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Introduction générale

En Algérie, les infrastructures routières et autoroutières jouent un rôle majeur dans le déplacement

des biens et des personnes. Ce rôle confère une importance particulière à l’infrastructure routière et

autoroutière constituée de plus 111300 km de routes et plus de 5000 ouvrages d’art assurant près de

95% des déplacements terrestres de personnes et de marchandises. Ce rôle est appelé à se renforcer à

court et moyen terme par la réalisation notamment des projets structurants dans le cadre du projet

directeur routier et autoroutier 2005-2025 dont elle s’inscritla pénétrante de Bejaia qui reliera le chef-

lieu de la wilaya, à partir de son port à l’autoroute est-ouest au niveau de l’échangeur d’ahnif (wilaya

de Bouira) en passant par les villes d’El-kseur, Sidi aich, Akbou, Tazmalt et Mechdellahet un

échangeur de quatre ouvrages d’art dans de la ville de Bejaia qui induiront des avantages certains pour

l’ensemble de la région.

Dans le cadre de ce fameux projet, un échangeur sera construit au carrefour des quatre chemins de

la ville de Bejaïa. L’échangeur étant d’intérêt public, il va répondre aux nouvelles demandes de

transport dans le but d’améliorer les échanges entre la région de Bejaïa et la zone des haut plateaux et

de facilite aussi les conditions de circulation sur principales voies d’accès à la ville sur les RN 12 et

09.

La zone d’influence du projet couvre la wilaya de Bejaia, et elle cohabite plusieurs infrastructures

dont il s’inscrit l’échangeur des quatre chemins qui est un projet d’ampleur pour élargir le réseau

routier à satisfaire la circulation automobile dans le but de répondre au développement économique de

la wilaya.

Avant réalisation après réalisation

Unéchangeur autoroutier et un système qui nous permet de s’engager sur une voie rapid, ou de la

quitter pour prendre une autre route du réseau routier ordinaire. Il se trouve aux intersections entre

autoroutes, ou entre autoroute et un autre type de route. Il permet d’eviter tout croisement pour limiter

le ralentissement.

Un échangeur autoroutier compte au minimum un pont permettant a une autoroutre d’enjamber

l’autre et la conception d’un pont doit satisfaire un certain nombre d’exigances fonctionelles et

naturelles puisque il est distiné à offrir un service aux usagers. Une prise de conscience sur la nécessité

de prévnir tous lesrisques pouvant angendrer des catastrophes tres lourdes ;tant sur le plan matériel

que sur la vie humaine. Ces catasrophes peuvent etre directement liée à la movaise reconnaissance du



sol supportant l’ouvrage, ce qui oblige la réalisation des programme d’étude de sol avec la

multiplication des reconnaissances géologique et géotechnique en vue de définir la stabilité dans le

temps des projets de consruction.

La réglementation algérienne impose une étude de sol pour tout projet public ou privé. La

contenance de cette étude est fixée en commun accord entre le bureau et le laboratiore chargés de

l’étude du sol. Cette dernière est dite reconnaissance géotechnique,et censée a fournir les paramètre du

sol qui permettent de choisir un mode de fondation adapté au sol et à la structure.

L’objet de notre travail est l’etude des fondations et les appuis du pont de l’ouvrage d’art n°04de

l’echangeur des quatre chemins qui permet d’eviter le croissement des axes au niveau du carrfourqui

mène vers Bejaia en passant par Iheddaden en venant de la route national n°12.ou n°09.
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1.1. Introduction

Le concepteur des ponts a pour but de rechercher la solution la plus économique en

l’ensemble des contraintes naturelles et fonctionnelles imposées suivant une démarche

en intégrant un certain nombre d’exigence de durabilité et de qualité architecturale.

1.2. Définition d’un pont

Le terme « pont » est communément utilisé pour qualifier une structure reliant deux points séparés

par une dépression ou par un obstacle naturel (co

l’homme (route, chemin de fer, canal rivière …

1.3. Classification des ponts

Les ponts peuvent être classés suivant plusieurs critères sites ci

 Suivant la voie portée (ponceau, dalot,

 Suivant le matériau principale dont

armé et en métal).

 Suivant leur fonctionnement mécanique (pont en arc, voutés, suspendus, haubans et a poutres).

 Suivant la disposition en plan (pont

1.4. Les éléments constitutifs d’un pont

Les ponts entrainent essentiellement des éléments porteurs et des appuis, les éléments porteurs

transmettent aux appuis des efforts ou effets provenant des différentes charges qu’ils ont à s

les appuis les transmettent ces derniers

dessous).
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Le concepteur des ponts a pour but de rechercher la solution la plus économique en

l’ensemble des contraintes naturelles et fonctionnelles imposées suivant une démarche

intégrant un certain nombre d’exigence de durabilité et de qualité architecturale.

Définition d’un pont

est communément utilisé pour qualifier une structure reliant deux points séparés

par une dépression ou par un obstacle naturel (cours d’eau, vallée, bras de mer…etc.) ou crée par

l’homme (route, chemin de fer, canal rivière …etc.).

Classification des ponts [1]

Les ponts peuvent être classés suivant plusieurs critères sites ci-dessous :

Suivant la voie portée (ponceau, dalot, viaduc).

Suivant le matériau principale dont ils sontconstruits (bois, pierre, béton précontraint

Suivant leur fonctionnement mécanique (pont en arc, voutés, suspendus, haubans et a poutres).

Suivant la disposition en plan (pont droit, biais et courbe).

Les éléments constitutifs d’un pont [2]

Les ponts entrainent essentiellement des éléments porteurs et des appuis, les éléments porteurs

transmettent aux appuis des efforts ou effets provenant des différentes charges qu’ils ont à s

les appuis les transmettent ces derniers au sol par l’intermédiaire des fondations

Figure 1.1 : Terminologie. [2]
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Le concepteur des ponts a pour but de rechercher la solution la plus économique en respectant

l’ensemble des contraintes naturelles et fonctionnelles imposées suivant une démarche itérative, tout

intégrant un certain nombre d’exigence de durabilité et de qualité architecturale.

est communément utilisé pour qualifier une structure reliant deux points séparés

urs d’eau, vallée, bras de mer…etc.) ou crée par

bois, pierre, béton précontraint, béton

Suivant leur fonctionnement mécanique (pont en arc, voutés, suspendus, haubans et a poutres).

Les ponts entrainent essentiellement des éléments porteurs et des appuis, les éléments porteurs

transmettent aux appuis des efforts ou effets provenant des différentes charges qu’ils ont à supporter et

au sol par l’intermédiaire des fondations. (Voir la figure ci-
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1.4.1. Le tablier

C’est la partie située sous voie, il est composé soit de

supérieur, soit par la dalle elle-même.

d’étanchéité et d’un revêtement en asphalte

1.4.2. Les appuis [3]

1.4.2.1. La culée

Une culée assure à la fois les fonctions d’appui de

de tablier une culée est soumise aux mêmes

subit la poussée des terre et des surcharges de remblais.

Les culées sont particulièrement sensibles à

défectueux, les remèdes sont ra

dimensionnement raisonnablement surabondant et des formes aussi simples que possible.

 Le choix de type de culée

On distingue plusieurs types de culées

 Les culées enterrées

 Les culées remblayées

 Les culées creuses

Notre pont est un passage supérieur qui se trouve sur terrain en remblai.il faut prévoir une culée qui

maintient les terres de remblai donc on choisit la culée remblayée qui joue le double rôle de

soutènement des terres et de structure porteuse.

Fonctionnement mécanique

Une bonne transsmission au sol des
fondations.
La limitation des deplacements
horizontaux en tete de façon à ne pas
entraver le fonctionnement des appreils
d'appuis.
La limitation des déplacements
verticaux(tassements) .
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C’est la partie située sous voie, il est composé soit de poutres principales solidarisées

même.L’hourdis est une dalle coulée sur place su

d’étanchéité et d’un revêtement en asphalte.

Une culée assure à la fois les fonctions d’appui de tablier et du mur de soutènement. En tant

une culée est soumise aux mêmes efforts que la pile, en tant que mur de soutènement elle

subit la poussée des terre et des surcharges de remblais.

Les culées sont particulièrement sensibles à une mauvaise conception en cas de comportement

les remèdes sont rares et couteux. C’est pourquoi on s’oriente toujours vers un

dimensionnement raisonnablement surabondant et des formes aussi simples que possible.

La fonction de la culée

Le choix de type de culée

plusieurs types de culées :

Notre pont est un passage supérieur qui se trouve sur terrain en remblai.il faut prévoir une culée qui

terres de remblai donc on choisit la culée remblayée qui joue le double rôle de

soutènement des terres et de structure porteuse.

Fonctionnement mécanique

Une bonne transsmission au sol des

La limitation des deplacements
horizontaux en tete de façon à ne pas
entraver le fonctionnement des appreils

La limitation des déplacements

Fonctionnement technique

On accède souvent par elle à l’intérieur
de l’ouvrage.
On peut être amené à lui associer une
chambre de tirage lorsque des conduites
ou des canalisations passent à l’intérieur
du tablier.
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solidarisées par un hourdis

st une dalle coulée sur place surmontée d’une chape

du mur de soutènement. En tant qu’appui

efforts que la pile, en tant que mur de soutènement elle

cas de comportement

on s’oriente toujours vers un

dimensionnement raisonnablement surabondant et des formes aussi simples que possible.

Notre pont est un passage supérieur qui se trouve sur terrain en remblai.il faut prévoir une culée qui

terres de remblai donc on choisit la culée remblayée qui joue le double rôle de

Fonctionnement technique

On accède souvent par elle à l’intérieur

On peut être amené à lui associer une
chambre de tirage lorsque des conduites
ou des canalisations passent à l’intérieur
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1. Mur garde grève.
2. Muret cache.
3. Corbeau arrière.
4. Mur de front ou frontal.
5. Mur en retour (mur en aile).
6. Dés d’appui.
7. Semelle.
8. Pieu.

Figure 1.2 :Culée remblayée.

