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Csg - Adhérence a I’interface sol/géosynthétique.

@sg - Angle de frottement a Iinterface sol/géosynthétique (déterminé soit en arrachement,
norme NF EN 13738, soit en cisaillement direct, norme NF EN 1SO 12957-1).

P, : Deux fois le taux de couverture de la nappe par metre de parement.
L, : Longueur d’ancrage entre la surface de rupture et de I’extrémité arriere de la nappe.
Ywm ¢ - Facteur partiel de la résistance d’interaction sol/renforcement.

T,i0i1 - Coefficient partiel lié au vieillissement des produits géosynthétiques, par exemple par
hydrolyse ou oxydation, dépendant des conditions d’environnement du produit.

Tinstar : Coefficient partiel correspondant a I’endommagement des renforcements
géosynthétiques produit par leur installation et le compactage des remblais.

H : Hauteur de I’ouvrage.

Kaq : Coefficient de poussée dynamique des terres.

Pag : Poussee active dynamique globale.

B : Angle de la surface du remblais par rapport a [’horizontale.
@ : Angle de frottement interne du remblai sans cohésion (*).
kn et k, : Coefficients sismiques horizontal et vertical.

A : Coefficient d’accélération de zone sismique.

Eys : Poussée statique de ’eau.

Ewq : Poussée dynamique de 1’eau.



INTRODUCTION GENERALE

Les glissements de terrain sont des phénomenes géomorphologique, ils constituent la
classe la plus vaste de phénomeénes naturels, et la plus étudiée du point de vue mécanique. Ils
constituent un risque majeur pour les populations, a cause des dommages qu’ils peuvent
engendrer qui peuvent toucher aux bien et provoquer dans certains cas des pertes de vie

humaines.

De nombreux paramétres, naturels ou entropiques, conditionnent 1’apparition et le

développement des mouvements de terrain (géologie, hydrogéologie, urbanisation, etc.).

Les mouvements de terrains engendrent plusieurs phénomenes tels que : les glissements
de terrains, les coulées de boues, les chutes de blocs, les effondrements karstiques, les fontis
et affaissements, le retrait-gonflement des argiles, etc.

Les volumes de sol misent en jeu sont tres variables, ils dépendent de la profondeur du
champ de glissement, voir de quelques métres cubes a des milliers de metres cubes de terres,
de roches, de boues qui peuvent soudainement menacer une agglomération, des habitations a
la faveur d’une crue, d’un léger séisme ou sous 1’effet d’anthropisation. Ainsi, I’extension des
glissements de terrain peut varier de simples glissements de talus tres localisés, aux

mouvements de grandes ampleurs concernant 1I’ensemble d’un versant.

Notre projet de fin d’étude consiste a €tudier et stabiliser un glissement de terrain situ¢ a

la wilaya de Bejaia sur CW 16 Ait Idriss.
Notre travail se devise en trois parties :

La premiere partie est consacrée a 1’étude bibliographique, dans cette partie on expose
les types de mouvements de terrain, les facteurs influencant sur ces mouvements, les
différents types de phénomenes engendré, les méthodes de calcul de stabilité et les méthodes

de confortement.

La deuxiéme partie est consacré aux méthodes de dimensionnement et de justification
d’un mur en béton armé a contrefort, d’un mur gabion, d’un mur renforcé par les géotextiles

et enfin a I’étude sismique.



La troisieme partie contient 1’étude et 1’analyse du glissement, les données
géotechniques et géométriques du projet qui vont nous permettre d’analysé ce glissement avec
le logiciel PLAXIS 8.2, pour déterminer la surface de rupture et son coefficient de securité.

Apreés nous procéderons aux dimensionnements, 1’étude statique et sismique du mur de

soutenement en béton amé a contrefort et 1’étude statique du mur gabion.

Nous finirons notre travail par une conclusion générale qui résume tous se qu’on a pu

faire dans ce mémoire.
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I. Contexte et cadre général de recherche sur le mouvement de terrain
I.1. Introduction

Les mouvements de terrains regroupent un ensemble de déplacements. Les volumes en jeux
sont des milliers de metres cubes de terre, de roches, de boues peuvent soudainement menacer
un village, des habitations, a la faveur d’une pluie importante, d’un léger sé¢isme ou de travaux
entrepris par ’homme. Les mouvements de terrain sont dits « gravitaire » c’est-a-dire qu’ils
ont pour moteur principal la force de gravité, la pesanteur.

1.2.Glissement de terrain

Un glissement de terrain est un phénoméne géologique regroupant un ensemble de
déplacements, plus ou moins brutaux du sol ou du sous-sol sur un plan de glissement incliné.
IIs résultent le plus souvent d’une rupture par cisaillement a la limite inférieure de la masse en
mouvement. Apres la mise en mouvement la masse conserve globalement sa consistance et sa
physionomie. Elle est donc toujours reconnaissable, ce qui permet de différencier les
glissements de terrain des coulées de boue qui n'ont pas de forme propre. Les déplacements
peuvent étre lents (quelques millimétres par an) ou trés rapides (quelques centaines de metres
par jour), en fonction des mécanismes initiateurs, des matériaux considérés et de leur
structure.

Figure 1.1: Glissement de terrain a Taiwan [1]



http://fr.wikipedia.org/wiki/Coul%C3%A9e_de_boue
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1.2.1. Les mouvements lents

Ils entrainent une déformation progressive des terrains, pas toujours perceptible par I’homme.
Ils regroupent les affaissements, les tassements, les glissements, la solifluxion, le retrait-
gonflement, le fluage et le fauchage.

s L’affaissement

C’est un mouvement de terrain progressif lié a la présence de grandes zones exploitées a plus
grande profondeur (de quelques dizaines de métres a plusieurs centaines de metres). Il se
manifeste par le tassement progressif des terrains de surface et la formation d’une cuvette
d’affaissement, comme montré ci-dessous (figure 1.2).

Figure 1.2 : Illustration d’un affaissement progressif sous une zone agricole suite a une exploitation
miniére [2]

s Le tassement

Il est lié a un mouvement de terrain progressif qui s’apparente a un affaissement mais avec
des effets de moindre ampleur. Ce phénomeéne est lié a un décompactage de matériaux soit a
faible profondeur (galeries remblayées ou effondrées par exemple), (figure 1.3), soit sur des
stockages de stériles (terrils, bassins a schlamms).

Figure 1.3: Tassement [3]



http://www.nord-pas-de-calais.developpement-durable.gouv.fr/IMG/jpg/schema-tassement.jpg

CHAPITRE | CONTEXTE ET CADRE GENERAL DE RECHERCHE SUR LE MOUVEMENT DE TERRAIN

% Les glissements de terrain

Ils correspondent & des mouvements de terrain plus ou moins rapides entrainant un
déplacement de matériaux. Les glissements sont dits superficiels lorsque peu de matiere est
entrainée (ravinage par exemple), ou profonds lorsque les volumes sont plus importants.

Niches d'arrachement secondaires
Niche d’arrachement principale

Affaissement des différents compartiments
avec parfois rotation de L'ancienne surface
vers 'amont (contre-pente)

Lévre (droite) souvent striée

A 2
Zone de rétention d'eau Sbies Basculey

du fait de la contre-pente
due aux bourrelets

Bourrelet frontal

Limite entre la partie stable et la partie
en mouvement dite « surface de cisaillement »

Circulation de l'eau dans les fissures
et dans la zone de cisaillement

Figure 1.4 : Glissement de terrain [3]

Les glissements simples sont assimilables & des mouvements de type rotationnel ou plan.

e Glissements rotationnels

Ils sont caractérisés par un basculement de la masse glissée, le long d’une surface de
rupture dont la forme est parfois assimilable & un cylindre, a directrice circulaire, c’est le
cas en particulier des ruptures de remblais sur sols mous et de déblais en sols homogenes.

e Glissements plans

Ils se produisent lorsqu’existe une surface topographique pouvant guider une rupture plane :
couche de caractéristiques médiocres, contacte manteau d’altération — substratum. On en verra
une application dans le cas des versants naturels.

Lorsque le sol est hétérogene, ou anisotrope, il peut y avoir formation de glissement
« complexe », dont certaines parties correspondent a des mouvements rotationnels et d’autres
a des mouvements plans. C’est le cas, en particulier, des remblais sur versant.

+ Le retrait-gonflement

Il se manifeste dans les sols argileux et est lié aux variations en eau du terrain. Lors des
périodes de sécheresse, le manque d’eau entraine un tassement irrégulier du sol en surface :
on parle de retrait. A 1’inverse, un nouvel apport d’eau dans ces terrains produit un
phénoméne de gonflement. Des tassements peuvent également étre observes dans d’autres
types de sols (tourbe, vase, leess, sable liquéfiable, etc.) lors des variations de leur teneur en
eau.




CHAPITRE | CONTEXTE ET CADRE GENERAL DE RECHERCHE SUR LE MOUVEMENT DE TERRAIN

«» La solifluxion

C’est la descente, sur un versant, de matériaux boueux ramollis par l'augmentation de leur
teneur en eau liquide. Quand I'eau liquide provient du dégel on parle de gélifluxion. Pendant
la saison chaude la couche en surface (ou couche active) se met a fondre et glisse littéralement
sur la couche inférieure solidifiée par le gel a une vitesse de 0,5 a 1,5 cm par an. En
Allemagne, les dépbts de solifluxion datant du dryas récent ont une épaisseur homogene de
0,4 a 0,7 metres. Les dépdts en bas des pentes qui résultent de la solifluxion sont appelés
colluvions.

Figure 1.5: Ce relief qui ressemble & une plage surélevée a Rhossili (Pays de Galles), est en fait une terrasse
de solifluxion [4]

% Le fluage
Il est caractérisé par des mouvements lents et continus. 1l est difficile de mettre en évidence
une surface de rupture. Le mouvement se produit généralement sans modification des efforts
appliqués (contrairement aux glissements), en fait le matériau est sollicité a un état proche de
la rupture. Ce type de mouvement peut soit se stabiliser, soit évolué vers une rupture.

Figure 1.6: Le phénomene de fluage [5]

% Le fauchage

C’est un mouvement lent qui affecte des roches stratifiées redressées a la verticale, et
entraine un basculement vers 1’aval des tétes de couches sur une épaisseur tres variable
(quelques meétres a quelques centaines de meétres). Les matériaux se désagrégent et passent a



http://fr.wikipedia.org/wiki/Eau
http://fr.wikipedia.org/wiki/G%C3%A9lifluxion
http://fr.wikipedia.org/wiki/Dryas_r%C3%A9cent
http://fr.wikipedia.org/wiki/Colluvion
http://fr.wikipedia.org/wiki/Plage_sur%C3%A9lev%C3%A9e
http://fr.wikipedia.org/wiki/Rhossili
http://fr.wikipedia.org/wiki/Pays_de_Galles
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I’état de rocher disloqué puis d’éboulis. Des ruptures brutales peuvent se produire. (Figure
1.7).

Photo: S. Morard

Figure 1.7: Fauchage dans la vallée de la Jogne (Broc, FR) [6]
1.2.2. Les mouvements rapides

lls se propagent de maniere brutale et soudaine. lls regroupent les effondrements, les chutes
de pierres et de blocs et les coulées boueuses.

RS

» Effondrements

lls ont pour origine I’existence de cavités souterraines créées soit naturellement par
dissolution (calcaire, gypse) ou entrainement de matériaux fins, soit par 1’activité de I’homme
(mines, carricres...). L’effondrement est en général brutal et difficile a prévoir (Figure 1.8).

Figure 1.8: Effondrement des toits des cavités souterraines a Guatemala [4]
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% Les chutes de blocs et écoulements de masses rocheuses

Les mouvements, a partir d’une falaise ou d’un escarpement rocheux, sont brutaux et rapides.
Ils peuvent développer leurs effets sur de grandes distances. Dans le cas d’un éboulement en
grande masse, I’interaction des blocs entre eux augmente la distance parcourue (Figure 1.9).

Figure 1.9: Chute de blocs
% Les coulées boueuses

Lorsque les matériaux meubles d’un versant sont détrompés par des pluies abondantes ou la
fonte des neiges, le matériau n’adhere plus a la pente et glisse en masse. L’eau peut aussi
provenir du terrain (poches d’eau non drainées) ou étre apportée par un ruisseau (Figure 1.10).

Figure 1.10: coulée de boue du plateau d’assy
1.3. Les caractéristiques d’un glissement de terrain

Lors de ses travaux pour ’'UNESCO, Varnes en 1978 a élaboré un bloc diagramme idéal
mettant en exergue les caractéristiques d’un glissement de terrain complexe. On y observe une
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surface de rupture trés nette le long de laquelle les matériaux impliqués dans le glissement de
terrain se déplacent au-dessus de matériaux que le phénomeéne n’affecte pas.

Crown cracks

Transverse
cracks

Toe of surface of rupture
Surface of separation
Radial cracks #

Figure 1.11: Bloc diagramme représentant le mouvement de versant idéal [7]

1.3.1. Les éléments morphométriques et morphologiques composant un glissement de
terrain

La commission internationale sur les glissements de terrain a définit I’ensemble des éléments
morphométriques et morphologiques composant un glissement de terrain type comme suit :

- Couronne : Zone située au-dessus de I’escarpement principal(2), souvent peu affectée
par les désordres. Seule quelques fissures ou crevasses témoignent de la mise en
traction des terrains dans cette zone.

- Escarpement principal : Surface inclinée ou verticale souvent concave, limitant le
glissement & son extrémité supérieure.

- Sommet : Limite amont du glissement, ne point le plus élevé ou le matériau glissé
(13) se trouve en contacte avec 1’escarpement principal (2).

- Téte : Partie amont se la masse glissé sur 1’escarpement principal (2).

- Escarpement secondaire : Cicatrice semblable a 1’escarpement principal (2) mais
visible dans la masse glissée.

- Corps : Partie du matériau glissée (13) au dessus de la surface de glissement (10) en
amont du pied de la surface de glissement (11).

- Pied : Partie de la masse glissé (13) en aval du pied de la surface de glissement (11).

- Extrémité aval : Extrémité aval du matériau glisse (13).

- Front: Partie la plus aval du matériau glissé (13), en général de forme covexe.

- Surface de glissement : Prolongation en profondeur de I’escarpement principal (2)
au-dessous de la masse glissée (13).

- Pied de la surface de glissement : L’intersection aval de la surface topographique
initiale et la surface de glissement (10).
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- Surface de séparation : Surface séparant la masse glissée (13) des terrains en place,
partie de la surface de glissement (10).

- Matériau glissé : Matériau qui a glissé, partie d’un glissement de terrain.

- Zone d’affaissement : Zone d’un glissement de terrain ou la masse glissée (13) est
au-dessous de la surface topographique originale.

- Zone d’accumulation : Zone d’un glissement de terrain ou la masse glissé (13) est au
dessus de la surface topographique originale.

- Niche d’arrachement: Volume situé au-dessus de I’escarpement principal et la
masse affaissée (17) et au dessous de la surface topographique originale.

- Masse affaissée : Partie de la masse glissée (13) recouvrant la surface de glissement
(11), qui est située au dessous de la surface topographique originale.

- Accumulation : Partie de la masse glissée (13) qui est situee au-dessus de la surface
de la surface topographique originale.

- Flanc : Limite latérale du glissement prolongeant 1’escarpement principal(2). Le flanc
droit est a droite quand les flancs sont vus de la couronne.

- Longueur de la surface de rupture (Lr) : Distance entre le front de la surface de
rupture et la couronne.

- Longueur de la masse glissée (Ld) : Distance entre le sommet et 1’extrémité aval.

- Longueur totale (L) : Distance entre la couronne et le front de la masse glissee.

- Largeur de la surface de glissement (Wr) : Distance maximum entre les flancs.

- Largeur de la masse glissée (Dr) : Largeur maximum de la masse glissée dans une
direction perpendiculaire a la longueur Ld.

- Profondeur de la surface de rupture (Dr) : Distance entre la surface de rupture et la
surface topographique originale.

- Profondeur de la masse glissée (Dd) : Profondeur de la masse glissée dans une
direction perpendiculaire a la longueur Ld.

1 : créte, couronne

2 : escarpement principal

3 : sommet : partie la plus haute du glissement
4 : téte : partie la plus haute en glissement
5 : escarpement mineur

6 : corps principal

7 : pied du glissement

8 : extrémité du glissement

9 : front du glissement

10 : surtace de rupture

11 : front de la surface de rupture

12 : surface de séparation

13 : matériau déplacé

14 : zone d'arrachement

15 : zone d'accumulation

16 : surface arrachée

17 . masse arrachée

18 : masse accumnulée

Sections

=
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(Lr) : Longueur de la surface de rupture
(Ld) : Longueur de la masse glissée

(L) : Longueur totale

(Wr) : Largeur de la surface de glissement
(Wd) : Largeur de la masse glissée

(Dr) : Profondeur de la surface de rupture
(Dd) : Profondeur de la masse glissée

Figure 1.12: Description des éléments morphométriques morphologiques composant un glissement de
terrain [7]

1.3.2. Les facteurs d’instabilités

Trés souvent, les glissements de terrains sont déclenchés par un ensemble de facteurs divers.
Certaines conditions doivent étre réunies pour menacer la stabilit¢ d’un versant. A celles-Ci
viennent s’ajouter un ou plusieurs mécanismes déclencheurs.

