface critique de rupture,(a) cas des renforcements connectés au milieu,(b) cas des
renforcements non connectés au milieu.

b. Flexibilité du parement

L’allure de déplacement horizontal de mur a la fin de la construction (Fig.5.19), lorsque les
renforcements sont connectés au milieu, montre une inflexibilité du parement en haut du mur, les

104



Chapitre 5 Modélisation numérique des remblais d’accés de pont

vecteurs des déplacements changent de direction ; cela est conforme aux guides de la F.H.W.A
(2009), qui indiquent que la conception des murs avec la connexion des renforcements au milieu
engendre une inflexibilité de la structure de haut en bas de mur.

(@) (b)
Fig.5.19. Déplacement horizontal de mur en fin de construction, (a) renforcements connectés au
milieu, (b) renforcements non connectés au milieu.

c. Force de tractions maximales dans les renforcements

Les courbes de la répartition de la force de tractions maximales et la ligne des tractions
maximales en fonction de I’élévation de mur sont tracées (Fig.5.20).
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La courbe d’évolution de tractions maximales (Fig5.20.a) est toujours linéaire, la connexion des
renforcements au milieu a induit une diminution de la traction maximale requise d’environ 20 %
(pour le lit 2), ce résultat est adéquat au résultat obtenu par J.Han et D.Leshchinsky (2010) (voir
chapitre 2 section 5.2.3).

La figure 5.20.b, montre que la ligne des tractions maximales dans les lits supérieurs est plus
proche du parement, cela est justifié par la zone de cisaillement maximal obtenue au niveau du
parement, ou I’arrachement en téte des renforcements devient impossible.

Lit8 Lit6

Lit5 Lit 2

Fig.5.21. Répartition de la force la traction sur la longueur des renforcements connectés au
milieu.

Concernant la répartition de la force de traction sur la longueur du lit de renforcement, la
connexion des renforcements induit la mobilisation de toute la longueur des lits supérieurs
(Fig.5.21) conformément aux indications de J.Han et D.Leshchinsky (2010) (voir chapitre 2
section 5.2.3).

On peut conclure que la connexion de renforcement au milieu induit une inflexibilité du
parement en haut du mur, des zones de cisaillement maximal au niveau du parement ou la ligne
des tractions maximales est proche de parement, une diminution de la force de traction requise
au renforcement et la mobilisation de toute la longueur des renforcements dans les lits
supérieurs.

Les guides de la F.H.W.A (2009) indiquent que la pratique de connexion des renforcements au

milieu n’est pas recommandée, parce qu’il est difficile de connecter les renforcements au milieu
(par exemple pour les murs non tangents).
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5.2.4 Conclusion

L’étude de comportement de remblais d’acces de pont construit avec deux murs de souténement
renforcés par des géosynthétiques qui se rencontrent au milieu sous chargement statique a
permis de conclure ce qui suit:

e pour cette étude, ou les deux murs ont une méme hauteur H=6m, la distance
D>3.6m~0.5H, est nécessaire pour que les deux murs soient con¢us d’une manicre
indépendante 1’un par apport a 1’autre, cette distance est Iégerement supérieure a la
distance d’interaction décrite par la F.H.W.A (Di~0.3 H=3 m).

e i les deux murs de remblai sont trés proches (D=0m), il y a interaction entre les deux
murs, la surface de rupture n’est pas développée derriére la zone renforcée, c’est plutot
des zones de cisaillement maximal en téte des renforcements.

e si les murs sont trés proches (D=0m), la pression des terres derriére la zone renforcee est
toujours existante.

e D’interaction entre les deux murs induit : une diminution de la pression des terres derriére
la zone renforcée, une diminution du déplacement horizontal maximal et une
augmentation du coefficient de sécurité.

e lorsque les deux murs de remblai sont trés proches, le calcul analytique classique de mur
de soutenement en sol renforcé se trouve trop sécuritaire pour le dimensionnement de la
stabilité externe.

e la géométrie du remblai d’accés (I’interaction entre les deux murs) n’a pas d’influence
sur la traction maximale requise aux renforcements, la répartition des forces des tractions
aux renforcements est toujours linéaire ; donc le calcul analytique classique de mur de
soutenement en sol renforcé peut étre utiliseé pour le dimensionnement de la stabilité
interne des murs de remblai d’acces sans tenir compte de l’interaction entre les deux
murs, le calcul analytique est un peu plus sécuritaire par rapport au calcul numérique.

e la connexion des renforcements au milieu a induit une inflexibilité en haut du mur, les
zones de cisaillement maximal sont localisées sur le parement et les lignes des tractions
maximales deviennent tres proches de parement ; la connexion des renforcements au
milieu a induit aussi une diminution de la force de traction maximale requise au
renforcement et la mobilisation de toute la longueur de lit de renforcement.