1.4.2.2. La pile[3]

La pile est un appui intermédiaire qui transmet les efforts dus au tablier jusqu’au sol de fondation. La

pile joue un rôle moins important dans le fonctionnement mécanique du tablier à savoir si ce dernier

est simplement appuyé, ou partiellement ou totalem

qu’elles sont à l’air libre sur la plus grand partie de leurs

(voir la figure suivante) :

Figure 1.3

Le type de plies utilisées dans notre projet est de type poteau (colonne).

1.4.3. Les équipements

On désigne par « équipements » l’ens

très divers, dont le but est de rendre un tablier de pont apte à remplir sa fonction, notamment vis

des usagers, les plus utilisés sont cité ci

 Les appareils d’appuis (articulation en béton, élastomères fret

 Etanchéité et couche de roulement

 Joints de chaussée

 Dispositifs de retenue (les

 Les corniches

 Les trottoirs et les pistes cyclables

 Les canalisations et les évacuations des eaux

 Les perrés.
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1. Mur garde grève.

La pile est un appui intermédiaire qui transmet les efforts dus au tablier jusqu’au sol de fondation. La

pile joue un rôle moins important dans le fonctionnement mécanique du tablier à savoir si ce dernier

est simplement appuyé, ou partiellement ou totalement encastré. Elles sont caractérisées par le fait

qu’elles sont à l’air libre sur la plus grand partie de leurs hauteurs. Il existe plusieurs types

Figure 1.3:Les différents types de pile.

dans notre projet est de type poteau (colonne).

On désigne par « équipements » l’ensemble des dispositifs de Nature, conception et de fonctionnement

très divers, dont le but est de rendre un tablier de pont apte à remplir sa fonction, notamment vis

, les plus utilisés sont cité ci-dessous :

Les appareils d’appuis (articulation en béton, élastomères frettés…etc.)

Etanchéité et couche de roulement

(les gardes corps, les glissières, les barrières)

Les trottoirs et les pistes cyclables

Les canalisations et les évacuations des eaux
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La pile est un appui intermédiaire qui transmet les efforts dus au tablier jusqu’au sol de fondation. La

pile joue un rôle moins important dans le fonctionnement mécanique du tablier à savoir si ce dernier

ent encastré. Elles sont caractérisées par le fait

existe plusieurs types de pile

conception et de fonctionnement

très divers, dont le but est de rendre un tablier de pont apte à remplir sa fonction, notamment vis-à-vis
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1.4.4. Les fondations

Elles sont destinées à répartir les charges du pont sur le sol d’assise.

1.5. Présentation du projet

L’objet de notre travail consiste à calculer les fondations

d’art n°04 qui se situe au carrefour des

Le but du l’ouvrage est d’évité le croisement des axes du carrefour qui mè

par Iheddaden en venant de la route nationale n°12

1.5.1. Les données fonctionnel
 tracé en plan

Le tracé en plan est la ligne définissant la géométrie de l’axe de la voie portée, dessinée sur un plan de

situation et repérer par les coordonnées de ces points caractéristiques

 Profil en long

Le profil en long est la ligne située sur

définissant en élévation le tracée en plan. Il doit être défini en tenant compte de nombreux paramètres

liés aux contraintes fonctionnelles de l’obstacle franchi ou aux contraintes naturelles, et

type prévisible de l’ouvrage de franchissement.

La longueur de pont est de 82.22m, ainsi il est composé de trois travées comme suit

 Une travée centrale avec des poutres en béton précontraint de 33.40

 Deux travées extrêmes avec des poutres en béton armé de 20.00 m.

Le profil en long de notre pont présente une ponte de 1.57% entre la C10 et P20

2.22% entre la P30 et C40.

Figure 1.4:
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Elles sont destinées à répartir les charges du pont sur le sol d’assise.

Présentation du projet et site de l’ouvrage

L’objet de notre travail consiste à calculer les fondations et les appuis du pont

au carrefour des quatre chemins de la ville de Bejaia.

est d’évité le croisement des axes du carrefour qui mène vers Bejaia en passant

enant de la route nationale n°12 ou n°09.

Les données fonctionnelles

Le tracé en plan est la ligne définissant la géométrie de l’axe de la voie portée, dessinée sur un plan de

situation et repérer par les coordonnées de ces points caractéristiques.

Le profil en long est la ligne située sur l’extrados de l’ouvrage (couche de roulem

le tracée en plan. Il doit être défini en tenant compte de nombreux paramètres

liés aux contraintes fonctionnelles de l’obstacle franchi ou aux contraintes naturelles, et

type prévisible de l’ouvrage de franchissement.

La longueur de pont est de 82.22m, ainsi il est composé de trois travées comme suit

Une travée centrale avec des poutres en béton précontraint de 33.40m.

avec des poutres en béton armé de 20.00 m.

profil en long de notre pont présente une ponte de 1.57% entre la C10 et P20

Figure 1.4: Le profile en long du pont.
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pont routier de l’ouvrage

ne vers Bejaia en passant

Le tracé en plan est la ligne définissant la géométrie de l’axe de la voie portée, dessinée sur un plan de

l’extrados de l’ouvrage (couche de roulement mise en œuvre)

le tracée en plan. Il doit être défini en tenant compte de nombreux paramètres

liés aux contraintes fonctionnelles de l’obstacle franchi ou aux contraintes naturelles, et en fonction du

La longueur de pont est de 82.22m, ainsi il est composé de trois travées comme suit :

profil en long de notre pont présente une ponte de 1.57% entre la C10 et P20 ainsi une ponte de
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 Profil en traves

C’est l’ensemble des éléments qui définissent la géométrie et les équipements de la voie dans le sens
transversal. Il doit être soigneusement étudié car il est très difficile de le modifier si une telle
possibilité n’a pas été prévue lors de la conception
Le tablier est constitué de 02 voies de 3.7
 Largeur chargable : Lc = 9.90
 Largeur roulable : Lr =10.90
 02 trottoirs de 0.75 m chacun.
 Dévers est de 2.5%.

Figure

1.5.2. Les données naturelles

 Données sismologiques

La région de Bejaia est située dans la zone II

réalisation des ouvrages devront tenir compte de la sismicité de la région et du règlement parasismique

algérien en vigueur.

 Données topographiques

L’assiette présente une topographie relativement plate.

 Données géologiques

La Géologie de la région de Bejaïa

Soummam, secondaires et tertiaires des anticlinaux

La coupe géologique établie à

1956, entre le synclinal de la vallée

distinguer les différents ensembles géologiques suivants
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C’est l’ensemble des éléments qui définissent la géométrie et les équipements de la voie dans le sens
transversal. Il doit être soigneusement étudié car il est très difficile de le modifier si une telle
possibilité n’a pas été prévue lors de la conception de l’ouvrage.
Le tablier est constitué de 02 voies de 3.7 m chacune et 01 voiede 3.5 m avec :

= 9.90 m
10.90m

m chacun.

Figure 1.5: Coupe transversale du pont.

Les données naturelles

Données sismologiques

ejaia est située dans la zone IIA,zone de moyennesismicité.

réalisation des ouvrages devront tenir compte de la sismicité de la région et du règlement parasismique

Données topographiques

L’assiette présente une topographie relativement plate.

Données géologiques

Bejaïa est représentée par des terrains alluvionnaires de la

Soummam, secondaires et tertiaires des anticlinaux de djebel Gourara et Adrar Oufarnou.

partir de la carte géologique de Bougie échelle1/50.000 de l’année

1956, entre le synclinal de la vallée Soummamjusqu’à l’anticlinal du djebel Gouraya,

distinguer les différents ensembles géologiques suivants :
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C’est l’ensemble des éléments qui définissent la géométrie et les équipements de la voie dans le sens
transversal. Il doit être soigneusement étudié car il est très difficile de le modifier si une telle

La conception et la

réalisation des ouvrages devront tenir compte de la sismicité de la région et du règlement parasismique

s terrains alluvionnaires de la vallée

et Adrar Oufarnou.

partir de la carte géologique de Bougie échelle1/50.000 de l’année

Gouraya, nous a permis de



Chapitre 01 Généralités

Page 6

 Des dépôts alluvionnaires anciens et récents : basses terrasses, sables, argiles et

argiles vaseuses de la vallée Soummam.

 Des brèches de pentes reçimentées d’âge mioplicène rencontrés dans l’ancienne

ville passant sous les argiles gris- blanchâtre de l’oued Sghir, on retrouve ce niveau

argileux jusqu’à la région de Mellala.

 Données géotechniques

La reconnaissance du sol est une étape fondamentale et essentielle pour définir le type d’ouvrage

ainsi que la proposition des fondations envisagées pour les appuis, et de choisir un bon emplacement

dans le but d’avoir un bon comportement mécanique de l’ouvrage en question.

 Données hydrologiques

L’ouvrage est situé à l’embouchure de la rive gauche de l’oued Soummam, c’est le principal oued de

la région où de nombreux affluents se jettent.

Du fait de sa proximité de la méditerranée, un climat maritime tempéré caractérise la région avec des

hivers humides et pluvieux et des étés secs et chauds. Les précipitations moyennes annuelles de la

région varient de 800 à 1100 mm/an.
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2.1. Introduction

A la demande de la Direction des Travaux Publics de Bejaia (D.T.P de Bejaia), par le bon de
commande N° 836/2010 en date du 02/12/2010, le Laboratoire des Travaux Publics de l’Est – Antenne
de Bejaia- a entrepris la campagne géologique et géotechnique du site prévu pour la réalisation d’un
échangeur au carrefour des 04 chemins - Bejaia.

Cette étude a pour but, après une description des formations géologiques du sol (géométrie,

caractéristiques géotechniques), de recommander le type de fondation, l’ancrage des semelles, et le

taux de travail compatible avec des tassements; ainsi que de cerner les risques géotechniques éventuels

tels que l’agressivité des sols, gonflement, drainage, instabilité,…etc.

2.2. Les essais in situ [4]

Les essais in-situ permettent de déterminer les caractéristiques de sol en place (Perméabilité,
cohésion, cisaillement, indice des vides….etc.).

Le but de ces essais est de compléter ou même remplacer les essais sur échantillons intactes au
laboratoire pour détermine les caractéristiques physiques et mécaniques des sols avec d’avantage de
précision. Ils sont surtout utilisés dans les terrains très hétérogènes quand les carottes prélevées sont
trop modifiées.