Dans les terrains inclinés, le sol a tendance a glisser vers ’aval. L’ampleur de ce phénomene
est principalement déterminée par trois forces :

e Gravité : force qui entraine la matiére vers le centre de la terre ; dépend de la pente du
terrain.

e Force de frottement : force qui freine une couche de terrain meuble ou de roche par
frottement contre la couche sous-jacente.

e Force de cohésion : force qui repose sur I’attraction des particules du sol entre elles et
de ’attraction entre ces particules et I’eau stockée dans le sol.

v Plus la gravité (pente) est forte et plus les forces de résistances sont faibles (force de
frottement et de cohésion), plus le versant est instable.

Gravité = Force motrice
Force de frottement

Forces de résistance
Cohésion

Vien s’ajouté I’histoire géologique du versant (lithologie, structure,...) et les processus
glaciaire associés. Elles définissent les parametres qui ne sont pas susceptibles de changer au
cours du temps et représentent les prédispositions des pentes a glisser.

e Deéclivité : les terrains présentant une déclivité allant de 10 a 40° presentent une
probabilité de glissement élevée.

&
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e Erosion : I’altération tendent a faire disparaitre les sols superficiels et mettent a nu les
couches sous-jacentes. L’infiltration renforcée et la teneur en eau des horizons
profonds augmentent, alors la force de frottement et la cohésion sont réduites.

e Végétation : une pente peut étre fortement déstabilisée en cas de disparition soudaine
de la végétation suite a un incendie de foret, a une tempéte ou a la sécheresse.

1.3.3. Facteur aggravant
1.3.3.1. Activité anthropique

Celles-ci peuvent avoir une forte influence sur la stabilité d’une pente. En voici quelques
exemples :

e Construction d’infrastructures ou de batiments : augmente le poids qui repose sur la
pente et la force de gravité. La stabilité peut étre fortement réduite si des constructions
sont érigées au bas du versant avec une excavation dans le pied du glissement
(suppression de butée).

e Arrosage et irrigation.

e Défrichement : entraine de dépérissement des racines des arbres, qui ne peuvent plus
jouer leur role stabilisateur.

e Ecoulement d’eau : le compactage et I’imperméabilisation des sols peuvent modifiées
les conditions d’écoulement dans une pente.

e Pente artificielles : si la structure interne d’une pente est modifiée alors les conditions
de stabilité peuvent étre fortement altérées.

1.3.3.2. Les précipitations pluriannuelles

Les variations de I’isotherme du C°, les fluctuations du niveau piézométrique et le bilan
hydrogéologique constituent les principaux parameétres pouvant abaisser le facteur de sécurité
jusqu’a une valeur proche de 1.

1.3.4. Facteurs déclencheur

Un mécanisme déclencheur est nécessaire pour qu’une masse se mette en mouvement. Les
principaux mécanismes déclencheurs sont cités ci-dessous.

1.3.4.1. Fortes précipitations/fonte des neiges

Lorsqu’une quantité importante d’eau s’infiltre dans le sol, la force de cohésion et la force de
frottement peuvent diminuer en raison de poussée verticale, ce qui peut entrainer un
glissement de terrain. Lorsque, en plus de cela, la quantité d’eau qui pénétre dans la pente est
supérieure a la quantité d’eau qui s’en écoule, une pression interstitielle se forme. Cette
pression peut entrainer un glissement de terrain subit. Les apports d’eau sont généralement
considérables lorsqu’une fonte des neiges importante s’ajoute a de fortes précipitations.
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1.3.4.2. L’activité tectonique récente a actuelle

Elle peut conditionner ou déclencher un mouvement de masse au niveau de la zone de
broyage des failles (cisaillements et/ou décrochements) formée de matériaux fragilisés.
L’occurrence des mouvements de masse se trouve généralement accentuée a proximité des
résurgences.

1.4. Quelques exemples de glissement a travers le territoire algérien
1.4.1. Glissement de Constantine

Plusieurs maisons sont «menacées par le phénoméne de glissement de terrain » a
Constantine, annoncent les services de la Protection civile.

Figure 1.13: Eboulement rocheux Constantine [8]
1.4.2. Glissement de Darguina (Bejaia)
La daira de Darguina, qui englobe trois communes rurales (Darguina, Taskriout, Ait Smail),

est devenue ces derniéres décennies le théatre de différents glissements de terrain qui
menacent continuellement la population.

Figure 1.14: Glissement de terrain a Dargaina Ait Smail [8]



http://www.algerie1.com/actualite/glissement-de-terrains-plusieurs-quartiers-en-danger-a-constantine/attachment/el_kantara34257/
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1.4.3. Glissement a Tizi Ouzou

Un gigantesque glissement de terrain menace seérieusement une dizaine de demeures au
village Tala Alam, au lieu dit Tala Méhalef, a 2 km a I'ouest de Tizi Ouzou.

Figure 1.15: Glissement Tala Méhalef T1ZI OUZOU [8]

1.5. Conclusion

Dans ce chapitre on a vu que les mouvements de terrain sont des ennemis redoutables, on ne
peut pas les prévoir, ils sont violant représentant un danger pour I’environnement, la vie
humaine et les biens matériels. Et on peut distinguer deux types de mouvements bien distincts
ceux qui sont les mouvements lents et ceux qui sont rapides.

Les mouvements lents peuvent se produire d’une maniere progressive et lente mais leur
conséquences sont brutales, les dommages sont directs. Les mouvements rapides se
distinguent par contre par leur frappe brusque et immédiate, et sont considérés comme un
risque trés dangereux pour I’homme.

Ces phénomeénes ne se produisent pas sans cause, et les causes sont multiples : causes
naturelles tels : le séisme, la pluviométrie trés forte et la nature du sol, etc. ou humaines
comme le déboisement, les terrassements, etc.




CHAPITRE I METHODES DE CONFORTEMENT

I1. Confortement des glissements
I1.1. Introduction

Les glissements de terrain ou tous types d’instabilités constituent un obstacle devant le
développement de 1’étre humain et ces essais d’améliorer ses conditions de vie. Il est nécessaire
donc de maitriser les techniques de confortement en vue de stabiliser ces mouvements de
terrains.

Les deux principales actions de défense portent sur I’eau et le couvert végétal, dont les résultats
sont attendus respectivement a court et moyen terme.

11.2. Type de protection utilisée
11.2.1. Le drainage

L’eau est la cause de I’instabilité des versant naturel et des talus crée artificiellement, et il est a
I’origine de glissement, de laves torrentielles, coulées et méme des déformations de versants.il
s’agit d’en réduire la teneur en eau dans les matériaux en surface et en profondeur. Le tableau
suivant, illustre le r6le de ’eau dans le mécanisme des mouvements de terrain.

Tableau I1.1 : Le role de I’eau dans le mécanisme des mouvements de terrain (Terzaghi, 1950 et Bombard,

1968)
Effet sur
Circonstan : o . Modification de | 1’équilibre
‘ Mode d’action Matériau sensible Sy s e q
ces 1’état initial des pentes
et talus
Remplacement de 'air | _ . =
place Sable humide =
dans les vides K L —
=) - £ §
o Déplacement de I'air | Roches  fissurés = 2 o =
. . - S =2 = — 2 =
ﬁ dans les diaclases | certains schistes S Z 2 =
— - v A = o = o
It ouvertes argileux § 9] é}l ) i
= /A EZ
&2
= Tension superficielle | Argiles dures _
2 et gonflement fissurés  certains | Gonflement = 5
= . . . =
= (augmentation) schistes argileux =
R4 = — RoRR=
Liaison S g
Altération chimique Toute roche mmetrgranulaire “s
(diminution)

Pour empécher les infiltrations a partir de la surface on peut procéder de diverses manieres. Par
captage des eaux et des émergences de nappe et leur évacuation a 1’aide de canalisation ; la
création d’un réseau de rigoles correspond souvent a une situation d’urgence.

s
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11.2.2. Collecte et canalisation des eaux de surface

L’objectif est de limiter les infiltrations dans la masse en mouvement. en effet les eaux de
surface ont tendance a s’infiltrer dans les fissures, a stagner dans les zones de faible pente et
aggravent ainsi une instabilité amorcée.

En premiére urgence dans de nombreux cas de glissements des ouvrages de collecte des eaux
(fossés, caniveaux, cunettes) et étanchéifiassions des fissures de surface sont réalisés. Bien que
proprement parler, ils ne constituent pas des ouvrages de drainage.

11.2.3. Tranchés drainants

Les tranchés drainants sont des ouvrages couramment utilisés pour rabattre le niveau de la
nappe. Elles sont implantées sur le site de facon a venir recouper les filets d’eau (lignes de
courant dans un horizon homogeéne, couche aquifére, venues d’eau ponctuelles, etc.). Le choix
de I’'implantation, de la profondeur et de ’espacement des tranchées dépend des résultats de
I’¢tude hydrogéologique et conditionne ’efficacité du drainage. Ces tranchées peuvent étre
réalisées de plusieurs facons ( a la pelle mécanique, a la trancheuse et la haveuse de paroi).

11.2.4. Masque et éperons drainants

Les masques drainants sont des ouvrages en matériaux granulaires grossiers mis en place en
parement de talus, leur rOle est d’annuler la pression interstitielle dans la portion
correspondante de terrain, mais leurs caractéristiques trés frottantes apportent également un
gain de stabilité. Les éperons drainants sont des sortes de masques discontinus, s’il est inutile
ou difficile de réaliser un masque, on se contente de faire des saignées remplies de matériau
drainant régulierement espacées.

11.2.5. Drains subhorizontaux

Cette méthode est utilisée quand la nappe est trop profonde pour étre atteinte par des drains
superficiels. La meilleur justification de 1’utilisation de drains subhorizontaux est le cas d’un
aquifere assez perméable (sable, roche extrémement fracturée) dont I’émergence est masquée
par des terrains moins perméables (éboulis argileux). Le rayon d’action de chaque drain est
faible. La méthode est souvent inefficace dans des formations argileuses (trop faible
perméabilité, circulation trop diffuse). Toutefois, le rabattement de la nappe, si faible soit-il,
pourra suffire dans certains cas.
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Figure 11.1: Drains subhorizontaux [4]

11.2.6. Drains verticaux

Cette méthode consiste a réaliser des forages drainants verticaux équipés de pompes
immergeées. Elle est utilisée dans le cas de masse instable en glissement lent. On préconise ce
systeme si la vitesse moyenne avant travaux est de 1’ordre du centimétre par année, de fagon a
¢viter un cisaillement prématuré des crépines. Si la vitesse est variable au cours de ’année, les
travaux de forage doivent étre effectués en période seche, donc pendant les mouvements les
plus lents. Les pompes seront opérationnelles dés la période habituelle de réactivation.

11.3. Terrassement

Parmi les travaux de terrassements ya le reprofilage, qui consiste a réduire la pente moyenne
d’un talus par déblais de haut et de remblais en bas. Mais cette technique est rarement utilisé
pour des versants naturel, les volumes a déplacer sont tres considérables.

Les conditions de stabilité étant directement liées a la pente du terrain, le terrassement reste le
moyen d’action le plus naturel. On peut distinguer trois groupes de méthodes de stabilisation
par terrassement :

e Agir sur I’équilibre des masses : allégement en téte, remblai en pied.
e Agir sur la géométrie de la pente : purge et reprofilage.
e Les substitutions partielles ou totales de la masse instable.
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Figure 11.2: Travaux de terrassement [4]

11.3.1. Remblai de pied

Le chargement en pied d’un glissement est une technique souvent utilisée et généralement
efficace (figure 11.3).’ouvrage est aussi appelé banquette, berme ou butée, agit par
contrebalancement des forces motrices. Pour qu’il soit efficace, il faut réaliser un encrage dans
les formations sous-jacentes en place. Le dimensionnement doit justifier de la stabilité au
renversement, de la stabilité au glissement sur la base et de la stabilité au grand glissement. La
stabilité au grand glissement suppose que:

e [’ouvrage limite les risques de reprise du glissement en amont.
e [’ouvrage ne déclenche pas d’autre glissement, par exemple a 1’aval.

s Butée de pied

Butée de pied

Figure 11.3: Remblais de pied [9]
11.3.2. Allégement en téte

L’allegement en téte de glissement consiste & venir terrasser dans la partie superieure. 1l en
résulte une diminution du poids moteur et, par conséquent, une augmentation du coefficient de
sécurité.la méthode de dimensionnement consiste en un calcul de stabilité le long de la surface
de rupture déclarée en prenant en compte la modification de géométrie en téte. On peut
également substituer le matériau terrassé par un matériau léger (polystyrene, matériau a
structure alvéolaire, etc.).

E
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11.3.3. Reprofilage

Les conditions de stabilit¢ d’un talus sont directement liées a sa pente, on peut assez
simplement augmenter la sécurité par retalutage du terrain naturel. Le procédé est similaire a
I’allégement en téte : il consiste en un adoucissement de la nappe moyenne. Ce type de
traitement est particulierement bien adapté aux talus de déblais, et il est de pratique courante.
Notons que 1’exécution de risbermes a 1’avantage d’améliorer la stabilité par rapport a une
pente unique et de créer des voies d’acces pour 1’entretien ou des travaux complémentaires.
L’adoucissement de la pente est généralement mal adapté aux versants instables car il met en
jeu des volumes de sol tres importants.

Les techniques de terrassement s’accompagnent fréquemment de purges du matériau déplacé
par le glissement. Cette technique est généralement limitée aux glissements de taille modeste.
Dans certains cas, on peut purger 1’ensemble du matériau glissé, a condition que la surface mise
a nu soit stable.

~ _Partie excavee .
~_ e 23 P
oo e / "
\\\ L /\"\ \ _‘\'T/\-;
Ny, "\ ) \ / '
0 O Ao
ZP— ~ L Risberme

s R Sutace de N
Adoucissement de la pente rupture Reprofilage

Allégement en téte

Figure 11.4: Les différentes méthodes de stabilisation par terrassement [9]
11.3.4. Substitution totale ou partielle

La substitution totale consiste & purger I’ensemble des matériaux glissés ou susceptibles de
glisser, et a les remplacer par un matériau de meilleure qualité. Cela permet de reconstituer le
profil du talus initial. Il est important de vérifier la stabilité du talus définitif et méme au cours
des phases de travaux, on prend en compte les caractéristiques du matériau de substitution et du
matériau en place.

La substitution de matériaux glissés suppose que I’on connaisse le volume de matériaux
concerné, que 1’on excave plus profondément que la surface de rupture. Afin d’assurer un bon
accrochage entre le substratum et le sol d’apport on réalise des redans. La tenue des talus
provisoires de la purge dépend des conditions de terrassement, de la météorologie, des
hétérogénéités locales.

La substitution partielle est souvent employée, sous forme de béches ou de contrefort
discontinus.




CHAPITRE I METHODES DE CONFORTEMENT

Surface de
rupture
Substitution partielle

Figure 11.5: Substitution partielle [9]
11.3. Ouvrage de soutenement

Un ouvrage de souténement est une construction destinée a prévenir 1’éboulement ou le
glissement d’un talus raide. Les ouvrages de souténement sont essentiellement employés, soit
en site montagneux pour protéger les chaussées routieres contre le risque d’éboulement ou
d’avalanche, soit en site urbain pour réduire I’emprise d’un talus naturel, en vue de la
construction d’une route, d’un batiment ou d’un ouvrage d’art. il existe deux grandes classes
d’ouvrages de souténement :

o Confortement par ouvrages rigides.
o Confortement par ouvrages souples.

Ces ouvrages se différencient les uns des autres essentiellement par :

Leur morphologie (ouvrages massifs, ouvrages en béton armé, etc.).

o Leur mode de fonctionnement et les méthodes de dimensionnement dont ils relevent.

o Les matériaux qui les constituent (magonnerie, béton armé ou non, aciers ordinaires ou
aciers pour précontrainte, géosynthétiques, sols rapportés traités ou non, etc.).

o Leur mode d’exécution, qui peut étre tres différent suivant le type d’ouvrage concerné.

o Leur domaine d’emploi privilégié, qui dépend naturellement de nombreux facteurs
(ouvrage en remblais ou en déblais, conditions particuliéres de site : terrestre, urbain,
aquatique, montagneux, instable, etc.).