e [’utilisation d’un sol renforcé d’une mauvaise qualité induit une augmentation de : la
pression des terres actives derriere la zone renforcée, de déplacement horizontal
maximum, une diminution du coefficient de sécurité et une augmentation de la force de
traction maximale requise au renforcement et au parement.
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5.3 ANALYSE NUMERIQUE SOUS DES CHARGES STATIQUES D’UN REMBLAI
D’ACCES DE PONT AVEC DES RENFORCEMENTS QUI SE CHEVAUCHENT

5.3.1 Modéle de base et présentation de I’étude

Afin d’étudier I’effet de chevauchement des renforcements sur le comportement de remblai
d’accés de pont, un modele de base est sélectionné avec une largeur W= 6.6 m, une hauteur H;=
H,=6m (W/H=1.1), un chevauchement Lr=1.8m (Lg/H=0.3) et une longueur des renforcements
L=4.2m (0.7H) (Fig.5.22). Cette géométrie rétorque aux exigences des directives de la F.H.W.A
2009 (voir chapitre 2 section. 2.5.2).

[=2.2m

il e

H=bm | T= _________

o | A

W=6.6m

Fig.5.22. Géométrie d’ modeéle avec un chevauchement des renforcements,(W/H=1.1,Lg/H=0.3).

Les caractéristiques physiques des sols, des renforcements et du parement sont tenus les mémes
que 1’étude précédente.

La stabilit¢ du remblai d’acces de pont sous les actions statiques s’intéressant par 1’effet de la
longueur de chevauchement caractérisée par le rapport Lg/H est étudiée.

5.3.2 Résultats de I’étude
5.3.2.1 Zone de cisaillement

La figure 5.23 montre que le rapport Lg/H a une influence sur la localisation des zones de
cisaillement, pour Lg/H=0.4 le cisaillement est localisé en téte des renforcements, pour Lg/H=0.1
une zone de cisaillement tende a recouvrir toute la longueur de chevauchement.
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Lr/H=0 ,4 Lr/H=0,1

Fig.5.23. Surface de rupture pour différents rapports de Lr/H.

5.3.2.2 Coefficient de sécurité

Le coefficient de sécurité est tres influé par le rapport Lg/H (Fig5.24), cette influence est
beaucoup prononceée avec des rapports Lg/H<0.3, le passage d’un rapport Lg/H=0.3 a 0.1 induit
une diminution de Fs d’environ 33 %.

Les rapports Lg/H >0.3 conduits & une bonne sécurité de 1’ouvrage (Fs>3).

3,50

3,00 /-'_-_———-.
2,50

/ —
2,00

1,50

coefficient de sécurité,Fs

1,00 T T T T 1

0,0 0,1 0,2 0,3 0,4 0,5
Le rapport LR/H

Fig.5.24. Influence du rapport Lg/H sur le coefficient de sécurité Fs.

5.3.2.3 Déplacements horizontaux des murs

Le chevauchement des renforcements induit un changement de 1’endroit de déplacement
maximal (Fig5.25), il se produit a 2/3 H a partir de la base du mur pour tous les rapports Lg /H
étudiés.

L’amplitude du maximum augmente avec la diminution de Lg/H (par exemple : une diminution
du rapport Lg/H de 0.3 a 0.1 induit une augmentation de déplacement maximal d’environ 12 %
(Tab.5.9.).

109



Chapitre 5 Modélisation numérique des remblais d’accés de pont

E s

1

<

54

£ ——[R/H=03
Q

]

3 ——LR/H=02
2

2 ——L(R/H=0.4
W / ——LR/H=0.1

1 v

O T T T T T T T T T 1
10 11 12 13 14 15 16 17 18 19 20
Déplacement horizontal de mur (mm)

Fig.5.25. Déplacement horizontal en fonction du rapport Lg/H.

Tab.5.9. Influence du rapport Lg/H sur le déplacement horizontal maximal.

Lsr/H 0.1 0.2 0.3 0.4
Ux (mm) 19.2 18.2 17.2 16
AUX/Uxr (%) +12 +6 -7

Ux : Déplacement horizontal maximal.
AFx : Différence calculée entre le modéle de référence (Lg/H=0.3) et les autres
modeles étudies.

On peut conclure que la longueur de chevauchement a une légére influence sur le déplacement
maximal des murs de remblai d’accés de pont.