Les essais in-situ les plus utilisés dans une étude géotechnique sont :
 Sondage carotté.
 Essai Pressiomètre.
 Essai pénétromètre statique.
 Essai pénétromètre dynamique.
 Essai pénétromètre standard (SPT).

Pour l’implantation des essais in-situ, toutes les mesures de sécurité ont été prises, à savoir le
passage des conduites de gaz et les réseaux électriques et hydrauliques.

Dans notre cas L’implantation des sondages a été effectuée en collaboration avec SONELGAZ,
SONATRACH ; la DTP de Bejaia et le bureau d’étude.

2.2.1. Les sondages carottés
C’est une méthode directe de prélèvement de sous-sol pour déterminer de façon précise la nature des

terrains et la qualité de la roche. Ce mode d’investigation permet d’obtenir un échantillon continu, peu
ou pas remanié, prélevé à l’aide d’un outil appelé carottier.

Le mode d’enfoncement de carottier dans le sol peut se faire soit par poinçonnement (Battage ou
pression) ou bien par rotation, le fluide de forage peut être de l’air, de l’eau ou de la boue.

Le laboratoire des travaux publics de l’EST a réalisé cinq (05) sondages carottés de reconnaissance
de profondeur moyenne de 40 m dans le but de :
 Visualiser l’homogénéité et le pendage des couches.
 Déterminer la nature du sous-sol.
 Prélever des échantillons pour réaliser des essais de laboratoire.
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2.2.1.1. Description visuelles des sondages carottés

Tableau 2.1 : Résultats des sondages carottés.

N° Profondeur
(m)

Description visuelles des sondages

SC N°1 0.00-2.00 Remblai

2.00-6.30 Argiles limoneuses plastique de couleur brune

6.30-23.40 Argiles limoneuses à aspect vaseux de couleur grise noirâtre

23.40-30.40 Passage alluvionnaire constitué de sable et de galet

30.40-35.40 Argiles marneuses de couleur grise noirâtre

SC N°3 0.00-2.00 Remblai

2.00-8.00 Argiles limoneuses plastique de couleur brune

8.00-19.00 Argiles limoneuses à aspect vaseux de couleur grise noirâtre

19.00-24.40 Argiles sableuses avec passage alluvionnaire

24.40-44.70 Argiles marneuses de couleur grise noirâtre

SC N°5 0.00-2.00 Remblai

2.00-9.00 Argiles limoneuses plastique de couleur brune

9.00-23.00 Argiles limoneuses à aspect vaseux de couleur grise noirâtre

23.00-25.00 Argiles sableuses avec passage alluvionnaire

25.00-31.00 Argiles marneuses de couleur grise noirâtre

SC N°7 0.00-0.30 Terre végétale

0.30-6.00 Argiles limoneuses plastique de couleur brune

6.00-24.30 Argiles limoneuses à aspect vaseux de couleur grise noirâtre

24.30-24.70 Passage alluvionnaire dans une matrice argileuse

24.70-45.70 Argiles marneuses renferment des débris de coquille

SC N°9 0.00-5.00 Remblai

5.00-7.40 Argiles limoneuses plastique de couleur brune

7.40-16.20 Argiles limoneuses à aspect vaseux de couleur grise noirâtre

16.20-20.40 Argiles sableuses avec un passage alluvionnaire

20.40-44.50 Argiles marneuses de couleur grise noirâtre

Note: voir le plan d’implantations et les coupes lithologiques des sondages carottés dans l’annexe.
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2.2.1.2. Interprétation des résultats

Formation 01 : Cette formation correspond à une couche de remblai (sondage n°1, 3, 5,9) son

épaisseur varie de 2m à 5m et une terre végétale (sondage n°7) de 30 cm d’épaisseur.

Formation 02 : Cette formation correspond à une couche continue d’argiles limoneuses plastique de

couleur brune, située entre 2 à 9 m.

Formation 03 : Cette formation correspond à une couche continue d’argiles limoneuses à aspect

vaseux de couleur grise noirâtre située en 6 à 24.30 m (SC n°1, 5,7) et 7.40 à 19 m (SC n° 3, 9) de

profondeur.

Formation 04 : Cette formation correspond à une couche continue d’argiles sableuses avec un

passage alluvionnaire (sondage n°3, 5, 7,9) situés entre 16.20 à 25m, et un passage alluvionnaire

constitué de sable et de galet (sondage n°1) situé entre 23.40 à 30.40m.

Formation 05 : Cette formation correspond à une couche d’argiles marneuse de couleur grise

noirâtre (sondage n°1, 3, 5,9) située entre 20.40 à 44.70m, et d’une couche d’argiles marneuses

renferment des débris de coquille (sondage n°7) située entre 24.70 à 44.70m.
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2.2.2. L’essai pressiométrique

2.2.2.1. Définition de l’essai
Cet essai dû à Louis Ménard est réalisé à l’aide d’une sonde

descendre dans un forage à la profondeur voulu
(voir la figure 2.1) sont gonflées par paliers successifs. Grâce aux cellules de garde, la pression
exercée sur la tranche de sol peut être considérée comme uniforme.

Le graphe de l’essai trace le volume d’eau injecté dans la c
pression appliquée sur le sol.

Lorsque la pression augmente, le sol est dans une phas

calculé le module pressiométrique

Avec : ΔP : palier de pression
ΔV : augmentation de volume de la sonde
K : constante liée à la géométrie de la sonde

Au-delà de la pression dite de fluage (
déformation augmente très rapidement, on atteint alors la pression limite (

Ces deux paramètres importants
contrainte de rupture d’une fondation superficielle o
pour contrôler in-situ l’amélioration d’un

Figure 2.1

2.2.2.2. Les résultats de l’essai pressiométrique
Le laboratoire des travaux publics de l’EST a

profondeur moyenne de 28m, réalisés
 Connaitre les déformations du sous
 Déterminer la nature des couches traversées par l
 Déterminer le taux de travail du sol compatible avec les tassements.
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pressiométrique

2.2.2.1. Définition de l’essai
Cet essai dû à Louis Ménard est réalisé à l’aide d’une sonde cylindrique dilatable qu’on fait

un forage à la profondeur voulu. La cellule de mesure et les deux
sont gonflées par paliers successifs. Grâce aux cellules de garde, la pression

exercée sur la tranche de sol peut être considérée comme uniforme.

Le graphe de l’essai trace le volume d’eau injecté dans la cellule de mesure en fonction de la

Lorsque la pression augmente, le sol est dans une phase pseudo-élastique au sein de

calculé le module pressiométrique : ࡱ = ࡷ .
ࡼ∆

ࢂ∆

pression appliquée à la sonde.
entation de volume de la sonde.

liée à la géométrie de la sonde.

delà de la pression dite de fluage (PF), le sol entre dans le domaine plastique, jusqu’à
déformation augmente très rapidement, on atteint alors la pression limite (PL).

Ces deux paramètres importants E et PL sont utilisés pour calculer le tassement, ainsi que
contrainte de rupture d’une fondation superficielle ou profonde. Le pressiomètre

situ l’amélioration d’un sol (compactage, consolidation dynamique).

Figure 2.1 : L’essai pressiomètrique Menard.

2.2.2.2. Les résultats de l’essai pressiométrique
publics de l’EST a réalisé quatre (04) sondages pressiométrique

profondeur moyenne de 28m, réalisés par pas de 2m dans le but de :
Connaitre les déformations du sous-sol selon les paliers de contrainte.
Déterminer la nature des couches traversées par la tarière hélicoïdale.
Déterminer le taux de travail du sol compatible avec les tassements.
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cylindrique dilatable qu’on fait
. La cellule de mesure et les deux cellules de garde

sont gonflées par paliers successifs. Grâce aux cellules de garde, la pression

ellule de mesure en fonction de la

élastique au sein de laquelle est

s le domaine plastique, jusqu’à ce que la

alculer le tassement, ainsi que la
est également utilisé

dynamique).

sondages pressiométriques de

sol selon les paliers de contrainte.
a tarière hélicoïdale.

Déterminer le taux de travail du sol compatible avec les tassements.
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Les résultats sont présentés sur les tableaux ci-dessous :

 Pressiomètre N°1

Tableau 2.2 : Résultats de l’essai pressiométrique N°1

Profondeur en
mètre

Module
pressiométrique E en

(Bars)

Pression limite PL en
(Bars)

E / PL

2 26.67 1.84 14.49

4 49.96 5.42 9.22

6 40.96 4.92 8.33

8 14.6 2.67 5.47

10 5.29 2.38 2.22

12 5.54 1.48 3.74

14 3.05 1.78 1.71

16 2.11 1.88 1.12

18 6.69 2.86 2.34

20 26.44 5.26 5.03

22 39.07 5.93 6.59

24 30.12 7.38 4.08

26 107.22 14.28 7.54

28 123.58 15.18 8.14
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 Pressiomètre N°2

Tableau 2.3 : Résultats de l’essai pressiométrique N°2

Profondeur en
mètre

Module
pressiométrique E en

(Bars)

Pression limite PL en
(Bars)

E/ PL

2 38.88 4.78 8.13

4 65.01 4.98 13.05

6 69.73 4.48 15.57

8 19.65 3.01 6.53

10 35.44 3.65 9.71

12 32.82 3.68 8.92

14 1.15 3.08 2.97

16 20.68 5.08 4.07

18 48.38 4.77 10.14

20 24.95 3.18 7.85

22 167.72 8.75 19.17

24 109.64 9.7 11.3

26 111.77 11.77 9.5

28 205.91 19.91 10.34
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 Pressiomètre N°6

Tableau 2.4 : Résultats de l’essai pressiométrique N°6

Profondeur en
mètre

Module
pressiométrique E en

(Bars)

Pression limite PL en
(Bars)

E/ PL

2 22.56 3.48 6.48

4 62.43 5.4 11.56

6 34.69 4.45 7.8

8 18.93 2.77 6.83

10 19.95 2.38 7.12

12 53.74 5.62 9.56

14 16.05 3.38 4.75

16 5.77 2.58 2.24

18 6.14 2.08 2.95

20 414.84 20.91 19.84

22 200.6 20.05 10.01

24 595.47 22.21 26.81

26 543.42 22.59 24.06

28 524.67 28.18 18.62
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 Pressiomètre N°8

Tableau 2.5 : Résultats de l’essai pressiométrique N°8

Profondeur en
mètre

Module
pressiométrique E en

(Bars)

Pression limite PL en
(Bars)

E/ PL

2 39.56 3.88 10.2

4 102.4 5.89 17.39

6 47.83 4.69 10.2

8 52.16 3.92 13.31

10 3.02 1.38 2.19

12 6.19 1.97 3.14

14 5.05 2.38 2.12

16 11.47 3.78 3.04

18 9.67 3.28 2.95

20 18.13 4.08 4.44

22 31.44 6.24 5.04

24 16.04 5.18 3.1

26 17.54 4.78 3.68

28 27.74 4.7 5.91
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2.3. Essai de laboratoire [4]

Les essais du laboratoire sur échantillons permettent de compléter et de confirmer la
Reconnaissance in-situ, ainsi identifié physiquement et mécaniquement le sol.