11.3.1. Confortement par ouvrages rigides

Sont lesquels ou la surface en contact avec le terrain est indéformable. Les contraintes sont
dictées par les déplacements. Les murs de souténement classiques sont les ouvrages les plus
courants de cette catégorie. La poussée est reprise par le poids de lI'ouvrage (murs poids) ou par
encastrement de I'ouvrage dans le sol (murs en béton armé).

11.3.1.1. Murs en béton armé ou murs cantilever

Les murs de soutenement en béton armé, également appelés murs cantilever, sont tres
couramment employés. Ils sont constitués d’un voile résistant en béton armé encastré sur une
semelle de fondation, en béton armé également, et généralement horizontale. Celle-ci comprend
le patin, situé a I’avant du voile, et le talon, situé a 1’arriére. La semelle peut étre pourvue d’une
béche pour améliorer la stabilité de 1’ouvrage au glissement. Cela peut étre le cas notamment
lorsque la bonne résistance du sol de fondation et/ou des problémes d’emprise permettent ou
imposent une semelle peu large.
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Figure 11.6: Nomenclature des thermes usuels [10]

Lorsque le niveau de fondation est assez profond, ou que des conditions d’exécution le
justifient, il est possible de concevoir la réalisation préalable d’un massif de gros béton ou de
béton immergé. 1l est également possible de concevoir un mur sur pieux, si les conditions de sol
le justifient.

Les murs de soutenement en béton armé sont pourvus d’un dispositif de drainage disposé a
I’arriere du voile auquel est associé un dispositif d’évacuation des eaux (barbacanes
généralement), lorsqu’ils ne sont pas prévus pour maintenir un niveau d’eau a I’amont. Ils sont
constitués de plots de 15 a 30 m de longueur (murs coulés en place).

11.3.1.2. Murs a contreforts

Lorsque la hauteur du mur devient importante ou que les coefficients de poussée sont élevés, le
moment d’encastrement du voile sur la semelle devient grand. Une premicre solution consiste a
disposer des contreforts dont le but est de raidir le voile.

AL R

DS/ s A

]

(&> contrefort avant

/ S | 5 N\
T}
] 1 |

() vue en plan. Coupe AA

Figure I11.7: Mur a contrefort en béton armé [11]
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Diverses dispositions de béches

Parfois, la stabilité au glissement du mur nécessite de disposer sous la semelle une « béche ».
Celle-ci peut étre soit a l’avant, soit a Dl’arricre de la semelle, soit parfois encore en
prolongement du voile.

Cette béche est toujours coulée en « pleine fouille » sans coffrage. Le premier cas (figure 11.9 a)
peut paraitre intéressant car il permet de mettre la semelle totalement hors gel.

Mais a I’ouverture de la fouille de la béche, il ya un risque de décompression du sol dans la
zone ou il est le plus sollicité. De plus, il ya aussi un risque de voir, aprés la construction du
mur, la butée devant la béche supprimée par des travaux de terrassement (ouverture d’une
tranchée pour pose d’une canalisation par exemple).

Le troisieme cas (figure 11.8 ¢) est peu employé. Il est néanmoins trés intéressant car il permet
de réaliser facilement le ferraillage de I’encastrement du voile sur semelle en prolongeant dans
la béche les treillis soudés formant armatures en attente.

™
| TSI arsarsan s
Figure I8.4 _ ] , [
9 Figure I8 B |/ Figure I8.C |
v [/ /
/ / *
%‘ /] ¢ /]
i / : / /

i )Z’WV/?':/ / 1 TS L/
tranchée I": \ decompression v -
éventuelle / du sol béche

(déconseillé) {conseilié surtout

(disposition classigue) aans un terrain rocheux)

Figure 11.8 a, b, c: Diverses dispositions de béches [12]
11.3.1.3. Parois moulées

Les parois moulées sont des parois en béton armé moulées dans le sol. Elles font généralement
office de barriere d'étanchéité a lI'eau ou de souténement des terres pour des fouilles assez
profondes (> 6 m), voire trés profondes (> 20 m).

Lors de la réalisation d'une paroi moulée, on creuse, a l'aide de grappins rectangulaires
spéciaux, des tranchées individuelles dans le sol (‘panneaux’), jusqu'a la profondeur requise.
Pour éviter I'effondrement de la tranchée durant I'excavation, celle-ci est remplie d'un fluide de
support (généralement de la boue bentonitique). Aprés I'excavation, le fond de la tranchée est
nettoyé et le fluide de support est remplacé. Des cages d'armature préfabriquées sont alors
immergées dans la tranchée ensuite bétonnée a l'aide d'un ou plusieurs tubes plongeurs. La
figure ci-dessous indique l'ordre de mise en ceuvre d'un panneau individuel. Un panneau
standard a une largeur de 0,6 a 1,5 m, une longueur de 2,8 a 8 m et est généralement réalisé
jusqu'a une profondeur d'environ 30 m. En réalisant ces panneaux de maniere contigué, on
obtient une paroi continue dans le sol.
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Mise en ceuvre d'un panneau individuel de paroi moulée

1 Realisalion de la murelle-guids
2 Panneau en cours d'sxcavation
2 Mise en place des armalures

4 Bélennage du pannesu

Murette-guids

Coffrage joint

Boue bentonitique

Figure 11.9: Parois moulées [13]
11.3.1.4. Parois berlinoises

Cette technique consiste a maintenir les terres directement avant le terrassement. Pour cela, des
profilés métalliques sont rentrés (fichés), vibro-foncés battus ou forés. Le choix de la méthode
dépend de la compacité du sol, de la place disponible, des mitoyens a préserver (vibrations).

AT

Figure 11.10: Paroi berlinoise provisoire et définitive [13]

Une fois ces profilés mis en ceuvre, séparés au plus de quelques metres (1.8 m a 3 m), un effet
de voute s’établit entre les profilés, permettant de creuser a I’avant de cette paroi. Les hauteurs
de terrassements sont généralement de 2m. La modélisation de la paroi calcule les déformations
et déplacements se produisant dans les profilés et conduisent a déterminer les besoins en
ancrage (clous).

23
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Une paroi sans clous est nommée paroi berlinoise autostable, sinon il s’agit d’une paroi
berlinoise clouée. Le principe consiste en la mise en place d’une tige métallique (autoforante ou
non) dans le terrain a I’arriére de la paroi et passant a travers les profilés métalliques, puis fixée
contre, rendant ainsi I’ouvrage solidaire du terrain. Du béton est aussi injecté lors du forage
permettant de sceller le clou au sol. La poussée des terres sur la paroi est alors transmise au
clou.

Les profilés métalliques ainsi que les clous peuvent étre de sortes différentes et de diametres ou
longueurs différents selon les caractéristiques du sol, les efforts a reprendre, etc.

11.3.1.5. Divers murs

Mode de
reprise de la . . )
P . OUVRAGE DE SOUTENEMENT
poussee
.-: ,,-'—r"-- _ —_
Poids de —
3 _—
louvrage
"'_'.:'_'_-_:::::: r7 7 i
Mur poids en béton ou Mur en Terre Armée Ouvrage cellulaire
magonnerie
Encastrement
) , ' : Rideau de palplanches
Mur cantilever en béton Parol moulce pap
arme
/ g o
%3 :,/
! MH"‘-.‘.__ t—-]
"
Ancrage
Mur en béton, ancré ‘ Paroi moulée ancrée Rideau ancré

Figure 11.11: Classification des ouvrages de souténement d’apreés le mode de reprise de la poussée
[10]
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11.3.2. Confortement par ouvrages souples
11.3.2.1. Mur gabion

11 s’agissait de corbeilles obtenues par tressage d’osiers, remplies de matériaux pierreux ayant
la plus haute densité possible, de formes homogénes, non évolutifs et insensibles au gel.
Destinées a protéger les berges de 1’érosion. Ces murs semblent remplir toutes les exigences
techniques et environnementales ; leur mise en ceuvre est rapide, utilisant des pierres de tout
type, ce qui permet dans la plupart des cas d’utiliser des matériaux « in situ » et donc de
diminuer sensiblement 1’impact environnemental. Les ouvrages en gabions ne nécessitent pas
de fondation et peuvent étre réalisés directement sur le décaissement.

Figure 11.12: Mur gabion [4]

11.3.2.2. Massif renforcé par géotextile

Un geosyntétique est défini, selon la société internationale de géosynthétique (IGS, 1998),
comme un matériau polymérique (synthétique ou naturel) utilisé en contacte avec le sol/roche
et/ou autre matériau géotechnique dans les applications de I’ingénierie.

Selon la méme société, ces matériaux peuvent assurer les fonctions suivantes : soutenement,
drainage, filtration, séparation, protection et renforcement (résister aux contraintes et
déformation dans les structures géotechniques).

Actuellement, beaucoup d’ouvrages renforcés par géosynthétiques sont construits a travers le
monde dans une grande gamme d’applications et de nouveaux types de géosynthétiques sont
développés. Les principaux domaines d’application des géosynthétiques sont :

e Les remblais routiers et ferroviaires.
e Les fondations.
e Lesremblais.

5
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e Les murs de soutenement et stabilisation des talus.
11.3.2.2.1. La fonction de renforcement

Dans la fonction de renforcement, le réle des géosynthétiques est d’ajouter les propriétés de
résistance a la traction au sol (qui est un matériau avec de bonnes caractéristiques en
compression) pour produire un matériau qui a a la fois les caractéristiques de résistance a la
traction et a la compression. Le renforcement est le résultat du transfert des contraintes de
traction du sol vers le géosynthétique a 1’aide du frottement développé entre les deux. Fluet
(1998) a devisé la fonction de renforcement en deux catégories :

e Le géosynthétique travaille comme élément de traction qui supporte les efforts dans son
plan (figure a) ;

e Le géosynthétique travaille comme membrane qui reprend, en plus des efforts dans son
plan, les efforts normaux (figure b).

Figure 11.13 : La fonction de renforcement [14]
11.3.2.2.2. Renforcements horizontaux

Parmi les géosynthétiques utilisés pour ce renforcement, on rencontre soit de géotextiles soit
des géogrilles. Selon leur disposition dans le matelas granulaire, ils peuvent avoir des roles
différents :

e Le géosynthétique est mis en ceuvre directement sur les tétes d’inclusions : il assure, par
effet membrane, le transfert de la charge gs appliquée sur le sol compressible vers les
tétes d’inclusions, le géosynthétique peut étre dans ce cas, soit une géogrille, soit un
géotextile ;

e Le ou les géosynthétiques sont mis en ceuvre a I’intérieur du matelas granulaire : par
enchevétrement des granulats dans le géosynthétique, cette configuration assure une
meilleure rigidité du matelas granulaire ayant un comportement semblable a une poutre
rigide ; le géosynthétique est nécessairement dans ce cas une géogrille.
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Figure 11.14 : Différents mécanismes des renforcements horizontaux [14]
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Figure 11.15 : Utilisation des nappes de géosynthétiques pour le renforcement des murs de soutenement
[14]

e Avantages
Bonne résistance a I’endommagement.
Excellente perméabilité (colmatage impossible).
e Inconvénients
Peu de souplesse en flexion.
Recouvrement important conseillé (Tensar préconise 1,5 m).

11.4. Stabilité des pentes

Cette unité a pour objectif de presenter la notion de coefficient de sécurité, donner la
connaissance nécessaire a I’apprenant pour savoir 1’évaluer. Egalement, 1’apprenant est
présenté aux différents facteurs influencant la stabilité.
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11.4.1. coefficient de sécurité

Le principe de calcul de stabilité des talus consiste a déterminer le facteur de sécurité FS par
lequel il faut diviser la résistance de la surface de glissement pour que la masse potentiellement
stable soit a la limite de I’équilibre. Ce facteur peut étre écrit de la fagon suivante :

FS:Qlex
Q

Q: cette valeur définit la sollicitation vectorielle ou tensorielle appliquée au massif (force H,
force V, moment M).
Qmax: Valeur maximale de Q.

Le facteur de sécurité pourrait étre calculé, pour un parametre sélectionné, en prenant le ratio
de la valeur a la rupture, par la valeur calculée sous les conditions de projet de ce paramétre. On
peut citer plusieurs exemples:

Fw = niveau de 1’eau a la rupture / niveau de 1’eau initial (ou de projet)
FL = chargement ultime / chargement appliqué
FS(Q) = amax (rupture) / amax (Q) ;

Q : le chargement sismique d’accélération maximale amax.
On distingue deux démarches pour le calcul de facteur de sécurité:

1. Dans la premicere, le glissement a déja eu lieu, il s’agit d’une valeur de FS inférieure ou égale
al,donc:

- soit, on connait la surface exacte et on cherche a déterminer, pour FS=1, les caractéristiques
correspondantes.

- soit, on a les caractéristiques et on cherche a déterminer la surface de glissement.

2. La deuxiéme, la plus fréguente, consiste a déterminer la marge de sécurité disponible et
adopter les solutions adéquates pour améliorer la sécurité de ’ouvrage en répondant a des
exigences en fonction de ’emploi des talus.

11.4.2. Choix de la valeur du coefficient de sécurité dans le calcul de stabilité

Le facteur de sécurité minimal FS adopté est assez rarement inférieur a 1.5. Il peut quelquefois
étre égal a 2, voire a 2.5 pour des ouvrages dont la stabilité doit étre garantie a tout prix (grand
risque pour les personnes, site exceptionnel), ou pour des méthodes dont I’incertitude est
grande (analyse en contrainte totale avec risque d’erreur sur la valeur de la cohésion drainé Cu).

Pour certains sites peu importants ou pour certains ouvrages courants, et lorsqu’il n’y a pas de
risque pour la vie humaine, on peut accepter des valeurs plus faibles pendant un moment trés
court ou pour des frequences faible : 1.2 voire 1.1. Mais pour pouvoir se rapprocher ainsi de 1,
c’est-a-dire de la rupture, il faut étre sir de la validité des hypothéses et des parametres adoptés,
ce qui souvent est difficile en géotechnique.

Le tableau ci-dessous, nous donne les valeurs de FS en fonction de I’importance de 1’ouvrage et
des conditions particulieres qui 1’entoure.

.
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Tableau 11.2: Coefficient de sécurité en fonction de ’importance de I’ouvrage

FS Etat de I'ouvrage
<1 danger

1.0-1.25 sécurité contestable
sécurité satisfaisante pour les ouvrages peu
importants

1.25-1.4
sécurité contestable pour les barrages, ou
bien quand la rupture serait catastrophique

>1.4 satisfaisante pour les barrages

La définition des seuils des facteurs de sécurité¢ dépend de 1I’approche adoptée, des fréquences
de sollicitations de I’ouvrage en question et du risque créé par la rupture. En condition normale,
Fellenius propose un seuil égale & 1.25, alors que FS = 1.5 pour Bishop (I’approche de
Fellenius est plus conservatoire que celle de Bishop).

11.4.3. Calculer le coefficient de sécurité

Considérons un ¢élément carré d’unité (dx = dy = 1) exposé aux contraintes normales c1 et 63
appliquées aux cotés de 1’¢lément. Comme I’élément est assez petit, il est donc logique
d’accepter que le plan de rupture soit une ligne droite. L’inclinaison du plan de rupture est
définie par I’angle q. La rupture du milieu est normalement due aux contraintes de cisaillement
développées a la surface de rupture. A partir des équations d’équilibre, la contrainte mobilisée
de cisaillement of et la contrainte normale mobilisée of au plan de rupture peuvent étre
déterminées en fonction de o1 et 3.

Contrainte normale au plan de rupture:

Contrainte tangentielle au plan de rupture:
0,—0
‘l'f = (%) sin20

On définit le facteur de sécurité FS comme le rapport de la résistance au cisaillement disponible
a la résistance au cisaillement mobilisée, ce qui traduit la réserve de sécurité dispose le terrain
sous cette sollicitation (o1, o3) et en fonction du critére de rupture (c,).

FS = Résistance au cisaillement disponible / Résistance au cisaillement mobilisée

.
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Donc, on peut écrire:

__ ctoptang
= o

FS 3)

En remplacant les deux équations précédentes dans 1’équation (3), on trouve:

¢+ (2522 +911%5 €0526) « tang
F§ = o,+0o3 .
Tsmze

En mécanique et selon le critere de Mohr-Coulomb, nous pouvons prouver que 1’angle du plan
de rupture est égal a 45+ ¢ /2 par rapport a la direction principale 3. Il est uniquement
fonction de I’angle de frottement. Nous pouvons donc calculer la valeur du facteur de sécurité
par rapport au plan potentiel de rupture. En remplacant la valeur de q par 45+¢/2 dans la
relation (4), nous trouvons:

FS_rm _ [c/tan ‘p+0.5x(01+03)—0.5x(a1—ag)xsin (p] tan ¢

T4 0.5x(01—03) cos @

11.4.4. Facteurs influencant la stabilité des talus

Voici quelques facteurs influencant la stabilité du talus

Fissures de traction

Surfface de rupture

Heétérogeneité

Figure 11.16 : Facteurs influencgant la stabilité du talus [15]
Le coefficient de sécurité est lié :

a- al’approche adoptée pour calculer ce coefficient;

b- al’état de contraintes dans le milieu (Méthode adoptée)
c- aux propriétés du milieu

d- al’hypothése de la forme de la surface de rupture

E
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11.5. Méthodes classiques d’étude de stabilité

A la fin de cette unité, ’apprenant sera en mesure de procéder a des analyses de stabilité des
talus (rupture plane et circulaire) en tenant en compte de I’influence de 1’eau. Une étude
comparative de ces méthodes est présentée dans cette unité.