5.3.2.4 Force de tractions maximales dans les renforcements

On ¢étudie I'effet de chevauchement des renforcements sur la distribution de la force des
tractions maximales pour un rapport optimal Lg/H=0.3 (L=4.2m) ; la distribution de la force des
tractions maximales aux renforcements en fonction de la profondeur des murs est linéaire et les
normes NF P sont plus sécuritaires (Fig.5.26).
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Fig.5.26. Courbes de variation des tractions maximales, Lg/H=0.3.

Remarque : vu que les longueurs de renforcements se changent avec le changement du rapport
Lr/H, alors I’influence de chevauchement sur la traction maximale requise aux renforcements ne
pourra pas étre étudiée.

5.3.2.5 Lignes des tractions maximales et tractions aux parements

La ligne des tractions maximales pour un rapport Lr/H=0.3 est tracée est comparée avec les
lignes pratiques (Fig.5.27.a), cette ligne se trouve trés proche de celle de la F.HW.A .

La courbe de variation de coefficient ai est proche de celle des normes NF P94-270 (Fig.5.27.b)
pour le cas d’un parement en écailles de béton .
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Fig.5.27. Tractions aux renforcements, (a)Liges des tractions maximales, (b) le coefficient a;.
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5.3.3 Conclusion

L’étude de comportement sous chargement statique des remblais d’acces de pont construits avec
deux murs a faces opposées renforcés par les géosynthétiques qui se chevauchent nous a permis
de conclure ce qui suit :

e la diminution de la longueur de chevauchement des renforcements (Lg) induit une
augmentation de déplacement horizontal maximal avec une diminution du coefficient de
sécurité.

o l’effet de la longueur de chevauchement, pour Lg>0.3H, n’est pas prononcé sur le
coefficient de sécurité qui atteint des valeurs impressionnantes (Fs>3).

e le calcul théorique classique mene a un calcul trop sécuritaire, il faut donc pendre compte
I’effet de chevauchement des renforcements pour le dimensionnement de la stabilité
externe des remblais d’acces de pont.

e le chevauchement des renforcements n’a pas d’influence sur la stabilité interne, donc le
calcul analytique classique de la stabilité interne de mur de souténement peut étre utilisé
pour dimensionner les murs des remblais d’acces de pont.

e le chevauchement des renforcements permet de diminuer la longueur requise de
renforcement jusqu'a 0.5H (le cas Lr/H=0.1).

5.4 ANALYSE NUMERIQUE D’UN REMBLAI D’ACCES DE PONT SOUS DES
CAHRGES SISMIQUES AVEC DES RENFORCEMENTS QUI SE RENCONTRENT AU
MILIEU

5.4.1 Présentation du cas étudié

Dans I’intention de voir la réponse sismique des remblais d’accés réalisés avec deux murs de
soutenement en sols renforcés opposés a I’aide du logiciel PLAXIS, nous avons retenu le méme
modele géométrique de [D’analyse statique (W=12m et H=6m, W/H=2), les mémes
caractéristiques physiques et mécaniques de sol retenu, de sol de fondation, de parement et les
renforcements utilisés dans le calcul statique ; pour les conditions aux limites on a choisi
I’option « Standard absorbent boundaries ». A noter qu’on a démontré dans ’étude statique
qu’une distance D>3.6m est nécessaire pour laquelle les deux murs de remblai peuvent étre
congus d’une maniere indépendante.

Cette application est focalisée en premier lieu sur 1’étude de I’influence de paramétres de séisme
(la fréequence et I’accélération maximale) sur le comportement de remblai d’accés de pont en
soutenement renforcé par les géosynthétiques ; et en deuxiéme lieu sur I’influence de la distance
entre les deux murs de remblai d’accés de pont.

L’effet de connexion des renforcements au milieu sous chargement sismique est aussi étudié.

112



Chapitre 5 Modélisation numérique des remblais d’accés de pont

Un calcul de construction par étapes a été retenu qui simule le processus réel de construction sur
terrain. Le remblai d’accés est construit couche par couche. A chaque couche, I’élément du
parement, la couche de remblai et la nappe de géosynthétiques sont activées. Cette procédure est
répétée jusqu’a lI’achévement des murs. Apres la simulation de la construction des murs, une
excitation sismique est appliquée a la base du mur (Fig.5.28). Les fleches montrent I’endroit de
I’excitation de séisme.

t=42m D=3 &m t=4.2m
+ = B ... . E _______J =]
s Attt & sttt iattttatutaia > Mttt =
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Fig.5.28. Géométrie du modele de référence W/H=2, pour | étude sous chargement harmonique d un
remblai d’accés en sol renforcé par les géosynthétiques.