Programme des essais
Les essais de laboratoire ont été effectués sur des échantillons paraffinés prélevés des sondages

carottés aux profondeurs indiquées dans le tableau ci- dessous :

Tableau 2.6 : Programme des essais

N° du
sondage Profondeur de l’échantillon (m) Type d’essai

SC N°1
(3.70-4.00), (14.00-14.35),

(33.20-33.70)
- Teneur en eau naturelle (Wn %),
- Masse volumique apparente sèche d,
- Analyse granulométrique et sédimentomètrique
- Limites d’Atterberg:

o limite de liquidité (WL %),
o limite de plasticité (WP %),
o Indice de plasticité (IP%),

- Essai de cisaillement non consolidé non drainé,
à la boite de Casagrande (UU),

- Odomètre (Pc,Cc et Cg)
- Analyses chimiques sommaires du sol (A.C.S)

SCN°3
(6.90-7.30), (14.20-14.70),

(26.30-26.70)

SCN°5
(6.00-6.60), (18.00-18.30),

(28.20-28.65)

SCN°7
(3.20 – 3.65), (9.30 - 9.70), (14.00-

14.50), (28.00- 28.40)

SCN°9 (10.40 - 10.80), (22.20 - 22.85)

L’étude au laboratoire permet de déterminer les caractéristiques physiques et mécaniques qui seront
prise en compte dans les calculs des stabilités et de tassement.

Les essais de laboratoire peuvent être classés en trois types :
 Les essais d’identification.
 Les essais mécaniques.
 L’analyse chimique.
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2.3.1. Les essais d’identification

2.3.1.1. Les caractéristiques de nature

 Analyse granulométrique

L’analyse granulométrique représente le pourcentage en poids des grains de dimension inférieure à
Ф en fonction de la dimension Ф d’un grain. On l’obtient par tamisage.

Tableau 2.7 : Fractions granulaires des échantillons

N° du SC Profondeur (m)
Fractions granulaires des échantillons Nature

lithologique
des

échantillons
Argiles
Ф < 2µ

Limons
2µ <Ф< 63µ

Sables
63µ <Ф<2mm

Graviers
2mm<Ф<63mm

SC N°1
(3.70-4.00) 45 48 7 0 Argiles

limoneuse
(14.00-14.35) 41 54 5 0

(33.20-33.70) 31 55 14 0

SC N°3
(6.90-7.30) 57 37 6 0

Argile

(14.20-14.70) 47 51 2 0
Argiles

limoneuse

(26.30-26.70) 31 58 11 0

SC N°5

(6.00-6.60) 50 44 6 0 Argile
limoneuse

(18.00-18.30) 35 59 6 0

(28.20-28.65) 25 65 10 0
Limon

argileux

SC N°7

(3.20 – 3.65) 50 42 8 0
Argile

(9.30 - 9.70) 42 51 5 2 Argile
limoneuse

(14.00- 14.50) 36 58 6 0

(28.00- 28.40) 31 53 14 0

SC N°9
(10.40 - 10.80) 39 54 7 0

Argiles
limoneuse

(22.20 - 22.85) 30 58 12 0
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 Classification des sols grenus et sols fins avec L’abaque triangulaire de Taylor

Cet abaque utilise seulement la granulométrie, et qui permet de baptiser un sol (argile, limon, sable,
argilo-sableux…).

Figure 2.2 : L’abaque triangulaire de Taylor.

La classification triangulaire indique trois classes de sol :
Classe H : argiles limoneuses pour :

 Les échantillons des sondages carottés (SC1 et SC9).
 Au niveau des profondeurs (14.20-14.70m), (26.30-26.70m) de SC3.
 Au niveau des profondeurs (18.00-18.30m), (6.00-6.60m) de SC5.
 Au niveau de profondeur (9.30-9.70m), (14.00-14.50m), (28.00-28.40m) de SC7.

Classe F : limons argileux pour :
 L’échantillon (28.00-28.65m) de sondage SC5.

Classe I : argiles pour :
 L’échantillon (6.90-7.30) de sondage carotté SC3.
 Au niveau de profondeur (3.20-3.65m) de sondage SC7.

 Classification des sols grenus et sols fins avec le diagramme de Casagrande

Ce diagramme concerne seulement les sols fins et qui fait intervenir les limites d’Atterberg.
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Figure 2.3 : Le diagramme de Casagrande

 Les limites d’atterberg

La classification des sols fins utilise le critère de plasticité liée aux limites d’Atterberg, ces limites
sont mesurées sur la fraction du sol qui passe au tamis de 0.4 mm.

Les sols fins ont la propriété d’absorber des quantités d’eau très importantes, au contraire de se
dessécher, ceci en fonction de l’humidité.

Les limites d’Atterberg ont pour but de définir les états d’humidité correspondants aux
Limites .Ces trois états sont :

Figure 2.4 : Les limites d’Atterberg

Etat liquide : à teneur en eau élevée, le sol se répond lorsqu’on le dépose sur une surface plane. Il ne

possède aucune résistance, ses particules sont pratiquement séparées par l’eau.

Etat plastique : le sol est stable naturellement mais dès qu’un effort lui est appliqué, il subit de

grandes parties irréversible sans variation notable de volume et sans apparitions de fissures. Le sol est

malléable et conserve la forme qu’on lui donne. Lorsqu’on le triture il peut perdre une partie de sa

résistance. Certains sols dits thixotropes ; ont la propriété de récupérer avec le temps une partie de

leur résistance.



Chapitre 02 Etude géotechnique

Page 19

Etat solide : le sol a le comportement d’un solide. L’application d’un effort n’entraine que de faibles

déformations. Le passe à l’état solides ’effectue d’abord avec réduction du volume ou retrait, puis à

volume constant, sans retrait.

a) Limite de liquidité wL :

C’est la teneur en eau au-dessus de laquelle le sol ou les argiles essayée s'écoulent comme
un liquide sous l’influence de leur seul poids. Pour la déterminer on étend sur une coupelle
une couche d’argile dans laquelle on trace une rainure au moyen d’un outil a rainure, ensuite,
on imprime à la coupelle des chocs semblables en comptant le nombre de chocs nécessaires
pour fermer la rainure sur 1 cm et on mesure alors la teneur en eau de la patte:

WL = W (N/25)0,21

Figure 2.5 : Limite de liquidité WL

b) Limite de plasticité Wp :

Pour déterminer la limite de plasticité on roule un échantillon en forme de cylindre qu’on amincit

progressivement. La limite de plasticité c’est la teneur en eau (exprimée en %) du fuseau qui se brise

en petits tronçons de 1 à 2cm de long au moment où son diamètre atteint 3 mm .

Figure 2.6 : Limite de plasticité Wp
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c) Indice de plasticité ࢖ࡵ :

Il indique l’importance de l’étendue du domaine plastique de sol fin: =࢖ࡵ ࢃ −ࡸ ࢃ ࢖

d) Indice de liquidité ࡸࡵ :

Le calcul de l’indice de liquidité s’effectue à l’aide de la formule suivante :

ࡸࡵ =
( ࢃ ࢋ࢒࢒ࢋ࢛࢚࢘ࢇ࢔ − ࢃ (ࡼ

࢖ࡵ

e) Indice de consistance ࢉࡵ :

Cette grandeur caractérise l’aptitude du sol à supporter des charges, elles dépondent de la consistance

du sol :

ࢉࡵ =
( ࢃ −ࡸ ࢃ (ࢋ࢒࢒ࢋ࢛࢚࢘ࢇ࢔

࢖ࡵ

Le tableau suivant résume les résultats des limites d’Atterberg et la classification des sols fins selon
le diagramme Casagrande :

Tableau 2.8 : Les résultats des limites d’Atterberg

Numéro du
sondage

Profondeur
(m)

WL

(%)
WP

(%)
IP

Classification sur le diagramme
de Casagrande

SCN°1

3.70-4.10 64.8 30.07 34.73
Argiles très plastiques (At)

14.00-14.35 64.48 31.13 33.55

33.20-33.70 49.98 23.50 26.48 Argiles peu plastiques (Ap)

SCN°3

6.90-7.30 74.27 32.16 42.11
Argiles très plastiques (At)

14.20-14.70 62.28 29.72 32.16

26.30-26.70 48.33 23.53 24.80 Argiles peu plastiques (Ap)

SCN°5

6.0-6.60 71.65 32.02 39.63
Argiles très plastiques (At)

18.00-18.30 51.91 24.75 27.16

28.20-28.65 39.69 18.63 21.06 Argiles peu plastiques (Ap)

SCN°7

3.20-3.65 66.57 31.19 35.38

Argiles très plastiques (At)9.30-9.70 64.83 27.04 37.79

14.00-14.50 60.35 29.31 31.04

28.00-28.40 50.00 22.79 27.21 Argiles peu plastiques (Ap)

SCN°9
10.40-10.80 63.91 31.23 32.68 Argiles très plastiques (At)

22.20-22.85 49.68 23.31 26.37 Argiles peu plastiques (Ap)

Cette classification indique des argiles très plastiques de classe (At) qui deviennent peu

plastiques de classe (Ap) en profondeur des sondages carottés.
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2.3.1.2. Les caractéristiques d’état

a) La teneur en eau :