11.5.1. Calcul a la rupture

Ce mode de calcul suppose que le terrain se comporte comme un solide rigide-plastique et obéit
aux lois classiques de la rupture par cisaillement. Il est utilisé depuis plusieurs décennies et a
donné naissance, dans 1’hypothése de ruptures rotationnelles, & plusieurs méthodes de calcul.
Les ruptures planes représentent un cas particulier trés simple dans son principe. Pour les
surfaces de rupture de forme quelconque, le calcul est beaucoup plus complexe.
Pour évaluer la stabilité des talus par une méthode a 1’équilibre limite, il existe des méthodes
lineaires et non linéaires. Les méthodes linéaires sont des méthodes directes de calcul de FS et
les méthodes non linéaires nécessitent un processus itératif. Les méthodes non linéaires
différentes essentiellement par les hypothéses faites sur les forces inter-tranches.

11.5.1.1. Rupture plane

Le modele de calcul est celui d’un massif de sol infini reposant par une interface plane sur un
substratum, avec un écoulement paralléle a la pente. La figure suivante représente une tranche
de sol et les forces qui lui sont appliquées : W le poids du bloc de sol considére, V et H les
efforts sur les cotés du bloc, N et T les réactions normale et tangentielle a la base du bloc, UL
I’effort dG & la pression d’eau latérale, et U D’effort dii a la pression d’eau a la base. Compte
tenu de I’hypothése de pente infinie, on peut admettre que V = 0 et que H et UL s’équilibrent
de part et d’autre. En écrivant que la résultante des forces appliquées est nulle, on peut calculer
N et T, ainsi que le coefficient de sécurité.

F = Tmax /T.

Le critere de rupture de Coulomb s’écrit :

dx T dx
Tmax =c’ + (N_U)rqu M e g — .
cos , N . SR
T H_.. e~ ! o ~‘L_ s
On obtient I’expression suivante pour L b VL ’ +w s 4 ten ih
] VdV
2 ¢ (vh- g
po_ 2 & Uh-TA), g of
sm2f y  yhigh /N S

Figure 11.17 : Critére de rupture de Coulomb[15]
11.5.1.2. Méthode de Fellenius (rupture circulaire)
C’est la méthode la plus simple pour I’analyse de stabilité des talus. Fellenius suppose que le

volume de glissement delimité par la surface de glissement et la topographie du talus est
subdivisé en n tranches. Chaque tranche est considérée comme un solide indéformable, en

-
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équilibre sur la ligne de glissement. Considérons un talus recoupant un certain nombre de
couches de sols de caracteristiques différentes ci, ¢i, yi. La stabilité est étudiée en considérant
le probléme 2D, c'est-a-dire en analysant I'équilibre d'une masse de sol d'épaisseur unité dans le
sens perpendiculaire a la figure.

Soit un cercle quelconque de centre O et de rayon R pour lequel on Vvérifie la sécurité vis-a-vis
du risque de glissement. La méthode consiste a découper le volume de sol concerné (compris
dans I'arc EMF) en un certain nombre de tranches limitées par des plans verticaux. Etudions
I'équilibre de I'une de ces tranches, par exemple la tranche "ABCD". Les forces agissant sur
cette tranche sont les suivantes:

-Son poids W.

-La réaction du milieu sous-jacent sur I'arc AB.

-Les réactions sur les faces verticales BC et AD décomposées en réactions horizontales H et en
réactions verticales V. Il s'agit de forces internes au massif étudié.

-Les pressions hydrauliques.

Définissons par rapport au centre O :

-Le moment moteur, comme celui du poids des terres W (et des surcharges éventuelles), qui
tend a provoquer le glissement.

-Les moments résistants, comme ceux des réactions s'opposant globalement au glissement de la
tranche.

La surface de rupture étant limitée par les points E et F, le coefficient de sécurité global FS est
défini par le quotient:

FS = SEF(des moments résistants maximaux) /SEF(des moments moteurs).
Considérons la somme des moments pour l'arc EF, sachant que la somme des moments des
forces est nulle. Fellenius a fait une hypothese qui simplifie considérablement les calculs, a
savoir que la seule force agissant sur I'arc AB est le poids W, a I'exception des forces internes.
Dans ces conditions, le moment résistant maximal est fourni par la valeur maximale que peut

prendre la composante tangentielle de Rn : (Rn)t. D'apres la loi de Coulomb, elle s'écrit :

(Rn)t = ci.AB + Nn.tan @i

-
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D
< tranche 1

W
A
5 rﬁ 1
o — \ T= F, [cb+ N tz®@)
\ \
'*.f..-r *:N'II_U
i h '

Figure 11.18 : Les forces agissant sur une tranche i [15]

La somme des moments pour toutes les tranches est :

S

=m
R.(C;.AB + N,.tan ¢;)

n=1

m : Nombre total de tranches, R : rayon du cercle de glissement.

ci & ¢i : Caractéristiques mécaniques de la couche dans laquelle est situé 1’arc de la tranche
AB.

Par ailleurs, le moment moteur est dd a Tn et égal a TnxR, d'ou:

_IM=MR.(C.AB+Ny.tan ;)

In=1Tn

FS

11.6. Conclusion

Le vrai défit de I’ingénieur est de faire un bon choix de la méthode de confortement et pour que
cela puisse se réaliser, I’ingénieur doit faire son choix selon les caractéristiques mécaniques,
hydrologiques et morphologiques du site.

Les méthodes de confortement peuvent intervenir sur plusieurs plans, ils peuvent intervenir sur
la géométrie du site, réalisation des drains, ou par introduction des éléments rigides ou souples,
(murs de souténements, murs gabions etc.).

Et pour que tout cela se déroule dans les bonnes conditions, il faut qu’on ait une bonne
connaissance des caractéristiques geotechniques du terrain concerne, grace aux calculs du
coefficient de sécurité, la ligne de rupture et ensuite on assure la stabilité de la pente.

-
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I11.1. Criteres de dimensionnement d’ouvrages de souténements

I11.1. Introduction

Pour le bon dimensionnement d’un ouvrage il nous faut une bonne connaissance des forces
agissant sur cet ouvrage. Et pour cela il nous faut connaitre la géologie, la topographie et la
nature de sol pour calculer la somme des forces déstabilisant le mur.

I11.1.1. principe du prisme de Coulomb

Coulomb admet que si le massif atteint son état d’équilibre limite, un certain coin triangulaire
ABC tend a se détacher et a glisser vers le bas le long d’un plan BC d’inclinaison ©. Ce coin
porte aussi le nom du prisme de Coulomb (figure I11.1).

Figure I111.1 : Coin de Coulomb [12]

Poussée
Les contraintes verticales et horizontales dans le massif (prisme) sont données par (f=0):

0,(2) =yYn2z, op(2)=K,Vpz

_ 152 (T _ ¢\ - 1=sing
Ko =tg (4 2) 1+sing

ka: Coefficient de poussée actif des terres.

1
Qo= YnKoH® et 0=(G+D)

- Qa: poussé active maximale, résultante appliquée au tiers de la hauteur du mur a partir
de la base.
- yn: poids volumique humide.

@ : angle de frottement interne du sol

|



CHAPITRE Il CRITERES DE DIMENSIONNEMENT D’OUVRAGES DE SOUTENEMENTS

Butée

1
Fp=2YnKa H?

1 4 1+sin
K, = —=tg? (——£)= ks
Kq 4 2 1-sin¢g

kp : Coefficient de butee.

111.1.2. Théorie de RANKINE

La théorie de Rankine date de 1860, elle ce base sur les notions d’équilibre actif et passif.

Cette méthode s’est basée sur les hypotheses simplificatrices suivantes :

% Le sol est isotrope
% Le mur de soutenement peut pivoter autour de sa base,

% La présence de discontinuités, telles que murs ou écrans, ne modifie pas la répartition

des contraintes verticales dans le sol, ¢’est-a-dire que I’on a toujours dans le milieu :

av(z) = Yh Zl

o,(z) = ka.yy.z,

Le calcul des coefficients de poussée et de butée passe par la définition des équilibres
limites actif et passif auxquels correspondent deux (02) cercles de (Mohr) tangents a la

courbe intrinséque (t = C + a.tge), cas d’un milieu pulvérulent c=0.

r 4

Ta

5.9 I \\
o ¥ |

N
L C S )\‘w(h a2 Jeve

Figure 111.2: Calcul de K, et de K, sols pulvérulents (8 = 0) [12]

Les calculs trigonometriques aboutissent aux relations suivantes (milieu cohérant et frottant) :

Etat de poussée

=
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1
Q(l = E'yh'kaHZ - 2-\[ ka. C.H

Etat de butée

k, = tan? (g + g)

1
Q.= 2w kpH? + 2. /kp.c.H

111.1.3. Notion d’état d’équilibre limite

L’étude de I’équilibre des massifs pulvérulents montre q" au repos, on détermine des valeurs
optimales de la poussée maximale et de la butée minimale quel que soit I’état de surface du
parement du mur de souténement en contacte avec le sol et I’expérience montre qu’il suffit
d’une translation de 1’écran 1/1000°™ de sa hauteur dans le cas de la poussée, pour que celle-
ci acquiére sa valeur minimale (Equilibre limite inférieur).

Etat au repos :
on = KO'O-V

Ko : coefficient de pression des terres au repos, il dépend de la nature du sol, de la profondeur
considérée et de son histoire géologique.

Formule de Jaky :
Ko =1+sing.
@ : Angle de frottement interne du sol.

111.1.4. Facteurs influant sur les poussées et butées

Angle de talus naturel (8)
Rugosité de 1’écran de souténement (état de 1’interface) caractérisé par I’angle (&)

2.9
0<d < ry

Géométrie de I’écran de souténements inclinaison 4,
Parametres mécaniques intrinséques du sol (C,¢),

L’angle de frottement minimum ¢q correspond a la limite a la valeur de ’angle de talus
naturel B. Dans le cas des massifs pulvérulents la valeur ¢q est donnée avec une bonne
approximation par : ¢0=0,8. ¢

111.1.4.1. Valeurs de la rugosité (%)

Les valeurs préconisées pour I’inclinaison de la poussée et de la butée varient suivant les
auteurs. A défaut d’appliquer des coefficients de sécurité sur les caractéristiques mécaniques

.
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du sol, il convient d’étre prudent sur le choix de ces parametres. Les valeurs recommandées
dans les fiches techniques de Socotec sont récapitulées dans le tableau suivant.

Tableau I11.1: valeur de rugosité (6/¢) [12]

1

Parement Angle de frottement interne du sol (¢)

“30° 304a35° > 35°

Poussée Butée Poussée Butée | Poussée | Butée

Lisse 0 -1/3 0 -2/3 +1/3 -2/3
Rugueux 0 -1/3 +1/3 -2/3 +2/3 -2/3
Tres rugueux +1/3 -1/3 +2/3 -2/3 +2/3 -2/3
m Lorsque les murs de souténement retiennent des remblais ou sont équipés d’un tapis
drainant synthétique, il convient d’adopter & =0 pour la poussée.

111.1.4.2. Coefficient de poussée et de butée

Dans le cas d’un milieu pesant pulvérulent les valeurs de K; et Kp peuvent étre exprimées par
la formule due a M. Havard. Cette formulation tient compte de I’ensemble des facteurs ayant
une influence sur les valeurs des coefficients de poussée et butée a savoir 8,5, 1 et .

Les valeurs des coefficients K, et K, peuvent étre tirées egalement des tables de Caquot et
Kerisel.

Formule de M. Havard :

Etat de poussée :

cos?(1-¢)
Ka = in(@+8)+sin(¢—p) 2
sin (p+ *Sin(@P—,
cos(/l+6)*<1+ /—cos(ua)*cosu—m)
Etat de Butée :
K. = cos2(A+¢)
0=

2
sin(@p—46)+sin(p+p)
cos(l+8)*<1_\’ cos(A+8)*cos(A—pB) >
111.4.3. Action de la surcharge qx

Les contraintes de poussée et de butée gs sont uniformément réparties sur 1’écran et dues a la
surcharge verticale Q.

Poussée :
s = Ka * ql
P =cosa-p)
Butée :
_ Kp*aa
qs_cos(l—[})
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Un calcul rapide et approximatif du coefficient de poussé active peut se faire en appliquant la

formule suivante pour un mur lisse ou rugueux :

Ka=(522)2+(1+%)
Tel que (py = 0,8¢): (angle de frottement minimum équivalent a I’angle de talus naturel)
B =Angle de talus derriére 1’écran de souténement.

Tableau 111.2: Valeurs de K, et K, d’aprés Caquot et Kerisel pour (B =4 = 0)[12]

T __Milieu_pesant pulvérulent
S

Y R S -
| \5/‘?% R T o . | e i 1
1 degr sai Ka.z Kp Ko Kp|Ka Kp Ky | KpiKyg |Kp Ky | Kp|

- e el et Nl L P i

) 7 f1ss 081,159 075 151}070:1,42) 068 1,31 ;:355 JJQ_QLSSJV -
15 | 106 22 |o72 205 1064.188|059 1,70 oss 1,50 l 0,54 1,26%I_9,§3_‘; -
20 ,..!,,L_Qi 81 '064 2.75 | Q§i,_240 0,49 : 2,04 ! 0116'_1769 044 | 1,33 ![9,44l _
25 1,02 | 4,4 0551 | = |

370 047 3,101 0,41 245 038 1,92/036{140{0,37 | - {'
—T — 11
30 J 098] 65 | 0,49 | 5, 30 0,38 ' 40 Q,33 3, OO 0, 30 4 15 0, 30[1,46/030| - :

{reiirill 3 iR T ot B et

fa :

| 35 094 | 10,5 040| 80 032| 54 027369 025] 24o|025 151/026| -
r 3= | SENC —74__“.
| 40 lo088| 18 | 034 12 1026, 76 |02 4,60 | 0,20 275/0,20| 154|020 | - |
E—— ‘ — T T 1 =]
{___4_5__'_9_@_2_._3&_3 027' 20 [019] 11 |0,17 583 0,16] 30 | 0,16, 158|016 -

111.1.5. principe de dimensionnement des murs de soutenement :
111.1.5.1. Poinconnement de sol et tassement :

30'1 + o,
Omoy = T S 0.

Tel que o, : taux de travail du sol, en général il faudrait limiter le soulévement de la semelle
de plus de ¥4 de sa largeur. Cela permet de se prémunir contre le risque de basculement par
enfoncement de la semelle avant notamment en terrain compressible.

¢+ Un soin particulier doit étre accordé aux fondations sur un sol compressible dont il
convient de faire une étude particuliére de tassement notamment pour les murs de
soutenement important).

¢+ Assurer un ancrage antigel.
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a b
A
813 | . B/3 ., B/3 j\\n
]
|
oy B = 0 8 8
— - e L~
e < B/6 v Ry

Figure 111.4 : Distribution des contraintes normales sous la fondation [12]

111.1.5.2. Stabilité du mur au renversement

MS \ S 1
M. >F(1.522.00)al'ELU

T

Avec :
M;s : Moment stabilisant par rapport a 1’aréte externe de la fondation.
M, : Moment de renversement dl aux poussées.

111.1.5.3. Stabilité au glissement de la fondation

Q,tgy+C,B
<
Qn = 1.5

tgy =f (frottement fondation- sol).
Terzaghi et Peck conseillent les valeurs suivantes pour le coefficient f :

Alluvions grossiéres ne contenant ni limons, ni argiles : f=0.55.
Sols gros éléments contenant des limons et des argiles : =0.45.
¢ Dans les autres cas : f=0.35.

K/ K/
L XA X4

X4

Un systeme de béche peut étre prévu pour améliorer la résistance au glissement de la

fondation si la condition précédente n’est pas Vérifiée.

|
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111.1.5.4. Stabilité genérale du terrain

Les travaux de terrassements peuvent engendrer des ruptures de talus parfois importantes, a
cet effet, ’ancrage de la fondation doit se faire sous les lignes de cisaillement du terrain de
maniére a en assurer une couture suffisante.

¢+ Pour la stabilisation du versant sujet a des glissements de terrain, une grande attention
doit étre accordée a 1’évaluation des poussées de la masse en glissement (une étude
approfondie pour évaluer I’importance des lignes de rupture est obligatoire).