5.4.2 Données du chargement sismique

L’excitation séismique utilisée est un mouvement harmonique d’amplitude variable a intervalles
de temps constants de 0.05 secondes pendant un temps total de six (6) secondes. Les données
d’accélération sont définies par la formule suivante :

Ult) =+B-e - tisin(2-m- f-t)
(5.1)

Ou a =5.5, B =55 et £ =12 sont des coefficients pour amplitude d’accélération maximale de 0.2 g

et 0. =5.5, p =100 et { =13 pour amplitude d’accélération maximale de 0.4 g.

f est la fréquence, dans la présente étude paramétrique la fréquence f est variée a 1.5Hz et 3Hz,

pour étudier I’influence de la fréquence de la charge séismique sur la réponse du remblai

d’acceés.

Ce chargement a été utilisé dans des études ultérieures en différences finies (R.J. Bathurt et
Z.Cai. 1998) et en élements finis (E .Guler et al.2011).

Dans cette analyse une constante d’amortissement de 10 % est utilisée. L’amortissement
dynamique est exprimé en utilisant les coefficients de Rayleigh a et B. Ces coefficients sont

proportionnels a la rigidité et la masse du systéme.
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Coefficients de Rayleigh o et 5 -

Ci(%) =C(%)=| 10

a=|1.795

p=|0.005

La figure 5.29 visualise quelques accélérogrammes obtenus par la formule 5.1.
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0.2g, 3Hz 0.4g, 3Hz

Fig.5.29. Les accelérogrammes pour une fréquence de 3Hz.

5.4.3 Effet des paramétres de seisme
5.4.3.1 Déplacements horizontaux des murs

Pour étudier I’influence de la fréquence et 1’accélération horizontale maximale d’une charge
sismique sur la réponse des murs de remblai d’accés de pont, des simulations numériques en
éléments finis a ’aide du logiciel Plaxis ont été conduites sur le modéle de référence W/H=2. Les
résultats sont évalués en matiere de déplacements horizontaux des murs au niveau des
articulations de parement aprés que le chargement sismique soit fini. Les valeurs de déplacement
présentées sont celles provoquées seulement par le chargement sismique. Ces déplacements sont
comparés aux déplacements obtenus en fin de construction (statique) sous les mémes conditions
aux limites.

Les déplacements horizontaux des murs a la fin de la construction et aprés les excitations
sismiques le long de la hauteur des murs de remblai sont montrés sur la figure 5.30.a.
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Fig.5.30. Influence des parametres de séisme sur le déplacement horizontal des murs, (a)courbe de
déplacements horizontaux, (b) variation de déplacements maximaux.

On observe que le déplacement horizontal maximal issu de la force sismique est généralement
supérieur a celui obtenu en fin de construction, résultant que le calcul dynamique est nécessaire
pour le dimensionnement de la stabilité externe des murs de souténement en sols renforcés
composants un remblai d’acces de pont.

L’allure des courbes de déplacement horizontal est conforme a celle obtenue par E.Guler et al.
(2011) lors des simulations numériques des murs de souténement en sol renforcé sous actions
sismiques, ou les maximums ne sont pas obtenus en téte des murs.

Suite a des hautes fréquences (Ex : 3 Hz), le déplacement maximum se produit en téte du mur,
sous des basses fréquences (Ex: 1,5 Hz), le maximum se produit au niveau de la premiere
articulation du parement (soit a 1/4H de la base de mur).

La figure 5.30.b, ou le modele de référence est celui qui correspond au déplacement horizontal
maximal (0.4g ,1.5Hz), montre que le maximum amoindrit avec la diminution de I’accélération
horizontale et accroit avec la diminution de la fréquence.

5.4.3.2 Force des tractions maximales dans les renforcements

Les forces des tractions maximales dans les renforcements a la fin de la charge sismique
harmonique en fonction des accélérations horizontales et des fréquences sont montrées sur la
figure 5.31.a. Ces valeurs sont les forces des tractions maximales enregistrées le long de chaque
nappe de renforcement, elles sont comparées avec celles obtenues en fin de construction sous les
mémes conditions aux limites.
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Fig.5.31. Influence des parametres de séisme sur les tractions aux renforcements,(a)Distribution des
forces des tractions maximales,(b)variation de la traction maximale requise.

Les forces des tractions maximales requises aux renforcements issues par la force sismique sont
plus grandes que celles obtenues a la fin de la construction, résultent que le calcul dynamique
est nécessaire pour le dimensionnement de la stabilité interne des murs de souténement en sols
renforcés composants le remblai d’acces de pont.