La teneur en eau d’un sol est le rapport du poids d’eau dans un échantillon au poids des grains
solides, pour la déterminée en mesurant la perte d’eau d’un échantillon représentatif après séchage à
l’étuve à une température de 105°C. On compare ensuite cette masse d’eau perdue (évaporée) à la
masse des solides obtenus après séchage, elle s’exprime en pourcentage:

ࢃ =
ࢃࡼ
ࡿࡼ

× ૚૙૙

b) Le degré de saturation :

Il dépend de la forme et de la taille des grains, et indique la quantité de l’eau contenue dans le sol, il
est donné par le rapport de volume occupé par l’eau au volume total des vides:

ࡾࡿ =
ࢃࢂ
ࢂࢂ

× ૚૙૙

.
c) Poids volumiques :

 Le poids volumique du sol humide (ou apparent):

ࢎࢽ : C'est le poids du matériau par unité de volume de l’échantillon : ࢎࢽ =
࢚ࡼ

࢚ࢂ

 Le Poids volumique du sol sec ࢊࢽ

ࢊࢽ : C'est le poids des éléments solides par unité de volume de l’échantillon ࢊࢽ: =
ࡿࡼ

࢚ࢂ

 le poids volumique des grains solides ࢙ࢽ

࢙ࢽ : C’est le rapport du poids sec d’une quantité de sol au volume des grains de sol : ࢙ࢽ =
࢙ࡼ

࢙ࢂ

 le poids volumique déjaugé ࢽ '
Lorsque le sol est situé sous le niveau d’une nappe phréatique, il convient de séparer les effets

mécaniques de l’eau.

='ࢽ ࢙ࢽ) ࢝ࢽ- )(૚− (࢔
Avec ࢝ࢽ : poids volumique de l’eau.

d) Indice de consistance : ࢉࡵ =
( ࢃ ିࡸ ࢃ )

࢖ࡵ

e) L’indice des vides (e) et la porosité (n) :

ࢋ : C’est le rapport du volume des vides au volume des grains solides =ࢋ
ࢂࢂ
ࡿࢂ

࢔ : C’est le rapport du volume des vides au volume total ࢔ =
ࢂࢂ
࢚ࢂ

La relation entre la porosité et l’indice des vides est ࢔: =
ࢋ

ା૚ࢋ
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Le tableau suivant résume les résultats obtenus, et leurs interprétations selon la classification LCPC :

Tableau 2..9 : Les résultats de caractéristique d’état

N° du
sondage

Profondeur
(m)

Teneur en eau
Wm (%) et

appréciation état

Densité
humide γh

(t/m3)

Densité sèche γd

(t/m3) et

appréciation

d’état

Degré
de

saturat
ion

Sr (%)

Indice de
consistance

Ic et
appréciation

SC1 3.70-4.10 22.88 MH 2.04 1.67 Dense 98.95 1.21 Consistant

14.00-14.35 48.81 FH 1.73 1.16 Lâche 98.60 0.47 Mou

33.20-33.70 21.65 MH 2.10 1.72 Dense 99.93 1.07 Consistant

SC3

6.90-7.30 28.15 FH 1.98 1.55
Lâche

99.72 1.09 Consistant

14.20-14.70 44.29 1.72 1.19 94.67 0.56 Mou

26.30-26.70 23.11 MH 2.10 1.69 Dense 100 1.02 Consistant

SC5

6.00-6.60 26.02
FH

1.99 1.58
Lâche

99.10
1.15 Consistant

18.00-18.30 39.71 1.76 1.26 93.94
0.45 Mou

28.20-28.65 19.67 MH 2.10 1.74 Dense 96.26
0.95 Mi-dur

SC7

3.20 3.65 24.00
MH

2.00 1.62
Dense 98.00

1.2 Consistant

9.30 9.70 39.50

FH

1.80 1.30

Lâche
99.00

0.67 Ferme

14.00 14.50 46.00 1.70 1.20
94.00

0.45 Mou

28.00 28.40 45.00 2.00 1.70
Dense 98.50

0.18 Pateau

SC9
10.40-10.80 46.35 FH 1.73 1.18 Lâche 97.10

0.54 Mou

22.20-22.85 21.42 MH 2.12 1.74 Dense 100
1.07 Consistant

Remarque :

LCPC et le SETRA, sont très utilisées en géotechnique routière et qui donne des renseignements
pratiques sur l’aptitude des sols à être utilisés en remblai

Ces résultats indiquent un sol lâche en surface (ϒd < 1.6), à dense en profondeur (1.6 < ϒd <1.8),
moyennement humide (MH) en profondeur (15% < W < 25%), et fortement humide (FH) en surface.
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2.3.2. Les essais mécaniques [4]

Le but des essais mécaniques est de déterminer les caractéristiques mécaniques du sol. Le laboratoire
des travaux publics de l’est a exécuté les essais suivants :

 L’essai de cisaillement à la boîte de Casa grande.
 Essai oedométrique (compressibilité).

2.3.2.1. Le cisaillement à la boite de casagrande
La stabilité vis-à-vis de la rupture se calcule par l’intermédiaire de l’essai au cisaillement, il

permet la détermination de la résistance au cisaillement de sol, caractérisé par la cohésion C et

l’angle de frottement interne φ.
L’essai consiste à appliquer une contrainte normale à un échantillon de sol maintenu en

conditions drainées, puis à le soumettre à un cisaillement horizontal jusqu’à la rupture.

La courbe s’obtient directement en reportant les couples (σ, τ) ; où σ : est la contrainte

normale appliquée pendant une rupture, et τ la contrainte de cisaillement mesurée pour la
rupture.

Elles permettent de tracer la droite tangente au cercle de Mohr. Son ordonnée à l’origine (c)

est par définition la cohésion du sol, et l’angle φ formé avec l’axe des contraintes normales
est par définition de l’angle de frottement interne du sol.

Figure 2.7: Schéma de la boîte de cisaillement

2.3.2.2. Essai oedométrique
Cet essai permet de déterminer les paramètres de consolidation des sols argileux.

 Principe de l’essai :

Une éprouvette cylindrique est placée entre deux pierres poreuses pour assurer le drainage dans

l’odomètre puis soumise à un effort de compression uni axial doublé toutes les 24 heures.

Des comparateurs permettent de suivre les variations de hauteur de l’échantillon.
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On applique une contrainte vertical initiale σ, et on relève le tassement de l’éprouvette ∆h en 

fonction du temps.

A la fin du tassement on double la contrainte σ ainsi de suite jusqu’à la contrainte désirée.

Figure 2.8 : Schéma de l’appareil oedométrique.

L’essai oedométrique est interprété à l’aide de deux graphiques, présentés ci-après:

Figure 2.9 : Interprétation de l’essai oedométrique.

 Les paramètres obtenus à partir de l’essai Oedométrique :

Contrainte de consolidation ࢉ࣌
Elle correspond au changement de pente sur la branche supérieure du graphique précédant. Les sols

dits sous-consolidés sont ceux pour lesquels la contrainte effective verticale est supérieure à ࢉ࣌
(exemple vases récentes). Les sols dits sur consolidés sont ceux pour lesquels la contrainte effective

verticale est inférieure àࢉ࣌ (exemple : sols anciens érodés). Les sols normalement consolidés

subissent une contrainte effective verticale de l’ordre de .ࢉ࣌
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Coefficient de compression ࢉ࡯
Ce coefficient (Cc) permet de calculer le tassement total à long terme sous un état de charge donné,

en considérant que pour des contraintes supérieures à la contrainte de consolidation, la variation de
(e, log σ’) n’est pas linéaire.

ࢉ࡯ =
ࢋ∆

ࢍ࢕࢒ ࣌∆

Coefficient de compressibilité ࢜ࢇ
Ce coefficient (av) permet de calculer le tassement total à long terme sous un état de charge donné,

en considérant que pour des contraintes supérieures à la contrainte de consolidation, la variation
(e, logσ’) est linéaire.

࢜ࢇ =
ࢋ∆

࣌∆
Coefficient de consolidation ࢜࡯

Le coefficient (Cv) permet de calculer l’évolution du tassement au cours du temps.

࢜࡯ =
(૚+ (ࢋ∆

࢜ࢇ
× ࢝ࢽ

Avec :ࢋ∆ Variation des indices de vides.

 Les résultats de résistance au cisaillement directe et de l’odomètre

Les caractéristiques de résistance au cisaillement directe et de compressibilité à l’odomètre
obtenues sont indiquées dans le tableau ci-dessous:

Tableau 2.10 : Les résultats du cisaillement et de l’oedomètre

Numéro de
sondage

Profondeur
en mètre

Paramètres de
Résistance au

cisaillement UU
Compressibilité à l’odomètre

(࢙࢘ࢇ࢈)࢛࢛࡯ (°C)࢛࢛࣐ ࢉࡼ ࢉ࡯ ࢍ࡯

SC1

3.70-4.10 0.58 13 2.28 0.14 0.04

14.00-14.35 0.29 2 - - -

33.20-33.70 0.53 24 - - -

SC3

6.90-7.30 0.46 1 2.28 0.12 0.08

14.20-14.70 0.24 6 - -

26.30-26.70 0.54 11 - - -

SC5

6.00-6.60 0.92 2 2.79 0.285 0.08

18.00-18.30 0.33 3 0.28 0.20 0.10

28.20-28.65 0.36 18 1.79 0.12 0.05

Numéro du
sondage

Profondeur
en mètre

Paramètres de
Résistance au

cisaillement UU
Compressibilité à l’odomètre
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࢛࢛࡯ ࢛࢛࣐ ࢉࡼ ࢉ࡯ ࢍ࡯

SC7

3.20 3.65 0.73 2 - -

9.30 9.70 0.15 4 - - -

14.00 14.50 0.31 9 - - -

28.00 28.40 0.75 4 - - -

SC9
10.40-10.80 0.14 8 0.28 0.32 0.07

22.20-22.85 0.42 18 1.78 0.11 0.10

Les résultats indiquent un sol gonflant. (0.04<Cg<0.25), ainsi que les résultats indiquent un sol
moyennement compressible (0.1<Cc<0.2), à assez compressible (0.2<Cc<0.3) au niveau de la
profondeur (10.40-10.80m) de SCN°9 et la profondeur (6.00-6.60m) de SCN°5.