111.1.6. Les combinaisons d’actions a considérer sont les suivantes :
a/Vis-a-vis des états limites ultimes (rupture)
e Combinaison fondamentales (expression simplifiée)
1,125.5 {1,2. Gypax + 0,9.Gppin + 1,0.G,, + 1,33.Q%}
S {a + b} Symbolise la sollicitation résultant de la combinaison des actions a et b.
Gmax - Actions permanentes défavorables
Gmin - Actions permanentes favorables
G,, : Actions des pressions hydrostatiques
Q. : Valeur caractéristiques des actions variables

e Combinaisons accidentelles (expression simplifiée)
S {Gmax + Gmin + Gw + FA + Qk}

b/ Vis-a-vis des états limites de service
e Combinaisons fréquentes (expression simplifiée)
S {Gmax + Gmnin + Gy + Qi}
I11.2. Critere de dimensionnement et de justification d’un mur renforcé en géotextil

La profession du génie civil ressent le besoin de disposer d’un référentiel normatif indiquant
les principes de justification du dimensionnement des massifs de souténement en sol renforcé
par géosynthétiques. La rédaction d’un tel document a ét€¢ mise en ceuvre au sein du BNSR
(Bureau de Normalisation Sols et Routes). Ce projet de norme expérimentale XP G 38064 va
étre soumis par ’AFNOR a I’enquéte publique au premier trimestre 2009.

Les renforcements en géosynthétiques concernés par ce projet sont les nappes géotextiles et
les geogrilles, disposées en lit de renforcement. La justification du dimensionnement des
autres murs de souteénement (verticaux ou renforcés par d’autres types d’armature) est définie
dans la norme NF P 94 270.

.
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111.2.1. Eléments genéraux de construction

Pour justifier le dimensionnement d’un massif en sol renforcé par nappes géosynthetiques, il
est nécessaire de disposer des données géometriques et géotechniques, du chargement prévu
de I’ouvrage, ainsi que du phasage de construction. Les données climatiques, hydrologiques,
hydrogéologiques et environnementales de la zone d’implantation de 1’ouvrage doivent
également étre connues. La durée d’utilisation de l’ouvrage doit étre définie (elle est
provisoire ou égale a 10 ans).

111.2.2. Principe de justification

Le dimensionnement d’un talus en sol renforcé par nappes géosynthetiques reléve de
justifications aux états limites ultimes (ELU) et aux états limites de service (ELS). La
justification de ’ouvrage aux ELU concerne sa stabilité externe, générale, mixte et interne.
De maniere générale, on considére que la stabilité interne est satisfaite si la distribution, avec
la profondeur, des efforts de traction mobilisables en un point d’un renforcement (Tmax) Suit la
méme évolution que la poussée des terres.

Les déplacements et les déformations qui pourraient étre préjudiciables a I’ouvrage et, le cas
échéant, aux constructions voisines doivent étre définis au début de I’étude d’un projet. Par
des modeles appropriés, la justification aux ELS consiste a verifier que ces déplacements et
déformations ne sont pas atteints. Comme tous les modeles de calcul existants a ce jour ne
permettent que d’évaluer des valeurs approchées de la réalité, il peut étre utile de procéder a
des mesures en cours de construction.

111.2.2.1. La stabilité externe

Les massifs renforcés courants sont conventionnellement considérés comme monolithiques
pour le calcul de leur stabilité interne. Celle-ci comprend les vérifications de la stabilité vis-a-
vis du glissement a I’interface avec le sol support et du poingonnement de celui-ci (défaut de
capacité portante).

111.2.2.2. La stabilité générale

La vérification de la stabilité générale consiste a évaluer ’impact de I’ouvrage sur la stabilité
du site, en comparant le niveau de stabilité avant travaux avec celui aprés réalisation du
projet. Elle doit s’effectuer en considérant un nombre suffisant de lignes de rupture potentielle
par grand glissement, extérieures au massif (figure I11.5).




CHAPITRE Il CRITERES DE DIMENSIONNEMENT D’OUVRAGES DE SOUTENEMENTS

a) Cas géneral b) Cas particulier : passage dans un sol mou

c) Cas particulier : construction sur une pente

Figure 111.5: stabilité générale : exemple de surface de rupture potentielles (source : Pr XP G 38-064).

111.2.2.3. La stabilité mixte

La justification de la stabilité mixte consiste a vérifier le choix des géosynthétiques en type,
nombre, longueur et disposition a I’intérieur du massif, de fagon a assurer 1’équilibre, pour
toutes les surfaces de rupture qui coupent un ou plusieurs renforcements et/ou suivent le plan
d’un renforcement (figure I11.6). Celle-ci est menée dans la « zone d’influence du projet », ou
toutes les lignes de rupture potentielles sont étudiées (figure 111.6).

Pour des raisons pratiques la vérification de la stabilit¢ mixte s’effectuer en méme temps que
celle de stabilité générale.

a) courbes de ruptures coupant un ou plusieurs lits de renforcement b) courbes de ruptures empruntant le plan d'un lit de renforcement

Figure 111.6 : Stabilité mixte : exemples de surfaces de ruptures potentielles (source : Pr XP G 386064).
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Figure I11.7: Zone d’étude de la stabilité mixte d’un ouvrage, « zone d’influence du projet »
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Notons qu’en stabilité mixte, des modeles de calcul dits « sans déplacement » ou « avec
déplacement » peuvent étre appliqués. Le premier consiste a prendre en compte a la fois la
résistance au cisaillement ultime du sol et la résistance ultime de traction des renforcements
(limitée toutefois, le cas échéant, a leur résistance ultime d’interaction). En faisant 1’hypothése
que ces resistances sont mobilisees simultanément, on suppose que tous les matériaux et
mécanismes mis en jeu présentent une ductilité adéquate. Le deuxieme modeéle consiste, en
partant d’un état ou les renforcements ne seraient pas sollicités, a déterminer quel
déplacement le long de la surface de glissement étudiée permettrait de mobiliser une
résistance des nappes de renforcement suffisante pour assurer 1’équilibre. Est fixée a I’avance
une limite a I’amplitude de ce déplacement, au-dela de laquelle la rupture serait considérée
comme atteinte. La contribution des renforcements prise en compte dans les équations
d’équilibre est celle qui résulterait de ce déplacement.

111.2.2.4. Les état limites ultimes a vérifier

Suivant la stabilité étudiée, conformément aux vérifications recommandées par la norme NF
EN 1997-1, les états limites a vérifier sont (tableau I11.1) :

- GEO «géotechnique » : rupture ou deformation excessive du terrain.
- STR «structurelle » : rupture interne ou déformation excessive des éléments
constituant la structure.

Le tableau I11.3 résume les vérifications minimales aux états limites ultimes pour justifier |
stabilit¢ d’un ouvrage renforcé par nappes géosynthétiques, en cours de construction et
d’exploitation. Le paragraphe suivant explicite le contenu des « approche 2 ou 3 », en
expliquant les combinaisons d’actions a considérer.

Tableau 111.3 : Vérifications minimales & mener aux ELU pour justifier la stabilité d’un ouvrage renforcé
par nappes géosynthétiques.

ELU type Approche
Stabilite externe
Glissement sur le sol support GEO 2
Poinconnement du sol support GEO 2
Stabilité générale GEO 3
Stabilité mixte GEO et STR 3

111.2.3. Calcul de P’effort de traction maximal aux ELU
111.2.3.1. Combinaisons d’actions

Les effets des actions sont déterminés en combinant les actions conformément aux
dispositions de I’article 6.4.3 de la norme NF EN 1990. Dans une combinaison donnée, par
souci de cohérence, les différents termes doivent désigner des actions d’origine et de nature
differentes. Ceci exclut, par exemple, de considérer la composante verticale de la pousseée des
terres comme une action stabilisante et sa composante horizontale comme une action
déstabilisante, lors de la vérification d’un état limite ultime de glissement sur la base.
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Les actions géotechniques de méme origine doivent étre calculées dans une combinaison
donnée, a partir des mémes valeurs représentatives des propriétés de base. Ceci exclut donc
d’affecter a un terrain deux masses volumiques différentes selon que 1’on évalue une action de
poussée ou une action pondérale de ce terrain.

111.2.3.2. Approches de calcul

Deux approches de calculs sont considérées dans la justification aux ELU des massifs
renforcés (tableau 1). Elles se distinguent en considérant des facteurs partiels différents
appliqués aux actions ou a leurs effets, aux paramétres de sols et aux résistances
géotechniques. Ces approches sont cohérentes avec elles recommandées par la norme NF EN
1997-1.

Dans I’approche 3, un facteur partiel propre au matériau géosynthétique, y)..=1.25, est
appliqué pour la vérification structurelle des éléments de renforcement, et un autre facteur
partiel est appliqué sur la résistance d’interaction sol-renforcement, y,;..=1.1.

111.2.3.3. Effort de traction maximal calculé aux ELU

En appliquant les combinaisons d’actions décrite ci-dessus, lors du calcul en stabilité générale
et mixte, la valeur de I’effort de traction maximal Ry.g par métre, nécessaire pour justifier la
stabilit¢ de I’ensemble des surfaces de rupture potentielle, est calculée. Pour ce faire,
I’inégalité suivante doit étre vérifice :

ART 4sta < Rsta
Ou:
Ag : Coefficient de mobilisation de la résistance au cisaillement du sol, pris égal a 1.1,

T 4s¢.q4 : Valeur de calcul de I’effet déstabilisant des actions qui agissent sur le massif limite
par la surface de glissement étudiée,

Rys:.q - Valeur de calcul de la résistance stabilisatrice ultime mobilisée le long de la surface
de glissement correspondante.

111.2.4. Calcul des résistances des nappes
111.2.4.1. Contribution des éléments de renforcement a la stabilité de I’ouvrage

L’effort de traction mobilisable en un point d’un renforcement est limité au maximum, par
métre de parement, par la condition :

Tmax,d < min(Rfe,d'Rt,d)
Ou:

Rf..q - Valeur de calcul de la résistance ultime d’interaction sol/renforcement mobilisable a
I’extérieur de la surface de rupture potentielle.
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R, 4 Valeur de calcul de la résistance ultime en traction caractéristique dans la section
courante du renforcement.

111.2.4.2. Résistance en ancrage des nappes

Le frottement sol/géosynthétique 7, est défini par I’équation :

_ ’
Tsg = Csg T 0'ptangg,

T4 - Résistance au cisaillement a I’interface sol/géosynthétique.
a',, . Contrainte verticale effective.

Csg - Adhérence a I’interface sol/géosynthétique.

@sg - Angle de frottement & I’interface sol/géosynthétique (déterminé soit en arrachement,
norme NF EN 13738, soit en cisaillement direct, norme NF EN 1SO 12957-1).

La valeur de calcul de la résistance ultime d’interaction a 1’extérieur de la surface de rupture
(résistance en ancrage extérieur) Rg 4 est determinée comme suit :

ngP sLa

Rfeyg=——
Ymyr

Ou:

P, : Deux fois le taux de couverture de la nappe par metre de parement.

L, : Longueur d’ancrage entre la surface de rupture et de ’extrémité arriere de la nappe.

Ym,s : Facteur partiel de la résistance d’interaction sol/renforcement.

111.2.4.3. Résistance en traction caractéristique

Pour accéder a la valeur de calcul de résistance ultime de traction a considérer dans la
justification de la stabilité mixte, R, 4,les coefficients de sécurité partiels Irp,, Dyieir, Tinstar
et le facteur partiel de matériau, spécifique a I’utilisation du produit géosynthétique y,; . sont
a considérer.

La justification de la résistance des renforcements choisis consiste a vérifier que le produit
installé (dans en environnement de charge, de température fixés pour la durée d’utilisation de
I’ouvrage) a des caractéristiques qui satisfont I’équation suivante :

T . — Ty
ECE VN O W
Ymie flutvieil* instal
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R, : Résistance en traction « a court terme » caractéristique du produit (mesurée dans 1’essai
de traction, conformément a la norme NF EN ISO 10319).

¥m, - Facteur partiel de matériau, pris égal a 1.25.

Ify, - Coefficient partiel lié au comportement en fonction du temps des géosynthétiques.

L’application de ce coefficient permet, pour la durée d’utilisation de 1’ouvrage, de considérer
I’influence du fluage sur la résistance en traction des renforcements géosynthétiques et de
limiter les déformations de 1’ouvrage.

[,i.i1 - Coefficient partiel lié au vieillissement des produits géosynthétiques, par exemple par
hydrolyse ou oxydation, dépendant des conditions d’environnement du produit.

Iinstar - Coefficient partiel correspondant a I’endommagement des renforcements
géosynthétiques produit par leur installation et le compactage des remblais. La procédure de
détermination des coefficientsIyy,, [yieir, Tinstar €St décrite dans les annexes du projet de

norme XP G 38064. Notons que des interactions peuvent exister entre les effets du fluage des
géosynthétiques, du vieillissement et de I’endommagement a 1’installation. Dans 1’état actuel
des connaissances, I’équation ci-dessus est consideérée représenter une approche sécuritaire

111.3. Criteres de dimensionnement des gabions

111.3.1. Géométrie du mur

La base B de I’ouvrage de souténement en gabions se détermine habituellement par :
B=1/2 * (1+H)

Et pour les remblais renforcés par :
B=0.6a0.7H

Avec

H : Hauteur de I’ouvrage.

A partir de la base, la section de chaque nouveau niveau est diminuée de 0 a 50 cm. De

maniére générale prévoir des gradins (méme petits) en aval du mur.

Poids volumique des matériaux de remplissage : 20-30 KN/ma3.

111.3.2. Criteres de vérification des ouvrages en gabions

Un ouvrage en gabion doit assurer la stabilité de I’ensemble du massif. Nous avons vu dans le

paragraphe 2 que les matériaux situés a 1’arriére du mur poussaient sur celui-ci. Le mur devra
donc reprendre ces efforts et vérifier les critéres suivants :

.
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111.3.2.1. Critére de vérification au glissement

Pour les ouvrages en gabion, les forces dites stabilisantes qui s’opposent a la poussée active
sont fonction des forces de frottement et de cohésion sur le plan de glissement (fondation). Si
le mur est ancré dans le sol, il faut rajouter les forces liées a la poussée passive (butée, soit la
force exercée par les matériaux au pied de 1’ouvrage dans le sens opposé au déplacement), et
les éventuelle forces liées a I’ancrage de la semelle en amont du mur.

Pa = Fa ¢ "

Figure 111.8: Les forces agissant sur le mur

Les forces de frottement qui s’opposent au déplacement sont fonction du poids de I’ouvrage et
de la nature du sol d’assise.
Le coefficient de sécurité est le rapport de la force opposée au mouvement Fs sur la force
provoquant le mouvement Fi :

F = Fs/Fi > 1.5
En général, la base de I’ouvrage en gabions entrant en compte dans le calcul de Fs de
soutenement est déterminee selon la formule suivante :

B=1/2 (1+H),
H = Hauteur de 1’ouvrage.

111.3.2.2. Critére de vérification au renversement (ou basculement)

Le coefficient de sécurité au basculement est le rapport du moment stabilisant Ms (moment
exercé par ’ouvrage) sur le moment déstabilisant Mi (moment exercé par les terres a
I’arriere). Soit :

Fs =Ms/Mi > 1.5
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Figure 111.9: Stabilité au renversement [4]

111.3.2.3. Critére de vérification au poingconnement

La vérification au poingonnement prend en compte les caractéristiques intrinseques des sols

d’assise. En effet il convient de s’assurer que la portance du sol sera suffisante pour supporter
les forces transmises par le mur.

EFFORTS RESULTANTS EN PIED DE MUR EFFORTS RESULTANTS EN PIED DE MUR

=

e=M/R

SEMELLE ENTIEREMENT COMPRIMEE ("R" dans 1/3 central) SEMHBLLE ENTIEREMENT COMPRIMEE ("R" en limite 1/3 central)

Y
- LU -
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SEMELLE PARTIELLEMENT COMPRIMEE ("R" extérieur 1/3 central)

POUR QUE LA SEMELLE SOIT CORRECTEMENT VERIFIEE,
IL CONVIENT QU'ELLE SOIT ENTIEREMENT COMPRIMEE.
POUR CE FAIRE, e DOIT ETRE INFERIEUR A B/6.

Figure 111.10 : Stabilité au poingonnement [4]

En fonction des caractéristiques mecaniques du sol, une pression limite (acceptée par les sols
d’assise) est déterminée. Cette pression sera minorée par un coefficient (3 ou 2) selon la
destination finale de I’ouvrage).

Cette pression est comparée a la pression maximale transmise par [’ouvrage.
Le poids de I’ouvrage représente également une force appliquée selon un sens et une
direction. En fonction de la géométrie de I"ouvrage cette force n’est pas nécessairement
centrée sur la semelle. On appelle alors cela I’excentricité « e ».