La distribution des forces des tractions maximales en fonction de la hauteur de mur est linéaire
pour tous les chargements harmoniques testés, elle est similaire aux distributions des forces de
traction obtenues par Guler et al. (2011) lors d’un calcul en éléments finis.

La diminution de la force de traction maximale dans le premier lit est due a I’encastrement des
murs de remblai.

La figure 5.32.b, ou le modéle de référence est celui qui correspond au déplacement horizontal
maximum (0.4g,1.5Hz), montre que la force de traction maximale requise au renforcement
diminue avec la diminution de ’accélération horizontale et augmente avec la diminution de la
fréquence.

5.4.3.3 Lignes des tractions maximales

La ligne des tractions maximales obtenue apreés I’excitation sismique d’un chargement
harmonique (0.4g, 1.5 Hz) (Fig.5.32) est proche des celles des normes NF P et F.H.W.A et aussi
a celle obtenue en fin de construction dans les lits inférieurs, cette ligne s’¢loigne de celle des
normes NF P et du cas statique, pour les lits supérieurs elle s’approche de celle de la norme
F.HW.A.
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Il faut noter que les deux normes NF P et F.H.W.A admettent les mémes lignes des tractions
maximales pour les actions statiques et dynamiques.

5 vl
s
=
// ——W/H=2dyn.

2 /] —a—W/H=2stat.
1
/

0 T T 1

0 1 2 3 4
Distance au parement,d(m)

Hauteur des renforcements,h(m)

Fig.5.32. Les lignes des tractions maximales le long de la hauteur de mur a la fin de
construction(Statique) et en fin de [’excitation sismique.

5.4.4 Effets de la géométrie du remblai d’accés

Dans I’objectif d’étudier I’influence de la géométrie du remblai d’acces de pont, on a modélisé
deux autres modeles, W/H=3 et W/H=1.4, soumis & une excitation sismique harmonique a la base
(0.4g, 1.5Hz) (cette excitation est trouvée la plus défavorable dans I’étude du modele de
référence W/H=2).

5.4.4.1 Deplacements horizontaux des murs

A la fin de ’excitation sismique, les maillages déformés des modgles étudiés sont montrés sur la
figure 5.33, il est clair que les deux murs de remblai d’acces déplacent dans deux directions
opposées I’un par rapport a I’autre.

Fig.5.33. Maillages déformés en fin de [’excitation sismique.
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Les courbes des déplacements horizontaux des murs a la fin de I’excitation sismique au niveau
des articulations le long de la hauteur des murs sont présentées sur la figure 5.34.a.

Lorsque les murs sont lointains (W/H>2) (ou statiquement les deux murs sont congus d’une
maniére indépendante), le déplacement maximum se produit au niveau de la premiére
articulation du parement (soit & 1/4H a partir de la base du mur).

Lorsque les deux murs sont trés proches (W/H=1.4), le déplacement horizontal maximum est
obtenu en téte des murs.

Le cas W/H=2 est pris comme référence, alors la courbe de variation du déplacement horizontal
maximum est tracée en fonction du rapport W/H (Fig.5.34.b).
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Fig.5.34. Déplacement horizontal des murs, (a) les courbes de déplacements horizontaux des murs en fin
de excitation sismique, (b) variation du déplacement maximum.

Déplacement horizontal du mur (mm)

Contrairement a la réponse sous chargement statique, sous les actions sismiques la distance D
influe le déplacement horizontal maximal méme si les deux murs sont lointains (W/H>2), cette
influence est trés prononcée pour des rapports W/H<2(Fig.5.34.b).

Le déplacement horizontal maximal des murs diminue avec la diminution de la distance D,
lorsqu’on passe d’un rapport W/H=2 a W/H=1.4, le déplacement horizontal maximum diminue
de 32 %, si on passe de 2 a 3, le déplacement horizontal maximum augmente de 20 %
(Fig.5.34.b), ou on peut conclure que, la variation de déplacement horizontal maximum, n’est
pas proportionnelle avec la distance entre les deux murs de remblai d’acces.

5.4.4.2 Force des tractions maximales dans les renforcements

La distribution et la variation des forces des tractions maximales, le long de la hauteur des
murs, obtenues a la fin de I’excitation sismique sont tracées sur la figure 5.35.

L’effet de la géométrie du remblai n’est pas prononcé pour les murs lointains (W/H>2).
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Lorsque les murs sont trés proches (le cas W/H=1.4), la force des tractions maximales dans les
renforcements diminue (Fig.5.35.a) contrairement au calcul statique. Le passage du rapport W/H
de 2 a 1.4 induit une diminution d’environ 56 % de la force de traction maximale requise au
renforcement dans le lit 2 (Fig5.35.b).