 Le module Oedométrique : Le module Oedométrique est donné par la formule suivante :

Eoed = ∆σ / (∆h / h0) =
∆ોᇱ

܍∆
(1+e0)

Avec :

Eoed : Module Oedométrique.

e0 : Indice des vides initial correspondant à h0.

܍∆ : Variation des indices de vides.

∆ો' : La contrainte effective verticale

Les résultats obtenus au niveau de chaque sondage carotté sont insérés dans le tableau suivant :

Tableau 2.11 : Les résultats du module oedométrique.

N° SC Profondeur au milieu
des couches (m)

e0 ∆e ∆σ’ Eoed

(kg/cm
2

)
N ° SC 1 4.15 0.69 0.002 0.06 50.70

14.85 3.24 0.01 0.04 16.96

N ° SC 3 06 0.89 0.005 0.12 45.36

13.5 3.24 0.01 0.01 6.78

N ° SC 5 5.5 0.94 0.006 0.12 38.92

14.5 1.23 0.041 0.07 3.82

N ° SC 7 3.51 0.69 0.002 0.05 42.3

15.15 3.24 0.01 0.01 7.63

N ° SC 9 6.20 0.69 0.004 0.15 63.45

11.80 3.24 0.009 0.05 23.56
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2.4. L’analyse chimique [4]

Les résultats des analyses chimiques sont indiqués dans le tableau ci- dessous:

Tableau 2.12 : Les résultats de l’analyse chimique.

Numéro du
sondage

Profondeur
(m)

Teneurs exprimés en % par rapport au matériau sec

%
insolubles

%
carbonates
(CaCO3)

%
gypses

anions de
sulfates
(%SO42-)

SC1
3.70-4.10 62.66 20.45 Néant Néant

33.20-33.70 65.13 22.73 - -
SC3 6.90-7.30 78.09 7.58 - -

SC5
6.00-6.60 73.67 11.36 - -

28.20-28.65 63.92 25.00 - -

SC 7 3.20 – 3.65 63.44 21.42 - -
14.00 – 14.50 63.13 23.31 - -

SC9 10.40-10.80 61.47 28.79 - -

Selon la norme NF P 18 011, le sol est dépourvu des sulfates, il n’est pas agressif pour les bétons de
fondations.

Le sol est faiblement carbonaté (%CaCO3 < 30).
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3.1. Introduction

Les règle de calcul des charges et des surcharges en cas de ponts routes sont décrites dans le
fascicule 61 Titre II, en effet l’ouvrage doit résister aux efforts appliqués suivants :

 La charge permanente (CP).
 La charge complémentaire permanente (CCP).
 Les surcharges routières.

3.2. Evaluation des charges

Elles représentent les charges permanentes comprennent la structure porteuse CP, ainsi que les

éléments non porteurs CCP.

3.2.1. Calcul des charges permanentes

Elles représentent le poids de tablier (poutres + dalle)

3.2.1.1. Calcul du poids propre
Dans notre cas on a utilisé deux

 10 poutres en béton précontraint sous la forme

P20 et P30).

 10 poutres rectangulaires en béton armé utilisées dans

(La travée 01entre C10 et P20 et la

a. Calcul du poids propre des

Figure 3.1

Chapitre 03 Charges et surcharges

Les règle de calcul des charges et des surcharges en cas de ponts routes sont décrites dans le
’ouvrage doit résister aux efforts appliqués suivants :

charge permanente (CP).
La charge complémentaire permanente (CCP).
Les surcharges routières.

des charges G [5]

Elles représentent les charges permanentes comprennent la structure porteuse CP, ainsi que les

3.2.1. Calcul des charges permanentes CP

ds de tablier (poutres + dalle) qui sont les éléments porteurs.

propre des poutres
on a utilisé deux types de poutres :

en béton précontraint sous la forme I utilisées dans la travée 2 de 33.4 m (entre

0 poutres rectangulaires en béton armé utilisées dans chaqu’une des deux travées restantes

1entre C10 et P20 et la travée 03 entre P30 et C40 de 20 m chacune).

ds propre des poutres en béton précontraint :

Figure 3.1: La section de la poutre en béton précontrainte.
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Les règle de calcul des charges et des surcharges en cas de ponts routes sont décrites dans le
’ouvrage doit résister aux efforts appliqués suivants :

Elles représentent les charges permanentes comprennent la structure porteuse CP, ainsi que les

qui sont les éléments porteurs.

utilisées dans la travée 2 de 33.4 m (entre

ne des deux travées restantes

m chacune).
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P Bp = ઻ܘ܊ × [(L1 × S1) + (L2 × S

Tel que:

઻ܘ܊ : Masse volumique du béton précontraint.

L1 : la longueur de la poutre

L2 : la longueur de la poutre en section médiane = 18.36 m

S1: la section d’abouts =

S2: la section médiane =

AN : P Bp = 2.5 × [(15.04 × 0.65) + (18.36 × 0.51)

P Bp par mètre linéaire

P Bp total = 14.3 t/ml
b) Calcul du poids propre des poutres rectangulaires

P rectangulaire = ઻܊ × L3 × S

Tel que :

઻܊: Masse volumique du béton armé.

L3 : la longueur de la poutre

S3 : section de la poutre =

AN : P BA = 2.5× 20×

P par mètre linéaire =

P BA total = 0.99 ×

3.2.1.2. Calcul du poids propre de la dalle
Le poids de la dalle est donné

Tel que :

઻܊ : Masse volumique du béton armé.

l : la largeur de la dalle =13 m

e : l’épaisseur de la dalle =0.25m

AN: P Dalle = 2.5 × 13 × 0.25 =

Le poids total des éléments
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2)]

volumique du béton précontraint.

la poutre en section d’abouts = 15.04 m

la longueur de la poutre en section médiane = 18.36 m

= 0.65 m2

la section médiane = 0.51 m2

2.5 × [(15.04 × 0.65) + (18.36 × 0.51)] = 47.85 t

par mètre linéaire = 47.85 /33.4 = 1.43 t/ml

= 14.3 t/ml
Calcul du poids propre des poutres rectangulaires en béton armé :

S3

volumique du béton armé.

poutre = 20 m

= 0.396 m2

× 0.396 = 19.8 t

= 19.8 /20 = 0.99 t/ml

× 10 =9.9 t/ml.

Figure 3.2: Poutre en béton armé

3.2.1.2. Calcul du poids propre de la dalle
par unité de longueur Pd = ઻܊ × l × e

volumique du béton armé.

: la largeur de la dalle =13 m

l’épaisseur de la dalle =0.25m

0.25 = 8.12 t/ml.

Figure 3.3: Tablier (poutres + dalle).

Le poids total des éléments porteurs : CP1 = P BP total + P Dalle = 22.42 t/ml

CP2 = P BA total + P Dalle = 18.02 t/ml
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Poutre en béton armé.

22.42 t/ml

18.02 t/ml
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3.2.2. Calcul des charges complémentaires

Elles représentent les éléments non porteurs.

3.2.2.1. Calcul du poids du revêtement
On a une couche de revêtement en béton

bitumineux (BB) de …cm d’épaisseur.

Prev = ઻ܞ܍ܚ× e × Lrev

Tel que :

઻ܞ܍ܚ : Masse volumique du béton bitumineux = 2.2 t/m

Lrev : la largeur du revêtement

e : l’épaisseur du revêtement = 8 cm.

AN : Prev = 2.2 × 10.8 × 0.08 =

3.2.2.2. Calcul du poids de la glissière de sécurité
Les glissières de sécurité sont des éléments en acier

conducteurs ont perdu le contrôle

P (2 Glissière) = 0.12 t/ml

3.2.2.3. Calcul du poids du garde
Les garde-corps ont essentiellement pour objet la protection des piétons.

est de 0.1 t/ml. (Selon le fascicule 62 titre II).

P (2 Garde-corps) = 0.2 t/ml

3.2.2.4. Calcul du poids des
Les corniches sont des éléments qui équipent les bords latéraux d’un pont et dont le rôle principal est

d’améliorer l’esthétique de l’ouvrage

Le poids propre de la corniche :

S (Corniche) = 0.195 m2.

AN: P (Corniche) = (2.5 × 0.195

3.2.2.5. Calcul du poids des

Le poids du trottoir : Ptr = ઻܊

Tel que :
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charges complémentaires permanentes CCP

Elles représentent les éléments non porteurs.

Calcul du poids du revêtement
On a une couche de revêtement en béton

bitumineux (BB) de …cm d’épaisseur.

Figure 3.4: Complément des charges permanentes

e du béton bitumineux = 2.2 t/m3

la largeur du revêtement = 10.8 m.

du revêtement = 8 cm.

= 1.9 t/ml

Calcul du poids de la glissière de sécurité
Les glissières de sécurité sont des éléments en acier destinés à retenir des véhicules légers dont les

conducteurs ont perdu le contrôle. Leur poids est de 0.06 t/ml. (Selon le fascicule 62 titre II).

3.2.2.3. Calcul du poids du garde-corps
corps ont essentiellement pour objet la protection des piétons. Le poids d’un garde

est de 0.1 t/ml. (Selon le fascicule 62 titre II).

ul du poids des corniches
Les corniches sont des éléments qui équipent les bords latéraux d’un pont et dont le rôle principal est

d’améliorer l’esthétique de l’ouvrage.

Le poids propre de la corniche :

× 0.195) ×2 = 0.98 t/ml.

. Calcul du poids des trottoirs

Figure 3.5: Les dimensions de la

× St
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permanentes CCP

Complément des charges permanentes

destinés à retenir des véhicules légers dont les

cule 62 titre II).