La contrainte maximale transmise par le poids de I’ouvrage est donc fonction de la largeur de
la semelle et de I’excentricité. Cette contrainte maximale ne doit pas dépasser la pression
limite pondérée du sol. Cette vérification permet de s’assurer que le mur n’a pas été sous-
dimensionné.

111.3.2.4. Stabilité générale
Hormis les actions se produisant a 1’échelle du mur gabion, des phénomeénes de plus grande

ampleur peuvent remettre en cause la stabilit¢ de I’ouvrage, notamment un glissement général
du talus (massif).

Figure 111.11: Stabilité générale [4]

Dans les sols, les glissements sont majoritairement a surface circulaire. De savants calculs
permettent de déterminer les plans de rupture. Lorsqu’il y a risque de glissement, un calcul de
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stabilité est effectu¢ afin de dimensionner au mieux 1’ouvrage de souténement. La stabilité
générale d’un ouvrage peut donc étre remise en cause dans le cadre d’un glissement de grande
ampleur.

Remarque

Un mur en gabions est composé de différents éléments reliés entre eux mais possédant chacun
leurs caractéristiques propres (largeurs des éléments diminuant généralement avec la hauteur
du mur). La liaison entre chaque module représente un point faible dans la structure. Les
tensions tangentielles (cisaillement) se trouveront préférentiellement a chaque interface. Il
faudra donc dimensionner chaque élément pour reprendre I’ensemble des charges de poussée.
La vérification de la résistance interne se fera a chaque changement de section du mur. Il
suffit alors de décomposer les éléments entre eux et réaliser les calculs de stabilité pour
chacun d’entre eux.

111.3.3. Interaction sol/mur gabion
111.3.3.1. Doit-on prévoir un systeme de drainage a I'arriére de I'ouvrage ?

Un mur en gabion est drainant, en effet il posséde 25% a 35% de vides (selon granulométrie
et qualité de remplissage) et n’est constitu¢ que de matériaux granulaires perméables. Il assure
donc une bonne stabilité en permettant le drainage des eaux. Il n’est donc absolument pas
nécessaire d’installer des barbacanes dans le mur. Toutefois, pour assurer une bonne
perméabilité du remblai arriére, il est possible de le réaliser avec des matériaux drainants.
Dans tous les cas, prévoir de collecter les eaux météoriques en pied amont de mur et les
évacuer.

111.3.3.2. Faut-il utiliser un géotextile ?

Les particules fines constitutives du remblai pourraient étre entrainées par les eaux
météoriques et venir colmater les vides de 1’ouvrage. Une fois I’indice des vides diminué, les
eaux ne seraient plus drainées et la poussée hydrostatique qui en résulterait pourrait venir
déstabiliser 1’ouvrage. L’emploi d’un géotextile de sé€paration (agissant comme un filtre) se
justifie donc pour éviter la migration des fines dans les gabions. Toutefois certains géotextiles
peuvent se colmater dans le temps. La solution idéale est donc d’installer un géotextile plus en
amont (contre le plan de terrassement) et de remblayer avec des matériaux drainants
I’intervalle entre le géotextile et I’ouvrage en gabions.

111.3.3.3. Utilité des éperons drainant

Des éperons drainants en gabions peuvent étre réalisés dans le talus a maintenir. La section
des éperons drainants en gabions (plus large en haut qu’a la base) est inversée par rapport a la
structure du mur. Les éperons drainants de part leur poids et leur installation participent de
plus a la stabilité de I’ouvrage.

I11.4. Conclusion

Dans ce chapitre On a présente les deférentes formules de calcul des poussees qui agissent sur
le mur de soutenement et la justification de chaque ouvrage aux déférents états limites.
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On a vu trois types de murs de soutenement, mur en béton armé, mur gabion et mur renforcé
en géotextile. On a fait une évaluation des criteres & prendre en considération pour leur
dimensionnement.

&
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V. Calcul des murs sous I’action sismique

IV.1. Introduction

Le RPA version 2003 préconise dans ’article 10.4 pour les murs de souténements de hauteur
inférieur ou égale a 6 metre de faire une justification de calcul sous sollicitations sismiques
avec un calcul statique équivalent.

1VV.1.1. Poussée des terres

A cet effet, la poussée active dynamique globale qui s’exerce a 1’arriére du rideau est donnée
par la formule suivante :

1
Pad = E.Kad. (1+k,).y, H?

Appliquée horizontalement a H/2 au dessus de la base de la semelle du mur avec :

Kaq : Coefficient de poussée dynamique des terres donné par :

cos*(¢p — 0)
et = ing.sin (p ——0)|
) sing.sin (¢ — p —
€os”6. [1 + \/ cos0O.cosp

H : hauteur du mur de soutenement.
vh : Poids volumique humide du sol.

B : Angle de la surface du remblais par rapport a 1’horizontale.

¢ : Angle de frottement interne du remblai sans cohésion (*).

i

6=arctg[1+k
L "y

Tel que : ky et ky, sont des coefficients sismiques horizontal et vertical donnés par :
kh = A (%g) et kv = +0.3k,

A : Coefficient d’accélération de zone donné par le tableau 4.1 du RPA version 2003. La
valeur de A dépend de la zone sismique et de I’importance de 1’ouvrage situé en amont ou en
aval du mur. Dans le cas d’absence, le coefficient A est pris en considérant de groupe d’usage
2 en fonction de la zone sismique.

(*) : Toutes les théories ont été établies pour des sols pulvérulents. Pour les sols cohérents de
cohésion C et d’angle de frottementep, le théoreme des états correspondants permet de
ramener 1’étude de ce type de sol a celui d’un milieu pulvérulent soumis sur son contour & une
étreinte (pression) de valeur C.cotg (¢). La variation de la cohésion avec le temps étant mal

-
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connue, par conséquent, le fait de négliger la cohésion dans les calculs va dans le sens de
sécurité de I’ouvrage.

IV.1.2. Poussée des surcharges

Lorsque le remblai supporte une surcharge verticale uniforme g, la poussée dynamique est
appliquée horizontalement a H/2 au dessus de la base de la semelle du mir.

H
Pad = kad . (1 + . —
ad ad . ( _k”)qCOSB
De maniére analogue, I’EC 8 propose la formule suivante pour le calcul de la pression active
dynamique globale :

1
Pao=; - Kag- (1 £ k). ¥n. H* + Eyys + Eyg
E, , : Poussée statique de 1’cau.

E,q : Poussée dynamique de 1’eau.

E, et E, 4 Sont introduites dans les calculs dans le cas ou le mur n’est pas drainé et
maintient un certain niveau d’eau a I’amont.

szio. 5- kh

De méme I’EC 8 suppose que le coefficient ky et k, sont constant pour des murs dont la
hauteur est inférieure a 10 m. au-dela de cette hauteur, une analyse détaillée de propagation
verticale des ondes en champ libre est nécessaire.

1VV.1.3. Effet de butée

Lorsque le sol d’ancrage de la semelle présente de bonnes caractéristiques mécaniques
(compactes), la butée a I’aval du mur (P,q) peut étre prise en compte sur la profondeur
d’ancrage (D). La résultante de la butée est appliquée horizontalement a D/3 au dessus de la
base de la semelle. La butée globale est calculée avec un coefficient de butée (k,=1), elle est
donnée par :

1
Ppa= 3. V. D?

En général, d’apres le théorie (G. Philipponnat 2002) des déplacements importants de 1’ordre
de 1 a 3 % de la hauteur H du rideau selon la nature et la compacité des sols sont
indispensables pour mobiliser la butée maximale (soit 5. 15 cm pour un écran de 5 m de
hauteur). Par conséquent, en présence de sols meubles dans la partie ancrée de la semelle, il
est préconisé de négliger la butée dans la vérification vis-a-vis du glissement. La réalisation
d’une béche arriére permet en général d’améliorer la stabilité au glissement de la semelle.

-
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1V.2. Justification de la stabilité du mur

L’application aux murs de souténements des regles de sécurité qui régissent le calcul aux états
limites se heurte & un certains nombre de difficultés. Les principes utilisés conduisent a tenir
compte dans les calculs des différentes causes d’incertitudes qui sont les paramétres du sol
d’assise, du remblai soutenu et des surcharges d’exploitation. La difficulté vient du fait que
ces parameétres sont utilisés et combinés dans une méme formule.

Pour se prémunir de ces aléas, il faudrait respecter un certain nombre de dispositions
constructives (drainage des eaux, barbacanes,...) et la prise en compte dans les calculs
justificatifs des paramétres modifiés du sol (¢, ¢’=0) ainsi que toutes les surcharges en cour
de réalisation (compactage, engins, vibrations) et apres la mise en service.

a. La stabilité au glissement sous la fondation du mur est vérifiée en tenant compte de
I’application a la résistance ultime au glissement d’un coefficient de sécurité de 1.20.
0, < Qy.tgy +c,.B
h = 1.20
b. La stabilité au renversement du mur autour de I’aréte avale de la semelle sera verifiée

en tenant compte d’un coefficient de sécurité de 1.30.

MS>130
M.~

c. La vérification du non poingonnement du sol sous la semelle se fait en appliquant un
coefficient de sécurité de 2 a la résistance ultime du sol q,.

Tmoy = 3"14“’2 <1.5.G, (ELS).

1V.3. Conclusion

Pour le bon fonctionnement du mur de souténement et le bon dimensionnement on doit faire
une étude sismique selon le RPA 2003. On doit vérifier sa stabilit¢ au glissement,
renversement et au poingonnement pour s’assurer que le mur tien son role.
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V. Etude géologique, hydrogéologique et géotechnique du site
V.1. Introduction

DEGUINA est une commune de la Kabylie, ces coordonnés géographiques sont de 36° 33’
53> Nord et de 5° 18’ 19”” Est avec une altitude de Min 163 m- Max. 163 m et une superficie
de 82.53 Km?. dans notre travail on s’intéresse au glissement qui a survenu sur la CW 16 PK
2+300 Ait Idriss.

V.1.1. Reconnaissance du site

V.1.1.1. Situation du site

La zone de glissement a affecté un trongon du chemin de wilaya CW16 au lieu dit « ichhen »
a Ait Idriss daira de Darguina.

Figure V.1 : Situation du site [illustration par Google Map]
V.1.1.2. Topographie

La région d’Ait Idriss est montagneuse : les pentes sont fortes, les sources les plus
importantes de la région d’age crétacé, donnent une série de sources secondaire qui alimentent
les villages disséminés le long des vallées.

Le trongon du chemin de wilaya CW16 affecté par le glissement, traverse une formation
d’éboulis constituée, de blocs marneux enveloppés dans une matrice argileuse sur 9 m
d’épaisseur.

V.1.1.3. Géologie

La carte ci-dessous présente la géologie régionale de la wilaya de Bejaia.




Chapitre V Etude Géologique, hydrogéologique et géotechnique du site

g:\' E Ianatemalu
= D Miocéne In¥reur
Hummuitique supereur

[ numuen

Maurtanien
Ecéne inférleur

ﬁm de Neocomen
Neacomien

[ crétace supéneur

- Crétacé moyen

Jurasique

- Jurasique superieur
Jurasique Inférieur

[ ras

[ rermo-Tras

B c=rronrtere

Termins métamorphiques

[ cness

Roches intrusives
I owries, cabbres, Dokries

KTA

36.'30'
36."30'

Echells : 1/200 000

Figure 1V.2: carte géologique de la wilaya de Bejaia 1/500 000
a) géologie du site
Sur la plan géologique, la région d’Ait Idriss est essentiellement représentée par :

e Le facies classique de marnes schisteuses noires a filonets de calcite, surmonté de
marnes parfois conchoidales a lentilles de calcaires jaunes. Ces formations sont d’age
Séinien.

e Breches de calcaires et éboulis de pente formés en majeure partie de débris liasiques et
Jurassiques fortement cimenté.

E
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V.1.1.4. La densité, la population et la superficie de DERGUINA

Le peuplement humain se caractérise par une forte densité au niveau du chef-lieu, 171
hab/km?. La population de DERGUINA 2013 est de 17 146 habitants.

V.1.1.5. Situation géographique

La commune de Derguina se situe a 45 kilometres a 1’ouest du chef lieu de Bejaia, et I’ouest
de la Daira de Kherrata dont elle dépend administrativement.

Elle est limitée par:

Au nord, Souk el ténine.

Au sud, oued el barad.

A T’ouest, Tasriuot et Kherrata.
A D’est, Melbou et Tamridjet.

Figure 1V.4: situation géographique de la commune de Derguina [17]
V.1.1.6. Hydrogéologie et hydrologique du site

V.1.1.6.1. Hydrogéologie

L’¢tude hydrogéologique présente un aspect particulier et complémentaire a 1’étude
géologique d’une région, donc son étude est nécessaire afin de mieux connaitre 1’origine, la
distribution et la modalité d’écoulement des eaux souterraines. Les eaux souterraines sont
contenues dans les différentes formations lithologiques. Dans les argiles et les marnes
argileuses, elles jouent un réle important dans les mécanismes qui conduisent aux fréquents
mouvements gravitaires observes.

57
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Quelques indices témoignent la présence des eaux souterraines, un puis domestique a été
recensé au sommet du versant dont le niveau hydrostatique se trouve & 5 m de profondeur
dans la période estivale.

V.1.1.6.2. Hydrologie

Le réseau hydraulique est constitué de cours d’eau temporaires alimentés par de nombreux
torrents le long des pentes de montagnes. Ces cours d’eau débouchent en majorité dans I’oued
Bou Sellam qui est le principal collecteur des eaux superficielles de la région. Il présente un
écoulement et se jette dans la baie de Bougie.
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Figure 1V.5: Répartition du réseau hydrographique de la ville de Bejaia

Les pentes naturelles du site sont suffisantes pour drainer les eaux de pluies et les eaux usées,
quelle que soit I’intensité des averses, seuls quelques replats topographiques et les assiettes de
terrassement favorisent la stagnation des eaux.

Durant les visites effectuées sur le site, nous avons constaté que le réseau de canalisation des
eaux usées et les eaux potables sont installés anarchiquement.

V.1.1.7. Climat

Bien que de nombreux glissements de terrains dans la région soient liés a des facteurs
physiques ou anthropiques, beaucoup d’entre eux sont liés a des événements climatiques
extrémes tels que les précipitations fortes, ayant suivies des températures estivales élevées.

La région de Bejaia se situe a proximité de la mer. Elle jouit d’un climat méditerranéen, avec
de fortes preécipitations.
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V.1.1.7.1. Pluviométrie

L’eau est un facteur essentiel dans le déclanchement des glissements des terrains, car il est
responsable de la liquidité des sols, une fois le degré de saturation atteint.

Les donneées recueillies auprées du service météorologique de Bejaia pendant une période de
10 ans (2000-2009), ont démontré que la région est marquée par une pluviométrie annuelle de
781.4 mm, avec un maximum moyen de 135.7 mm au mois de Janvier. Tandis que le
minimum est de 2.2 mm enregistré en Juillet.

En effet, on constate d’une maniére générale que pour I’ensemble des données obtenues par la
station de Bejaia, les mois les plus arrosés sont les mois d’automne et hiver ; de Septembre
jusqu’au mois de Mai. Par ailleurs, les mois de Juin, Juillet et Aout représentent les mois secs.

L’histogramme de la figure ci aprés nous montre 1’existence de deux périodes climatique au
cours de I’année :

e Une période humide : qui s’étend entre les mois de Septembre et Mai. On remarquera
ici que dans notre région d’étude, la période humide de prolonge pratiquement
jusqu’au mois de Mai avec 40.3 mm de pluie concentrées sur 8 jours.

e Une période seche : qui s’étend du mois de Juin au mois d’Aout, avec un minimum de
2.2 mm en Juillet. C’est la période qui favorise la décohésion et la fissuration des sols
argileux.
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Figure 1V.6: les moyennes mensuelles des précipitations de la station de Bejaia-aéroport

En raison de cette répartition, la dynamique des versants est accentuée pendant la periode de
fortes précipitations ou les sols sont gorgés d’eau.
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V.1.1.7.2. Les températures

La température est également un élément fondamental en tant que facteur climatique vital et
déterminant dans la vie des végetaux.

La moyenne annuelle des températures est de 1’ordre de 18°C. Les mois Juin, Juillet et Aout
sont les plus chauds de I’année (la température varie de 22 a 35°C) ; cette augmentation des
températures entraine une évaporation qui, sur des sols argileux, fini par donner naissance a
des fentes de retraits dont I’importance est en fonction du degré de température atteint. Lors
de premiéres pluies les eaux de ruissellement vont pénétrer dans les fentes de retraits, ce qui
favorise la manifestation des glissements de terrains, une fois la saturation des sols atteinte.