A noter ici que, pour tous les modeles étudiés sous les actions dynamiques, la répartition est
toujours linéaire.
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Fig.5.35. Influence de W/H sur la traction maximale au renforcement, (a) Distribution de la traction,
(b) variation de la traction.

5.4.4.3 Lignes des tractions maximales

Les lignes des tractions maximales sous chargement dynamique pour les différents rapports W/H
sont tracées et comparées avec les lignes pratiques (Fig.5.36).

Chargement dynamique | @=34" |

5 [ Y
4 /

/// —— W/H=2
—a— W/H=1.4
2

/ —— W /H=3

—+—F.HW.A

Hauteur des renforcements,h(m)
w

] 1 2 3 4
Distance au parement,d(m})

Fig. 5.36. Influence du rapport W/H sur la Ligne des tractions maximales sous chargement dynamique.
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Sous les chargements dynamiques, la géométrie du remblai n’influe pas sur les lignes des
tractions maximales (Fig.5.36), ces lignes sont plus proches de celle de la F.H.W.A.

5.4.4.4 Récapitulatif

Le tableau 5.10 est dressé pour présenter 1’influence, sous actions sismiques, de la geométrie du

remblai d’acces sur le déplacement horizontal maximal des murs et la force de traction

maximale requise aux renforcements, pour le cas des renforcements qui se rencontrent au milieu.
Tab.5.10. Influence de la géométrie de remblai d’accés sous séisme.

W/H W/H=2 W/H=3 W/H=1.4
AUx/Uxr(%) --- +20 -32
ATm/Tmr (%) --- 00 -56

Uxr : Déplacement horizontal maximal de référence (W/H=2).
Tmr : Force de traction maximale réquise au renforcements (W/H=2).

5.4.5 Effet de connexion des renforcements au milieu

Afin d’analyser, sous séisme, I’effet de connexion des renforcements au milieu lorsque les murs
sont trés proches (W/H=1.4), on a simulé le remblai d’acces envers différents chargements
dynamiques.

a. Maillage déformé

L’analyse du maillage montre qu’un chargement dynamique caractérisé par des basses
fréquences induit un mauvais comportement des murs, les grandes fréquences aboutissent a une
inflexibilité en haut des murs (Fig.5.37).

FJEIN SO O OO OO,
N\ N\

- o o > >

0.4g 3Hz 0.4 1.5Hz
Fig.5.37. Vecteurs déplacements pour des renforcements connectés au milieu.
Par la suite, on présente 1’effet de connexion des renforcements au milieu sous un chargement
sismique caractérisé par une grande accélération et une grande fréquence (0.4 g ,3Hz).
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b. Déplacement horizontaux des murs

Les courbes des déplacements horizontaux tracées au niveau des articulations sont montrees sur
la figure 5.38.

\ Charg.dyn (0.4g 3Hz)
5
4 \\\\
3

2 N\
1 )
Vi

o} T T T 1
o} 5 10 15 20

—— Renf.connect

—+— Renf.non connecté

Elevation de mur,hz(m)

Déplacement horizontal demur (mm)

Fig.5.38. Effet de connexion des renforcements au milieu sur le déplacement horizontal des murs.

La connexion des renforcements au milieu a une légere influence sur le déplacement horizontal,
elle induit une diminution de déplacement maximum de 13 %. Notons que pour le cas des
renforcements connectés, le déplacement maximum est obtenu a 1/4 H a partir de la base des
murs, identiguement au cas des renforcements non connectés.

c. Force de tractions maximales dans les renforcements

Les courbes de la distribution des tractions maximales en fonction de la hauteur de mur sont
montrées sur la figure 5.39.

La connexion des renforcements au milieu a une legere influence sur la force de traction
maximale dans les renforcements (surtout pour les nappes supérieures), elle induit une
augmentation seulement de 0.3 % dans la force de traction requise aux renforcements (lit 2), qui
peut étre négligée dans le calcul de la stabilité interne ; notons que 1’évolution des tractions
maximales est toujours linéaire.

121



Chapitre 5 Modélisation numérique des remblais d’accés de pont

\ Charg.dyn. (0.4g 3Hz)
| \\
4
—#— Renfor.connecté
3 —s—Renfor.non connecté

i N
—

O T T T T 1
4] 5 10 15 20 25

Hauteur du mur,h(m)

tractions maximalesdans chaque lit de renforcement,Tamax (Kn/m)

Fig.5.39. Effet de connexion des renforcements sur les tractions horizontales maximales des murs.

La répartition des tractions sur la longueur de chaque lit des renforcements (5.40) est identique
au cas des renforcements non connectés pour tous les lits.