Le poids d’un garde-corps

Les corniches sont des éléments qui équipent les bords latéraux d’un pont et dont le rôle principal est

es dimensions de la corniche



Chapitre 03 Charges et surcharges

Page 31

઻܊ : La masse volumique du béton

St : section du trottoir = 0.15 m2

AN : P trottoir = 2 × (2.5 × 0.15) = 0.75 t/ml

 Le poids total des éléments non porteurs :

CCP =revêtement + corniches + trottoirs +garde-corps +glissière de sécurité

CCP = 1.9 + 0.98 + 0.75 + 0.2+ 0.12 = 3.95 t/ml

Le poids total (poids propre du tablier) G1 = CP1 + CCP = 26.37 t/ml (la travée en BP)

G2 = CP2 + CCP = 21.97 t/ml (la travée en BA)

3.3.Caractéristiques du pont

 Largeur roulable : la largeur roulable est définie comme, la largeur comprise entre les

dispositifs de retenue ou bordures.

Dans notre cas la (Lr) largeur roulable est égale 10.90 m

 La largeur chargeable : Lc = 9.90 m

 Nombre de voies : est déterminer comme suit : N = E (Lc / 3) =3

 La classe de pont : tous les ponts supportant des chaussées rouables satisfaisant la condition

suivante selon le fascicule 61 titres II:

Tableau 3.1: Les classes de pont.

Classe La largeur roulable

1 Lr ≥ 7m

2 7m ≥ Lr ≥ 5.5 m

3 Lr ≥ 5.5 m

Dans notre cas Lr = 10.90 m ≥ 7m, donc le pont est rangé dans la catégorie de première classe.

3.4. Evaluation des surcharges

3.4.1. Calcul des surcharges routières
On distingue :
• La surcharge de type A (L).
• Système B : (Bc , Bt , Br ).
• La surcharge militaire Mc120.
• Les surcharges exceptionnelles D240

3.4.1.1. Système de charges A(L)
Les ponts doivent résister à une charge A(L) qui sont données en fonction de A(l) par la formule

suivante : A (L) = A (l) × a1 × a2 × V
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A (l) : une masse donnée on fonction de la longueur chargée L par la formule suivante :

A (l) = 230 +
૜૟૙૙૙

ା૚૛ۺ
(Kg / m2)

Avec:

l : la largeur chargée.

L: la longueur chargée.

En fonction de la classe du pont et du nombre de voies chargées, la valeur de A(l) est multipliée par

les coefficients a1 du tableau suivant :

Tableau 3.2: Les valeurs du coefficient a1

Nombre de voies 1 2 3 4 >5

Classe de pont
1ère classe 1 1 0.9 0.75 0.7

2ème classe 1 0.9 - - -

3ème classe 0.9 0.8 - - -

La charge A(l) est ensuite multipliée ensuite par un coefficient a2 = V0 /V.

Tableau 3.3: Les valeurs du coefficient a2

N° Largeur d’une voie (m) a2

1 3.50 1

2 3.70 0.945

3 3.70 0.945

Avec: V : Largeur des voies considérées.

V0=3.5 Pour un pont de 1ère classe.

1 er cas: La travée en béton précontraint (33.4 m)

A1 (l) = 230 +
ଷ଺଴଴଴

ଷଷ.ସାଵଶ
= 1020 (Kg / m2) = 1.02 t / m2.

Tableau 3.4: Les valeurs d’A (L) pour chaque voie.

N°
voies

a1 a2 a1 × a2 ×A1(l)
(t/m2)

Largeur des
voies V (m)

A (L)
(t/ml)

1 1 1 1.02 3.50 3.57

2 1 0.945 0.96 7.2 6.91

3 0.9 0.945 0.87 10.90 9.48
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2ème cas: La travée en béton armé (20 m)

A2 (l) = 230 +
ଷ଺଴଴଴

ଶ଴ାଵଶ
= 1380 (Kg / m2) = 1.38 t / m2.

Tableau 3.5 : Les valeurs d’A (L) pour chaque voie

N°
voies

a1 a2 a1 × a2 ×A1(l)
(t/m2)

Largeur des
voies V (m)

A (L)
(t/ml)

1 1 1 1.35 3.50 4.72

2 1 0.945 1.28 7.2 9.22

3 0.9 0.945 1.15 10.90 12.53

3.4.4.2. Système B
Le système de charges B comprend trois (3) types de systèmes :

 Le système Bc qui se compose de camions types (30 t).

 Le système Bt se compose de groupes de (02) essieux dits « essieux tandems ».

 Le système Br se compose d’une roue isolée (10 t).

Les surcharges du système B sont multipliées par des coefficients de majoration dynamique. Ce

coefficient est déterminé par la formule : δ = 1+β +α

Tel que : β =
଴.ସ

ଵା .଴ଶ୐
et α =

଴.଺

ଵାସ(
ృ

౏
)

Avec : L = portée de la travée.

G = la charge permanente de chaque travée.

S : surcharge maximale.

 Surcharge Bc :

Un camion du système Bc comporte trois essieux, sa masse totale est de 30 tonnes. Les camion sont

disposés de manière à produire l’effet le plus défavorable.

Disposition dans le sens transversal : nombre maximal de files que l’on peut disposer égal au

nombre de voies de circulation, il ne faut pas en mettre plus, même si cela est géométriquement

possible, les files peuvent être accolées ou non.

Disposition dans le sens longitudinal : nombre de camions est limité à deux, la distance des deux

camions d’une même file est déterminée pour produire l’effet le plus défavorable.

Le sens de circulation peut-être dans un sens ou dans l’autre à condition que les deux camions
circulent dans le même sens.
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En fonction de la classe du pont et du nombre de files considérées, la valeur des charges

Bc prise en compte est multipliée par le coefficient

Tableau 3.6

Nombre de fils
considérés

La classe
du pont

1

2

3

Les surcharges max (chaque

données par : S = S1 x bc.

Tableau 3.7:

Désignation

1 voie

2 voies

3 voies
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Figure 3.6 : Le système Bc

En fonction de la classe du pont et du nombre de files considérées, la valeur des charges

prise en compte est multipliée par le coefficient bc, donné dans le tableau suivant :

Tableau 3.6: La détermination du coefficient bc

1 2

1.20 1.10

1.00 1.00

1.00 0.80

max (chaque voie comporte deux camions de 30 t chacun)

: Les valeurs de Bc en fonction des voies chargées

Bc(t) bc

60 1.2

120 1.1

180 0.95
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En fonction de la classe du pont et du nombre de files considérées, la valeur des charges du système

suivant :

3

0.95

-

-

du système Bc sont

es valeurs de Bc en fonction des voies chargées

S

72

132

171
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1 er cas: La travée en béton précontraint (33.4 m)

δ Bc = 1 +
଴.ସ

ଵା(଴.ଶ×33.4)
+

଴.଺

ଵାସ(
ఴఴబ.ళల

భళభ
)

= 1.08

Le tableau suivant résume les valeurs des charges Bc par essieu et par voie :

Tableau 3.8: Les valeurs des charges par essieu et par voie (Bc)

Voie
chargée

bc Charge par essieu = essieu × q × bc × δbc

1 voie 1.2 E. AV 2 × 6 × 1.2 × 1.08 15.55 77.76 t

E. AR 4 × 12 × 1.2 × 1.08 62.21

2 voies 1.1 E .AV 4 × 6 × 1.1 × 1.08 28.51 142.55 t

E .AR 8 × 12 × 1.1 × 1.08 114.04

3 voies 0.95 E .AV 6 × 6 × 0.95 × 1.08 36.94 184.68 t

E .AR 12 × 12 × 0.95 × 1.08 147.74

2ème cas: La travée en béton armé (20 m)

δ Bc = 1 +
଴.ସ

ଵା(଴.ଶ×20)
+

଴.଺

ଵାସ(
రయవ.రబ

భళభ
)

= 1.1

Le tableau suivant résume les valeurs des charges par essieu et par voie :

Tableau 3.9: Les valeurs des charges par essieu et par voie (Bc)

Voie
chargée

bc Charge par essieu = essieu × q × bc × δbc

1 voie 1.2 E AV 2 × 6 × 1.2 × 1.13 16.27 81.36 t

E AR 4 × 12 × 1.2 × 1.13 65.09

2 voies 1.1 E AV 4 × 6 × 1.1 × 1.13 29.83 149.15 t

E AR 8 × 12 × 1.1 × 1.13 119.32

3 voies 0.95 E AV 6 × 6 × 0.95 × 1.13 38.64 193.23 t

E AR 12 × 12 × 0.95 × 1.13 154.58

 Surcharge Bt

Un tandem du système Bt est applicable seulement sur les ponts de 1ère et 2ème classe, il comporte deux

essieux (2x16t) chaqu’un à deux roues simples qui répond aux caractéristiques suivantes :

 Masse portée par chaque essieu 16 t
 Distance entre les deux essieux 1,35 .m
 Distance d’axe en axe des deux roues d’un essieu 2 m



Chapitre 03 Charges et surcharges

Page 36


Figure 3.7: Le système Bt.

Les valeurs des charges du système Bt prises en compte sont multipliées par le coefficient bt =1.

(Car notre pont est de première classe).

La surcharge du système Bt donnée par : S = S1× bt

AN: S1 = (2× 16) ×3 =96 t

S =96 × 1= 96 t (surcharge max pour trois voies)

Tableau 3.10: Les valeurs de Surcharges max par voie

Désignation Bt Bt(t) S

1 vois 1 32 32

2 voies 1 64 64

3 voies 1 96 96

1 er cas: La travée en béton précontraint (33.4 m)

δ Bt = 1 +
଴.ସ

ଵା(଴.ଶ×33.4)
+

଴.଺

ଵାସ(
ఴఴబ.ళల

వల
)

= 1.07

Tableau 3.11: Les valeurs des charges Bt

Voie chargée bt Charge par essieu = V × S × bt × δbt

1 voie 1 1 × 32 × 1 × 1.07 34.24 t

2 voies 1 2 × 32 × 1 × 1.07 68.48 t

3 voies 1 3 × 32 × 1 × 1.07 102.72 t
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2ème cas: La travée en béton armé (20 m)

δ Bt = 1 +
଴.ସ

ଵା(଴.ଶ×20)
+

଴.଺

ଵାସ(
రయవ.రబ

వల
)

= 1.11

Tableau 3.12 : Les valeurs des charges Bt

Voie chargée bt Charge par essieu = V × S × bt × δbt

1 voie 1 1 × 32 × 1 × 1.11 35.52 t

2 voies 1 2 × 32 × 1 × 1.11 70.64 t

3 voies 1 3 × 32 × 1 × 1.07 106.56 t

 Système Br

La roue isolée qui constitue le système Br porte une masse de 10t, Sa surface d’impact sur la

chaussée est un rectangle uniformément chargé dons le coté transversal qui mesure 0.6 met le coté

longitudinal 0.3 m.