En automne les précipitations arrivent aprés la période de sécheresse assez longue, dans les
zones argileuses, 1’évaporation a produit des fentes de retraits plus ou moins importantes ;
donc, lors des précipitations, le volume de 1’eau tombé généralement engloutie dans les fentes
de retraits, on assiste rapidement a une recharge des réserves en eau et probablement a la
saturation des niveaux inférieurs.

" ,..\.|. T.,I,,.,.[ . -'-*"»'.*'|' 'I'.,..\,..,.. ' A [
IT! PETBIUIE MaXImE|& EMPEraiure minimale EMPErature 0g | &

Figure 1V.7: Les données climatiques pour Bejaia
V.1.2. Sismicité de la région de Bejaia

Les séismes peuvent avoir des effets secondaires qui consistent en des mouvements de
terrain : glissements de terrain, écroulement, perte de cohésion de terrain gorgé d’eau ou
liquéfaction. Plusieurs de ces effets se combinent parfois ou bien déclenchent a leur tour
d’autre effets, eux-mémes néfastes.

La région de Bejaia n’est pas épargnée par le phénomeéne sismique, provoquant ainsi des
désordres dans le milieu urbain. La région de Bejaia a été plusieurs fois secouée par les
séismes. Les données du CRAAG montent qu’elle est trés active en secousses de moyennes
intensités. Le mécanisme générateur est essentiellement li¢ a la présence d’un pli-faille a
Kherrata.
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V.2. Etude géotechnique du site
V.2.1. Introduction

De nos jours I’étude géotechnique est indispensable pour les ingénieurs afin de fournir des
données expérimentales sur les propriétés physiques et mécaniques des sols, nécessaires pour
mener des calculs et des modélisations par des codes de calculs, de plus en plus développés.
Cette étude nous aide a déterminer les niveaux des nappes aquiferes existantes et de permettre
le choix de la meilleure solution a adopter au probléme d’instabilité rencontré. La qualité de
ces prévisions dépendra fortement de la qualité des paramétres du sol obtenus, la qualité de
ceux-ci dépendra de la qualité des essais effectués tout au long de la compagne de
reconnaissance.

Le programme de la reconnaissance géotechnique du site concerné par le glissement consiste
a réaliser deux sondages pressiométriques de 15 m de profondeur pour un pas d’essai de 1 m.

V.2.2. Essais in situ

Les essais de laboratoire ont pour but de déterminer les parametres physiques et mécaniques
du sol en vue d’estimer sont état naturel. Ces essais se font sur des échantillons prélevés a
partir des carottes paraffinées des sondages. Pour qu’un essai donne des résultats précis et
fiables, il faut que 1’échantillon soit représentatif.

V.2.2.1. Sondage carottés

Le carottage est la désignation courante de tous les types de forages permettant la
récupération d’une carotte. Les domaines d’application du carottage varient de la recherche
des minéraux aux études de fondations. Un sondage carotte a été réalisé sur le site d’une
profondeur de 30 m (voir les annexes).

» Equipement utilisés dans le sondage au carottage :

-La sondeuse : son role est de faire tourner le train de tiges, le carottier et la couronne, elle
doit transmettre également la pression nécessaire a 1’outil de forage.

-le derrick : il est utilisé pour remonter le train de tiges hors du trou, la hauteur et la force du
derrick dépendent de la profondeur du trou qu’on veut obtenir.

-pompe de forage : son réle est I’injection d’un liquide laveur au fond du trou de sondage. La
pompe a une double fonction :

o Refroidir la couronne.
o Remonter en surface les débris de roche.

-le train de tiges : il transmet la pression, la rotation et le liquide d’injection a la couronne, les
tiges peuvent étre le type conventionnel (Wire line) pour le carottage au cable et a double
parois pour utilisation en circulation inverse.
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-le carottier : il préserve et retient la carotte jusqu’a sa remontée en surface, c’est le plus
important de 1’équipement dans le trou.

Le tube de revétement : il permet de traverser des terrains de recouvrement jusqu’a la roche
stable, il est nécessaire pour éviter que les pierres ou autres débris ne tombent dans le trou de
sondage. Dans les trous profonds, il peut étre nécessaire de tuber plusieurs fois, chaque tubage
réduit la taille du sondage. Lorsqu’on prévoit de réaliser un trou de sondage, il faut connaitre
le diamétre minimum de la carotte désirée par le client.

-les couronnes : les couronnes a prisme en carbure de tungsténe ne sont utilisées que pour les
forages des roches tendres et fiables. Les couronnes diamantées (& pierres serties ou
concrétion synthétique) sont destinées au forage de roches dures et abrasives.

-pour le choix d’une couronne diamantée, on peut généralement dire que plus la formation est
tendre, plus les diamants utilisés sont gros. Dans la roche dure on utilisera de plus petits
diamants de meilleure qualité.

-le manchon aléseur : il est placé au-dessus de la couronne, il doit étre de la méme taille que la
couronne. Le but du manchon aléseur est de maintenir le calibrage du trou de sondage pour
permettre & une nouvelle couronne de descendre jusqu’au fond sans se coincer.il joue
¢galement le r6le de stabilisateur de I’ensemble de terrain de tige.

V.2.2.2. Essai pressiométrique

1. objectif de I’essai : cet essai consiste a dilater radialement une cellule cylindrique placée
dans un forage préalable

2. domaine d’application : L’essai pressiometrique peut étre réalisé dans tous les types de
sols saturés ou non, y compris dans le rocher (avec plus d’incertitude) et les remblais.

3. principe de I’essai : L’essai pressiometrique Menard est un essai de chargement de sol en
place, il consiste a dilater radialement au sein du sol une sonde cylindrique est a déterminer la
relation entre la pression appliquée sur le sol selon un programme de chargement imposé et le
déplacement de la paroi de la sonde.

Trois caractéristiques de sol sont ainsi déterminées :

o Le module pressiométrique Ey qui définit le comportement pseudo-élastique du sol.

o Lapression limite P, qui caractérise la résistance a la rupture du sol.

o Lapression de fluage P qui définit la limite entre le comportement pseudo-élastique et
1’état plastique.

4. Appareillage : L’appareil utilisé est une pression APAGEO de type « G » acquis en 2007
dont 1’appareillage répond aux exigences de la norme NFR94-110.11 est constitué par un
contréleur pression volume (CPV), une tubulure coaxiale a haute pression étalon, de 45 cm et
une sonde tri cellulaire coaxiale revétue d’une membrane souple, et une gaine toilée a haute
pression. Les manométres de mesure font 1’objet d’un étalonnage périodique régulier.
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V.2.3. Interprétation des essais in situ

La coupe lithologique fournie par le sondage destructif est la suivante :

o 0.00a5.00m : remblais (tufs, argiles sableuse limoneuses).
5.00 a 9.00m : éboulis de pente constitués essentiellement par des blocs de calcaire
enveloppées dans une matrice argileuse (argiles limoneuses).

o 9.00 & 20.00m: intercalation de bancs de marnes de couleur grise et des marnes
schisteuses friables.

Tableau IV.1 : Caractéristiques physico-mécaniques du sol

Profondeur (m) Données Mécaniques Natures des couches de sol
0.00a5.00 ¥y = 19 KN/m3 argiles sableuse limoneuses
C = 0.05 bars Faible caractéristiques mécaniques
@ = 35°
5.00a49.00 ¥y = 19 KN/m3 argiles limoneuses
C = 0.14 bars Faible caractéristiques mécaniques
@ = 20°
9.00 4 20.00 y = 21 KN/m3 Marnes
C = 0.24 bars bonne caractéristiques mécaniques
@ = 25°

Les résultats de ’essai pressiometrique au niveau de PR1 sont mentionnés dans le présent

tableau :

Tableau IV.2 : Résultat de I’essai pressiométrique

Profondeur (m) Module de Pression limite E/PI Lithologie
deformation Pl (bars)
Ewm (bars)
1
2 Essai défectueux
3 (remblais) remblais
4
5 18.9 1.4 13.31
6 35.6 3.8 9.49 Formation de
7 33.9 4.8 7.01 pente
8 103.8 8.8 11.77
9 172.2 13.6 12.66
10 655.9 33.2 19.75
11 767.8 26.1 29.44
12 266.3 23.3 11.45
13 86.9 18.1 4.8 Marne mi dure a
14 314.8 20.6 15.3 intercalation
15 512 237 21.6 friable et
16 428.1 27 15.87 schistosée
17 428.1 23.8 18.02
18 558.3 24 23.28
19 503 27.2 18.48
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V.2.4. Classification sismique du site RPA/2003

Les sols du site sont constitués essentiellement par des éboulis de pente en surface, et par des
bancs mince de marnes intercalé de marnes schisteuse friables.

D’apres les valeurs de pression limites et modules obtenue de 1’essai pressiometrique nous
avons ce qui suit :

— *h;
L=Zz—

h:
n(| i
2i (Pli>
Formation de pente :

h; = 4m,pl; = 7.75 bar ,PL = 4 / = 7.75 bar < 20 bar, site meuble S3.

4
(773)
Marne a intercalation friable et schisteuse :

h; = 10m,pl; = 24.7 bar PL = 10/( 10 \ = 24.7bar > 20bar, site ferme S2.

727)
Ona
hi

Calcul de : Em :EL = ZE—
M Mi

Nous avons deux couches dans le sol :
Les éboulis

Em1=14.18 bars

Marne

Em2=448.82bars

a = 0.5 sol meuble)

calcul de Eyeg=2 telle que
0ed™"g g ( a = 1sol dure

Eoedl = 23.36 bars
Eoed2 = 448.82 bars
calculde E: E = 0.74 X E,pq4
Donc :
E; = 17.52 bars

Ey1 = 332.13 bars

.
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N
(=)}
|
[e]
O

Z
P,(Kpa) | 140 [ 380480 | 880 | 1360
B,(Kpa) | 77.5]93 | 1985|124 1395
P,"(Kpa) | 62.6 | 287 | 3715 | 756 | 12205

Z 10 11 12 13 14 15 16 17 18 19

P, (Kpa) |3320 | 2610 2330 | 1810 2060 | 2370 2700 | 2380 | 2400 | 2720
P,(Kpa) | 155 170.5 186 | 201.5 217 | 2325 248 | 263.5 | 379 | 2945
P,"(Kpa) | 3165 | 2439.5 | 2144 | 1608.5 | 1843 | 2137.5 | 2452 | 2643.5 | 2121 | 2425

Telle que
Py =(05xXyx2z)+ (yy X 2)
Et P,"=P, — P, donc P;; *=361.21 Kpa et P;,"=2261.4 Kpa
Ménard donne pour les sols cohérents les correspondances suivantes

Ey
B < 5argiles remaniées ou triturées
l

E
5< ?M < 8 argiles sous — consolidées
1

E
8 < ?M < 12 argiles normalement surconsolidées
1

E
12 < FM < 15 argiles légérement surconsolidées
1

E
?M > 15 argiles fortement surconsolidées
l

E

Dans notre cas on a 2% = 20.08 > 15 pour la marne et PM < 5 pour les éboulis
l

Py
V1.5. Conclusion

On a présenté la commune de Derguina sur le plan géologique, topographique et
hydrogéologique. On a vue que la principale cause de I’instabilité du site AIT IDRISS est
présence de I’eau. On va essayer d4en savoir un peu plus grace a 1’étude géotechnique.

Pour I’étude géotechnique nous avons eu recoure a I’essai pressimetrique qu’on a bien définit.
Ensuite on a eu les résultats qui nous ont permit la classification sismique du site selon le
RPA/2003.

L’étude géotechnique du site étudié nous permet de conclure que les formations constituant
le site, sont en général des marnes surmontées par une couverture d’éboulis de pente.

.
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V1. Calcule de stabilité et étude de confortement
VI.1. Introduction

Voila la phase la plus importante de ce projet. Le but final de ce projet est de trouver la bonne
solution ou les bonnes solutions favorables techniquement et économiquement pour stabiliser
le talus et limiter le glissement.

Alors notre choix de la technique de stabilisation devra répondre aux aspects suivants :

% Analyse des parametres techniques du site.
%+ La connaissance des techniques de stabilisation
% Les impératifs technico-économiques.

L’analyse des parametres techniques de site est basée sur un calcul d’équilibre limite ou
numérique, qui conduit a évaluer quantitativement 1’incidence des paramétres de 1’instabilité
telles que la géométrie, les conditions hydraulique, les caractéristiques mécaniques des
terrains. Les résultats de ces calculs permettent donc de classer et choisir parmi les actions
correspondantes (drainage, terrassement, substitution du sol, soutenement et amélioration des
efforts résistants).

VI1.2. Evaluation du degré de stabilité du site

De nos jours, les logiciels informatiques facilitent la prise en compte de plusieurs parameétres.
Ces logiciels peuvent utiliser a la fois les formulations d’équilibre limite et les méthodes des
éléments finis pour décrire correctement le comportement des sols. Dans cette partie le
logiciel de calcul PLAXIS, est utilisé pour effectuer les calculs de stabilité du glissement
d’AIT IDRISS en introduisant la géométrie réelle du terrain ainsi que les paramétres des sols
rencontrés.

En plus nous avons réalisé un calcul analytique par la méthode de FELLENIUS afin comparer
entre le facteur de sécurité et d’approcher la ligne de rupture probable, dans notre cas, nous
avons considéré que le glissement est circulaire.

V1.2.1. Analyse du glissement par un calcul manuel

Le calcul manuel de stabilité d’un talus se fait par tdtonnement en cherchant la ligne du
glissement la plus défavorable tout en observant de facon critique la géométrie, les
caractéristiques géotechniques et hydrauliques du talus. Ceci conduit a étudier bien peu de
surfaces. Alors avant de faire 1’analyse par logiciel, on commence par un calcul manuel en
considérant un cercle de rupture dont on diviser le volume instable en un certain nombre de
tranches verticales, et le calcul se fait en considérant chaque tranche comme un solide
indépendant, et en équilibre limite sur la ligne de glissement. Le mode de division et le
nombre de tranches adoptés sont arbitraires, cette méthode est appelé la méthode de
FELLINIUS apres, on calcule le coefficient de sécurité par le cercle a les caractéristiques
suivantes :

Rayon : R=31.2 m.

.
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Centre O de coordonnées : O = (26.8 m, 720.83 m).
0=36°

On devise la surface en six tranches comme le montre la figure ci-dessous :

Figure VI1.1: Découpage de tranche de talus
On calcul le poids W et I’angle 6 de chaque tranche.
Les résultats obtenus sont donnés dans le tableau suivant :

Tableau VI.1: Résultats de calcul de la méthode des tranches

N° de la 1 2 3 4 5 6

tranche

Wi(t) 255.94 590.06 811.63 785.76 591.74 372.16
0;(° 50 37 26 14 4 -9

WicosO;(t) | 164.52 471.24 729.49 762.42 690.30 367.58

W;sin@;(t) | 196.06 355.11 355.8 190.09 41.28 -58.22
L;(m) 7.49 6.03 6.36 6.89 5.55 7.91

Avec .

c= 2c.R.sina

> CL; =1451m

Y W;. cos 6; =3085.55
>, W;.sin6; =1080.12
@ =19°

_ Y (CiLi+W.cos 6 .tan ;)
Z?:l Wi.sin0;

F =0.78




CHAPITRE VI CALCUL DE STABILITE ET ETUDE DE CONFORTEMENT

V1.2.2. Analyse du glissement par « plaxis »
Le tableau suivant représente les parametres géotechniques des couches :

Tableau V1.2 : Caractéristiques des couches

couches couleur y (KN/m®) C Kpa @°

éboulis 21 0 19

marne | I | 2 100 25

Figure V1.3 : Modele du versant instable

«» Les résultats obtenus

Sum-Msf
e e T A

1 e fhesemmcemmmamenemeeemeedh e ce e eee heoeeeeomeeomeceoaneeeafec e ce s en e n e i

U1 [m}

Figure V1.4: Evolution du coefficient de sécurité donner par plaxis

E
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Les valeurs minimales du coefficient de sécurité donnees par le logiciel PLAXIS est de
F=0,72.

V1.3. Techniques de stabilisation

Comme on la déja exposer dans 1’un des chapitres précédent, il existe plusieurs techniques
pour stabiliser les glissements de terrain, dans nétres cas nous allons étudier la solution
suivante dan cette premiére partie :

Stabilisation du glissement d’Ait Idriss de longueur de 60m par un mur de soutenement a
contrefort en béton armé. L’espacement entre chaque deux contrefort est de 2.5 m et
I’épaisseur est de 0.3 m. Comme la figure ci-dessous nous le montre. On remarquera que les
ouvrages de butée ainsi dimensionnés, en plus de leurs actions gravitaires, peuvent assurer un
drainage du massif. Méme si I’on ne recherche pas spécifiquement cet effet, il est
recommandé d’utiliser une barbacane et un matériau drainant et autostable, et organiser la
collecte et I’évacuation des eaux, par exemple par un drain placé en fond de fouille et un
collecteur. Dans tous les cas, on veillera a disposer un tapis drainant.