Lit 6

. T

o JEBNENRESSSSRNRESSRRRNRY]

Fig.5.40. Effet de connexion du renforcement sur la répartition des tractions au niveau de lits.
On peut conclure que, sous une action sismique caractérisée par des grandes accélérations et des

hautes fréquences, la connexion des renforcements a induit qu’une légere diminution de
déplacement horizontal maximal.
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5.4.6 Conclusion

La variation des parameétres de séisme et de la distance entre les deux murs de remblai d’acces
de pont a permis d’examiner leurs influences sur le comportement des remblais d’acces de pont
et les conclusions suivantes sont tirées :

e lajustification de la stabilité externe et interne des murs de remblai, vis-a-vis des séismes,
est indispensable.

e sous des hautes fréquences (3 Hz) d’un chargement sismique, le déplacement maximum
se produit en téte des murs de remblai d’acces ; a des basses fréquences (1,5 Hz), le
maximum se produit & 1/4 H & partir de la base des murs.

e le déplacement horizontal maximal des murs et la force de traction requise aux
renforcements augmentent avec l’augmentation de 1’accélération horizontale et la
diminution de la fréquence.

e la distribution des forces des tractions, le long de la hauteur des murs, est linéaire pour
toutes les actions sismiques étudiées, elle est similaire au cas statique.

e la ligne des tractions maximales sous les actions sismiques et similaire & celle obtenue
sous 1’action statique, elle est Iégerement proche de la ligne pratique de la F.H.-W.A.

e méme pour les murs lointains, la distance D entre les deux murs de remblai, est tres
influente sur le déplacement horizontal maximal contrairement au chargement statique, la
diminution de la distance D induit une diminution du déplacement horizontal maximal.

e lorsque les murs sont lointains (D>3.6 m), la distance D n’a pas d’influence sur la force
de traction maximale requise aux renforcements, identiquement au cas statique.

e [D’interaction entre les deux murs trés proches (D=0) induit une diminution de la force de
traction maximale requise aux renforcements.

e la connexion des renforcements au milieu sous des basses fréquences conduit a un
mauvais comportement des murs ; sous les grandes accélérations elle induit une
inflexibilité des parements des murs.

e sous un chargement sismique caractérise par des grandes accélérations et des hautes

fréquences, la connexion des renforcements au milieu n’a induit qu’une légere
diminution de déplacement horizontal maximal.
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CONCLUSION GENERALE

L’étude présentée dans ce travail du mémoire a pour finalité d’analyser le comportement des
remblais d’acces de pont réalisés avec deux murs de souténement opposés en sols renforcés par
des géosynthétiques. La synthése bibliographique qui rassemble plusieurs connaissances sur le
comportement des murs de soutenement en sol renforcé nous permet de comprendre leurs
comportements sous les sollicitations statiques et dynamiques, ces connaissances sont tres utiles
pour cette étude et elles le seraient encore pour des futures études. Afin de se familiariser avec le
logiciel Plaxis et d’avoir une bonne compréhension du comportement statique et dynamique des

murs des remblais d’acces de pont, trois applications numériques ont été présentées :

La premiére et la deuxiéme application sur le comportement des remblais d’accés de pont en sol
renforcé par les géosynthétiques sous les actions statiques s’intéressant particuliérement par
I’effet de la géométrie de remblai, de la connexion des renforcements au milieu et le

chevauchement de renforcement.

La troisieme application est consacrée a 1’analyse de comportement des remblais de pont sous
les actions sismiques s’intéressant par 1’effet des parameétres de D’action sismique, de la
géométrie de remblai et I’effet de connexion des renforcements au milieu ; et les conclusions

suivantes ont été tirées :

% pour I’étude statique :

e notre étude, ou les deux murs de remblai d’acces ont la méme hauteur six meétres (6 m),
montre qu’une distance, D>3.6 m~0.5H, est nécessaire pour qu’il n’y ait pas
d’interaction entre les deux murs de remblai, ils seront congus de fagon indépendante

I’un par apport a ’autre.

e lorsque les murs de remblais sont trés proches (D=0), il y a une interaction entre les deux
murs, la pression des terres derriére la zone renforcée toujours existante, mais elle est
démunie ; cette interaction a une grande influence sur la stabilité externe des murs de
remblai d’acces de pont, ou le calcul analytique classique pour la stabilité externe des

murs de soutenement en sols renforcés nous meéne au cas le plus défavorable.
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la géométrie de remblai d’acceés de pont (I’interaction entre les deux murs) n’a pas
d’influence sur la stabilit¢ interne, ou le calcul théorique classique des murs de
soutenement en sols renforcés peut étre utilisé pour le dimensionnement de la stabilité

interne de remblai d’acces sans tenir compte de sa géométrie.

la connexion des renforcements au milieu induit une inflexibilité en haut des murs et les
zones de cisaillement maximal sont localisees sur le parement; la connexion des
renforcements au milieu induit une diminution de la force de tractions maximales
requises aux renforcements, la mobilisation de toute la longueur de renforcement et les

lignes des tractions maximales deviennent trés proches de parement.

la diminution de la longueur de chevauchement de renforcement a une influence sur la

stabilité externe des murs de remblai d’acces de pont.

pour des rapports Lr/H>0.3, I’effet de la longueur de chevauchement n’est pas prononcé
sur le coefficient de sécurité ; lorsque les renforcements se chevauchent le calcul

théorique classique de la stabilité externe devient trop sécuritaire.

le chevauchement des renforcements n’a pas d’influence sur la stabilité interne ; le calcul
théorique classique d’un mur de souténement peut étre utilisé sans tenir compte de la
longueur de chevauchement des renforcements ; le chevauchement des renforcements a

permis aussi d’utiliser des longueurs de renforcement égalent & 0.5H<0.7H.

il faut étre prudent pour le choix de sol constituant le remblai d’accés de pont.

pour I’étude dynamique :

le déplacement horizontal maximal des murs de remblai d’accés et la force de tractions
dans les renforcements dépendent non seulement de I’accélération horizontale mais
¢galement de la fréquence, ils sont amplifiés avec 1’augmentation de 1’accélération

horizontale et la diminution de la fréquence de 1’excitation sismique.
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L)

sous certaines excitations sismiques, 1’endroit du déplacement horizontal maximum ne se

trouve pas en téte des murs.

la distribution de force des tractions, le long de la hauteur des murs, est linéaire pour

toutes les actions sismiques étudiées, elle est similaire au cas statique.

la ligne des tractions maximales, sous actions dynamiques, est similaire a celle obtenue

sous 1’action statique et elle est proche de la ligne pratique de la F.H.W.A.

lorsque les murs de remblai sont lointains, le déplacement horizontal maximum est
obtenu a 1/4 H de la base de mur ; lorsque les murs sont trés proches, le maximum est en
téte ; la diminution de la distance entre les deux murs induit une diminution du

déplacement horizontal maximal.

contrairement a I’analyse statique, lorsque les murs sont trés proches, la distance D a une

influence sur la force de tractions aux renforcements.

sous des basses fréquences de 1’action dynamique, la connexion des renforcements au
milieu a induit un mauvais comportement des murs ; pour une étude avec des hautes
fréquences, la connexion des renforcements au milieu induit qu’une légére diminution de

déplacement horizontal maximal.

Recommandations :

+ Les apports les plus significatifs de ce travail peuvent étre résumés comme suit :
lors du dimensionnement des murs de remblai d’accés de pont, on peut adopter les calculs
analytiques classiques pour un mur de soutenement & une seule face ; lorsque les murs

sont tres proches, il est mieux de se référer au calcul numérique.

sous chargement statique, ’effet de la distance D entre les deux murs opposés n’est

seulement significatif que pour la stabilité externe.
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v" lorsque les renforcements se chevauchent, on peut diminuer la longueur de renforcement

jusqu’a 0.5 H.

v’ sous actions dynamiques, ’effet de la distance D est significatif pour la stabilité externe

et interne.

v' les deux murs opposés de remblai d’accés de pont se comportent de maniére

symétrique sous différents chargements statiques et dynamiques.

v il faut mieux éviter la connexion des renforcements au milieu, surtout pour les murs

tangents, ou il est difficile de connecter les renforcements.

+ Suggestions pour des études ultérieures :

e [’étude de I’effet de la différence de hauteur entre les deux murs opposés (les murs ne

sont pas tangents) parait intéressante.

e la recherche de lois de variation des pressions des terres derriére la zone renforcée en

fonction de la distance d’interaction entre les deux murs peut étre traitée ultérieurement.

e pour les remblais d’accés de pont, ces résultats (surtout sous I’effet du chargement
dynamique) peuvent étre vérifiés en utilisant par exemple des codes aux différences

finies.

e la détermination de la fréquence fondamentale des murs de remblais d’accés de pont peut

faire 1’objet des futures recherches.

e sous actions sismiques, le cas de remblai d’accés avec chevauchement de renforcement

peut étre analysé ultérieurement.
e [linfluence d’autres paramétres peut &tre aussi étudiée (par ex: la rigidité de
renforcement, la cohésion de sol renforcé, la flexibilité de parement et la hauteur des

murs)
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