Avant de passer a 1’étude de stabilité des solutions proposées pour ce site nous devant préciser
que le site a été déja conforté par un mur gabion.

Mais le mur qui est sensé assurer la stabilité du talus et limiter le glissement na pas pu tenir
son role. Le mur s’est penché vers 1’aval. Plein de question sont se sont posé, pourquoi le mur
n’a pas pu étre stable et assurer la stabilité du site.

On supposera que c¢’est pour les raison suivante :

Comme nous I’avons déja exposé dans le chapitre suivant, le terrain est gorgé d’eau et cette
eau est la principale cause de ce glissement de terrain. Et ces derniéres années la pluviométrie
est devenus beaucoup plus importante que les années qui ont servit a 1’é¢tude de stabilité¢ du
mur gabion.

Le mur gabion a la propriété d’un matériau drainant grace au vides entre les €¢léments du
matériau de remplissage donc il peut évacuer 1’eau facilement et au fil des années ces vides
ont diminué et ¢a c’est a cause de fine particule de terre et de boue transporté par les eaux
drainer et se colmate dans les vides, alors les vides ont tendance se fermer et empécher les
eaux de s’écouler. Il se résulte alors une augmentation de la pression interstitiel derriére le
mur gabion, en finale le mur na pas pu supporter toute cette pression interstitiel additionné a
la pression des terres. Le mur a atteint sont état limite ultime. Dans ce cas, nous allons faire
attention a ce problémes et pour faire face nous allons metre entre les gradin du mur gabion
des couche de geotextile qui vont assuré le drainage des eaux et empécher que les vides se
bouche et se ferme.

D’autres causes sont aussi envisageables :

% Celle du mur qui n’est pas assez encré dans le sol.
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% Les propriétés mécaniques du matériau utilisé pour le remplissage du mur gabion tels
que le poids volumique et la cohésion ne sont pas suffisantes pour répondre aux
exigences attendues.

Le mur est sous dimensionner.

Les gabions doivent étre inspectés sur une base réguliere pour assurer leur intégrité. Ils
doivent étre immédiatement examinés et évalues aprés une tempéte, qui a cause plus
lourd que I'écoulement normal des eaux.

X/
°e

X/
°e

Comme nous I’avons déja dis sa reste des suppositions, mais nous devons ne pas refaire les
mémes erreurs que les précédentes et faire attention aux imprévues.

Partie 1 :

Les dimensions du mur en béton armé

0.4m 0.4m

0.3m

6.5m

0.65m

1.7m 0.4m 2.6m

Figure VI.5: Mur de souténement a contrefort en béton armé
V1.4. Stabilité du mur de souténement
V1.4.1. Stabilité statique

Avant de terrasser le terrain naturel on a les caractéristiques suivantes presentées dans le
tableau suivant:

.
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B = 20(angle de talus). o = 2 bars .

Tableau VI1.3: Données caractéristiques du sol

hauteur 0 a4 5.5 m (éboulis de pente) A partir de 5.5 m (marnes compactes)
Vi 20 KN/m® 21 KN/m®

c 0 bars 1 bars
1) 19° 25°

Apres terrassement on suppose qu’on a I’angle du talus est le suivant :
p=3°
Ona: Remblai (TVO):
y1 = 22 KN/m3
@1 = 35°
La hauteur du mur de souténement : h,,, = 7m
Béton armé: yz = 25 KN/m3
V1.4.1.1. Criteres de stabilité
Non glissement du mur.
Non renversement du mur.
Non poingonnement du sol sous la base du mur.

A). Bilan des efforts extérieurs appliqués au mur

S

Figure V1.6: Les forces agissant sur le mur

-
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Calcul de la poussée des terres

cos%(A-¢)
sin(@+8)+sin(¢—p)
cos(/1+8)*<1+ m)

K,,=0.37

Ka1:

=0.7

och =ka.y.h

Fa:% Va1 Kg . H? — Z-C-\/E

On néglige le C.

Fa1=222.34KN

Fa2=46.435 KN

Fa=Fa1 +F22=268.77 KN

Résultante de la poussée:

ELU: F,,=1.35(268.77) = 362.84 KN
ELS: Fus=268.77 KN

Résultante du moment de la poussée
M/0=1/3 fa. H=580.54 KN.m

ELU: Mru=783.73 KN.m

ELS: Mrs=580.54 KN.m

La section précédente a permis de déterminer 1’effort F, due a la poussée des terres (pas de
mobilisation de butée dans ce cas la). Mais le bilan complet des efforts extérieurs appliqués au
mur de souténement fait aussi apparaitre :

Le poids propre du mur Wp.
Poids du remblai sur le talon du mur W.

L’effort de butée F, généré par la terre devant le mur. Mais compte tenu de la difficulté de
mobiliser un tel effort (déplacement important nécessaire et sol souvent peu compacté), F, est
souvent néglige.

L’approche de la cohésion C sous la forme d’un effort H. (effet de collage) :
H=C.b.

La réaction d’appui du sol sur le mur R.
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Le seul effort qui ne peut pas étre calculé directement est R. mais la somme des forces suivant
la verticale permet de la déterminer aisément :

Rv =Wp+W
Ry=Ry tan® = (Wp+W) tan®d
Moments stabilisants

Tableau VI1.4: Poids et moment résultant du mur en béton armé

N° | Elément du mur Py en Distance Moment Ms/a
(KN) d/A(m) En (KN.m)
1 | rideau 65 1.9 1235
2 | Partie 1 du contrefort 19.5 2.3 44.85
3 | Partie 2 du contrefort 53.6 3.23 173.128
4 | Semelle 76.37 2.35 179.449
5 | Partie 1 du remblai arriére 2.72 3.4 9.35
6 Partie 2 du remblai arriére 240.24 3.83 920.92
total 457.43 / 1451

Le moment stabilisateur est de :

Mst = 1451 KN.m

_MS/A _ 1211.73
Py 437.12

=317m

e0=2.77—B/2=082m

e0 =82cm

Moment sollicitant la semelle (Mg) a PELS :
MG = 580.54 — 457.43 (0.82) = 205.45 KN.m

Excentricité de Pty par rapporta G :

__ Mg _205.45
Pty 457.43

=0.44 m

B). Stabilité au glissement (ELS) :
La stabilité au glissement est assurée lorsque:

Y.des ef fors horizontaux retenant l'ouvrage

> 1.5
Y.des ef fors horizontaux faisant glisser l'ouvrage

Il vient alors (F, negligé) :

Ry+C.b

>1.5
Py
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Ry =W +Py)tan¢

Ry+Ch _ 680.4
Py 26877

= 2.5 > 1.5 (Vérifié)

C). Stabilité au renversement (ELU) :
La stabilité au renversement est assurée lorsque :

Y. des moments retenant l'ouvrage/p: ,

- - >15
Y. des moments faisant renverser l'ouvrage/p ,

Stabilité du mur de soutenement
Il vient alors (F, negligé) :

M,o(W + P,)
M, (Py)

Mg _ 1451
My,  783.73

=1.85>15 (Vérifié)

D). stabilité au poinconnement

On détermine une contrainte ¢ qui devra rester inférieure ou égale a la contrainte de calcul de
portante du sol g.

_30max+0min <7,
Avec : g, =2 bars

Omax = -2 (1+5) =199.5 KN/m?

Omin =22 (1 - %) = —4.55 KN/m?

Omoy=148.3KN /m? < 200KN /m?

Omoy < 0 (Verifié)

V1.4.2. Etude sismique du mur de souténement

Poussées dynamiques des terres

Pag= ; a1+ k). v H?

Appliquée horizontalement a H/2 au dessus de la base de la semelle du mur avec :

Kag : Coefficient de poussée dynamique des terres donné par :

.
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cos?(p — 0)
foe ng sin (g —f—0)|
) sing.sin (¢ — B —
cos*6. [1 +\/ cosB.cosf

H : hauteur du mur de souténement,
vh : poids volumique humide du sol,

B : angle de la surface du remblais par rapport a I’horizontale,

¢ : Angle de frottement interne du remblai sans cohésion (*),

O=arctg [13‘{ v]

Zone sismique Il.a groupe d’usage 2 : kh =0.25, kv = 0,3.kh = 0,075
©,= ©"=arctg (0.23)=12.95°

;= ©'=arctg (0.27)=15.1°

Kygas = 0.816
Kigq- = 0.92
Kyqqs = 0.64
Kyqa- = 0.67
P a0 =321 KN

Moment dynamique des terres
Mr =Pad = 321.% = 1043 KN.m

V1.4.2.1. Justification de la stabilité du mur
A). La stabilité au glissement

Qv.tgy +c,.B
1.20

Qn <
0, =321 KN
457.43tgp+470_

321< e - 567 (Condition vérifiee)

B). La stabilité au renversement.

M5>130
oz L

r




CHAPITRE VI CALCUL DE STABILITE ET ETUDE DE CONFORTEMENT

151_139>1.3
1043

Remarque : la largeur de la semelle assure bien la stabilité au renversement.

C). La vérification du non poingonnement.

_ 30'1+0'2
amoy -

<1.5. O'; (ELS).

e=0.82m
Prv=Ng=457.43 KN
Moment sollicitant la semelle (MG) :

MG = MR - NG.e0=1043 — 457.43x0.82=667.9 KN. m

_MG _ 6679
NG~ 457.43

= 1.16 m<1.175 m=B/4.

La condition de I’article 10.1.5 du RPA 2003 est respectée.

Omax =L (1 + %) =2 (1 + 641746) = 279 KN /m?

Opmin=- 84 KN/m?

Omoy=189 KN/m*<1.5 &;

Omoy < 300 KN /m” (condition vérifiée).

V1.4.2.2. Ferraillage du mur de souténement en B.A.

Pour le calcul de ferraillage, on utilise le logiciel Expert B.A. Ce logiciel exploite les régles
BAEL 91. Il vérifie le ferraillage minimum (voir annexe). Dans le ferraillage des éléments
d’ouvrage on prend les efforts max :

Tableau VI1.5: Ferraillage du mur de souténement en béton armé

Moment Effort As Area ferraillage
(KN.m) tranchant | (cm?) (cm?)
Rideau t+ 580.54 268.77 50.4 53.41 17HA20
contrefort
Semelle 580.54 268.77 65 66.73 16HA16
11HA20
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Partie 2 :
VI1.5. Etude de stabilité du mur gabion

VI11.5.1. Dimensionnement du mur gabion

0.5m

m

4 m

Figure V1.7 : Dimensions mur gabion
Poussée active
F.=268.77 kn
ELU: F,,=362.84 KN
ELS: F,=268.77 KN
Moment renversant
ELU: My, =783.73 KN.m
ELS: M =580.54 KN.m
Poussée passive
Fo=> .¥a.Kp.H2 +2.c. K,

cos?(A+@)

cos(ao):(1- [Fese-Bmmte )

Fp =369 kn

Kp=

-=1.64

ELU: F,=49.8 KN
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Moment de la poussée passive :
ELS :Mps=27.7 KN

ELU :Mp,=36 KN

Pour

H,=1.5m

V1.5.2. Vérification de la stabilité

Un chargement en pied (ou gabionnage) de 04 m de largeur et de 07 m de hauteur ayant pour
role de contrebalancer les moments moteurs.

Les caracteristiques du matériau remplissant le gabion :
vy =25 KN/m3, C =15, ®=55°

Tableau VI1.5: Le poids et le moment stabilisateur résultant du mur

N° Poids de Bras de levier (m) Moments (KN.m)
I’élément (KN)

1 100 2 200

2 87.5 2.25 196.875

3 75 2.5 187.5

4 62.5 2.75 171.875

5 50 3 150

6 37.5 3.25 121.875

7 25 35 87.5

TOTAL | 437.5 KN / 1115.625 KN. m

Moment stabilisateur Ms :
Ms= 1115.625 KN.m
Poids du mur :

Prv=437.5 KN
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A). Analyse du glissement gabionnage :

F = Fs/Fi > 15

Pry+Fp _ 437.5+36.9
F, 26877

= 1.76 = 1.5 (Vérifiée)

B). Vérification au renversement (ou basculement)

Fs=Ms/Mi>1.5

_ 11126

Fs = = 1.92 > 1.5 (Vérifiée)
580.5

C). Vérification au poinconnement

Point d’application de la résultante verticale au niveau de la semelle :

_ Mg _1115.6
Pry 4375

=2.54m

Soit une excentricité de :

eo =2.54—2=054m

Moment sollicitant la semelle (Mg) & ’ELS

Mc=M, — P1v(0.54)=580.54 — 437.5(0.54)=344.29 KN.m
MG = 344.29 KN.m

Excentricité Py par rapporta G :

M, 344.29
e=—% =""2-0.78m

“Pry 4375
B . -y
e>—, alors la semelle est partiellement comprimé.
Calcul des contraintes :
Omax = -2 (1+°2) =238.5 KN/m?
Omax = —18.59 KN/m?
Omoy = 174.22 < 200 KN /m?

La contrainte admissible est vérifiée.

.
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V1.6. Conclusion

Dans ce chapitre nous avons vu les données géotechniques du site. Nous avons modélisé le
site avec le logiciel « PLAXIS » afin de calculer le coefficient de sécurité que nous avons
compareé au coefficient de sécurité calculé par la méthode manuelle, nous avons constaté que
ya pas une grande déférence entre eux.

Nous somme passé ensuite a 1’étude de confortement et 1’étude de stabilité statique du mur de
souténement en béton armé et celui en gabion et 1’étude sismique pour le mur en béton armé.

0



Conclusion générale

La commune de Derguina se situe a 45 kilométres a 1’ouest du chef lieu de Bejaia, et I’ouest
de la Daira de Kherrata dont elle dépend administrativement. Elle est caractérisée par des
formations superficielles tres meubles, des pentes tres raides, par conséquent le phénomeéne
d’instabilité de pente est récurent.

Ces instabilités sont commandées par des facteurs lithologiques, morphologiques,
climatiques, sismiques, et surtout anthropiques. Dans notre travail on s’intéresse au
glissement qui a survenu sur la CW 16 PK 2+300 Ait Idriss.

D’apres les rapports d’étude de sols qui nous ont été confiés, I’étude a été menée d’une
maniére a donner un apercu global sur le phénomene de I’instabilité qui régne dans la région.
On a orienté notre travail selon les études géologiques, hydrologiques, hydrogéologiques et
études géotechniques.

Dans ce mémoire nous avons procédé a une étude qui comporte deux méthodes de
confortement qui sont :

e Confortement par un mur de souténement en béton armé a contrefort.
e Confortement par un mur de souténement gabion.

Nous avons utilisé le logiciel PLAXIS V 8.2 et la méthode de Fellinius pour calculer le
coefficient de sécurité du site afin de choisir la bonne solution pour le confortement de ce
glissement.

Dans la derniére partie on procédé au dimensionnement du mur de souténement en béton
armé a contrefort et le mur gabion. Ensuite nous sommes passes a I’étude statique et sismique
des deux murs de souténement.

Et pour finir, on peut dire que c’est une partie de plaisir de travailler sur ce theme car on a
appris beaucoup de chose. On a appris la bonne méthodologie pour affronter un probléme, la
patience de chercher une solution ou plusieurs ensuite d’étudier ces solution sur touts les
plans et enfin de valider la bonne solution.

Nous nous permettons de faire une remarque que les glissements de terrain sont toujours sous
estimer alors sont des phénomenes brusque qui peuvent causer des dégats matériels énorme et
méme des pertes de vies humaines donc une bonne connaissance de ce phénomeéne égale a
une bonne prévention.
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Annexe 1

Classification sismique des wilayas et communes d’Algérie

WILAYAS OU COMMUNES

ZONE SISMIQUE

01
02

03
04
05
06
07
08
09

ADRAR
CHLEF
Groupe de communes A
Toutes les communes autres que celles
figurant au groupe de communes B et C
Groupe de communes B
El karimia,Harchoun,sendjas,Oued
sly,Boukadir
Groupe de communes C
Ouled Ben Abd El Kader Hadjadj

LAGHOUAT

OUM EL BOUAGHI

BATNA

BEJAIA

BISKRA

BECHAR

BLIDA
Groupe de communes A

Toutes les communes autres que celles
figurant au groupe de communes B

Groupe de communes B

Meftah , Djebabra, Souhane, Larbaa,Ouled

Selama,Bougara,Hammam Melouane, Ain

Romana

0

b

Ila




ANNEXE 2
Tableau : coefficient d’accélération de zone °A”’.

Les valeurs du coefficient d’accélération de zone “°’A’’ sont
révisées comme suit :

ZONE
GROUP | lla b 11
E
1A 0.15 0.25 0.3 0.4
1B 0.12 0.2 0.25 0.3
2 0.1 0.15 0.2 0.25
3 0.07 0.1 0.14 0.18
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