Figure 3.8 : Système Br

AN: S =10 t. (charge Br.)

1 er cas: La travée en béton précontraint (33.4 m)

δ Br = 1 +
଴.ସ

ଵା(଴.ଶ×33.4)
+

଴.଺

ଵାସ(
ఴఴబ.ళల

భబ
)

= 1.05

2ème cas: La travée en béton armé (20 m)

δ Br = 1 +
଴.ସ

ଵା(଴.ଶ×20)
+

଴.଺

ଵାସ(
రయవ.రబ

భబ
)

= 1.08
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Tableau 3.13: la valeur de la charge Br

.
Désignation S δ Roue (10t)

Br

10 1.05 10.50 t

10 1.08 10.80

 Système militaire Mc 120

Notre pont doit être calculé pour supporter les véhicules de type Mc120.
Dans le sens transversal : un seul convoi.
Dans le sens longitudinal : la limite entre deux convois est d’environ de 37m.
La surcharge S de ce système est de 110 t.

Figure 3.9 : système Mc 120

1 er cas: La travée en béton précontraint (33.4 m)

δ Br = 1 +
଴.ସ

ଵା(଴.ଶ×33.4)
+

଴.଺

ଵାସ(
ఴఴబ.ళల

భభబ
)

= 1.07

2ème cas: La travée en béton armé (20 m)

δ Br = 1 +
଴.ସ

ଵା(଴.ଶ×20)
+

଴.଺

ଵାସ(
రయవ.రబ

భభబ
)

= 1.11

Les résultats sont représentés dans le tableau suivant :

Tableau 3.14: Les Résultats des surcharges Mc120

Désignation S δ Q(t) Q(t/ml)

Mc 120

110 1.07 117.7 19.30

110 1.11 122.1 20.00
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 Charges exceptionnelles D240

La charge est considérée comme une charge uniformément répartie sur un rectangle de (18.60 x
3.20) m2.
Cette charge de 240 t n’est pas majorée et égale pour les deux cas de notre étude.

Q (ml)=
ଶସ଴

ଵ .଼଺଴
= ݉/ݐ12.90

Figure 3.10 : Charges exceptionnelles D240

 Les surcharges sur les trottoirs

Nous appliquons sur les trottoirs une charge uniforme de 150 Kg/m2 ; réservée exclusivement à la
circulation des piétons de façon à produire l’effet max envisagé.

Un seul trottoir chargé : P=0,15x0.75=0,112 t/ml
Deux trottoirs chargés : P= (0,15x0.75)× 2=0,225 t/ml.

3.5. Calcul des réactions d’appui sous chaque charge [6]

Les structures en exploitation sont généralement soumises à des surcharges mobiles et il faut tenir

compte de cette mobilité dans le calcul des réactions, des efforts internes et les déplacements.

C’est le cas notamment des ponts sollicité par la circulation automobile ou ferroviaire. Il est alors

nécessaire de déterminer les efforts les efforts maximums qui vont servir au dimensionnement.

La fonction d’influence d’un effet élastique dans une section fixe d’un élément de structures est celle

qui donne la valeur de cet effet pour toutes positions d’une charge concentrée mobile égale à l’unité.

Le graphique qui représente cette fonction est appelé ligne d’influence.

Connaissant La fonction d’influence d’un effet dans une section, on peut déterminer la valeur de cet

effet dans cette section provoqué par un système de charge donnée.

L’effet E dans une section quelconque produit par une charge concentrée P a pour valeur : E = P.Y

Recueils des lignes d’influence :



Chapitre 03 Charges et surcharges

Page 40

 Pour les charges uniformément reparties R = Q.S

 Pour les charges concentrées R =∑ Pi Yi

Figure 3. 11 : Les lignes d’influences.

3.5.1. Calcul des réactions d’appuis sous la charge permanente G

On a d’après la méthode de la RDM: R =
Q .L

2

 Une travée chargée

L = 33.4m la longueur de la travée en BP

R =
୕ .୐

ଶ
→ R1= (26.37 x 33.40) / 2 = 440.38 t

Figure 3.12 : La travée en béton précontrainte sous la charge G

L =20m la longueur de la travée en BA

R2 = (21.97 x 20) /2 = 219.70 t

Figure 3.13 : La travée en béton armé sous la charge G
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3.5.2. Calcul des réactions d’appuis sous la charge A(l)

 Une travée chargée

l =32.4 (longueurs entre axes des appareils d’appuis)

Pour trois voies chargées on a A(L) = 9.48 t/ml

(Voir le tableau 3.4)

R1 = (9.48 x 32.4) /2 =153.58 t

Figure 3.14 : La travée en béton précontrainte sous la charge A(L)

l =19 (longueurs entre axes des appareils d’appuis)

Pour trois voies chargées on a A(L) = 12.53 t/ml

(Voir le tableau 3.5) .

R2 = (12.53 x 19) /2 = 119.03 t

Figure 3.15: La travée en béton armé sous la charge A(L)

 Deux travées chargées

A (l) = 230 +
ଷ଺଴଴଴

ହଷ.ସାଵଶ
= 1020 (Kg / m2) = 0.78 t / m2.

A(L) = 0.78 x 0.9 x 0.945 x 10.9 =7.2 t/ml

En utilisant la méthode de la RDM on trouve :

R =
ଷଶ.ସ୶଻.ଶ

ଶ
+
ଵଽ୶଻.ଶ

ଶ
= 185.04 t = R max

Figure 3.16 : Les deux travées sous la charge A(L)
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3.5.3. Calcul des réactions d’appuis sous la charge des trottoirs St

Pour deux trottoirs chargés Q= 0.225 t/ml

 Une travée chargée

l =32.4 (longueurs entre axes des appareils d’appuis)

R1 = (0.225 x 32.4) /2 = 3.65 t

Figure 3.17 : La travée en béton précontrainte sous la charge St

l =19 (longueurs entre axes des appareils d’appuis).

R2 = (0.225 x 19) /2 = 2.14 t

Figure 3.18 : La travée en béton armé sous la charge St

 Deux travées chargées

R =
଴.ଶଶହ୶ଷଶ.ସ

ଶ
+
଴.ଶଶହ୶ଵଽ

ଶ
= 5.78 t = R max

Figure 3.19 : Les deux travées sous la charge St
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3.5.4. Calcul des réactions d’appuis sous la surcharge bc

 Une travée chargée

1 er cas: La travée en béton précontraint (33.4 m)

En utilisant la méthode de ligne d’influence et le théorème de tales on trouve les ordonnées suivantes :

Y1=1

Y2 =
32.4 −1.5

32.4
= 0.95

Y3 =
32.4− 6

32.4
= 0.81

Y4 =
ଷଶ.ସିଵ଴.ହ

ଷଶ.ସ
= 0.67

Y5 =
ଷଶ.ସିଵଶ

ଷଶ.ସ
= 0.62

Y6 =
ଷଶ.ସିଵ଺.ହ

ଷଶ.ସ
= 0.49

R1 = ∑ Pi Yi

R1 = 12 (1+ 0.95 + 0.67 + 0.62) + 6(0.81 + 0.49) = 46.68 t

 01 voie chargée :

R = R1 × bc × δbc × V

R = 46.68 x 1.2 x 1.08 x 1 = 60.49 t

 02 voies chargées :

R = R1 × bc × δbc×V =

R = 46.68 x 1.1 x 1.08 x 2 = 110.91 t

 03 voies chargées :

R = R1 × bc × δbc ×V

R = 46.68 x 0.95 x 1.08 x 3= 143.68 t

2ème cas: La travée en béton armé (20 m)

En utilisant la méthode de ligne d’influence et le théorème de tales on trouve les ordonnées suivantes :

Y1=1

Y2 =
ଵଽିଵ.ହ

ଵଽ
= 0.92
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Y3 =
ଵଽି ଺

ଵଽ
= 0.68

Y4 =
ଷଶ.ସିଵ଴.ହ

ଷଶ.ସ
= 0.44

Y5 =
ଷଶ.ସିଵଶ

ଷଶ.ସ
= 0.36

Figure 3.21 : La travée en béton armé sous la surcharge bc

Y6 =
ଷଶ.ସିଵ଺.ହ

ଷଶ.ସ
= 0.18

R2 =∑ Pi Yi

R2 = 37.8 t

 01 voie chargée :

R max = R1 × bc × δbc×V

R max = 37.8 x 1.2 x 1.13 x 1= 51.25 t

 02 voies chargées :

R max = R1 × bc × δbc×V

R max = 37.8 x 1.1 x 1.13 x 2 = 93.97 t

 03 voies chargées :

R max = R1 × bc × δbc× V

R max = 37.8 x 0.95 x 1.13 x 3 = 121.77 t

 Deux travées chargées

Figure 3.22 : les deux travées sous la surcharge bc
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Y1=1

Y2 =
19 −1.5

19
= 0.92

Y3 =
19− 6

19
= 0.68

Y4 =
ଷଶ.ସିଷ.ହ

ଷଶ.ସ
= 0.89

Y5 =
ଷଶ.ସି଼

ଷଶ.ସ
= 0.75

Y6 =
ଷଶ.ସିଽ.ହ

ଷଶ.ସ
= 0.70

R = (12 x 1) + (12 x 0.92) + (6 x 0.68)

R = 27.12 t

R’ = (6 x 0.89) + (12 x 0.75) + (6 x 0.70)

R = 22.74 t

Rmax = 27.12

- Calcul de la Réaction Rmax par rapport au nombre de voies chargées :

 Une voie chargée :

R max = R1 × bc × δbc × V

R max = 27.12 x 1.2 x 1.08 x 1= 35.15 t

 02 voies chargées :

R max = R1 × bc × δbc × V

R max = 27.12 x 1.1 x 1.08 x 2= 64.43 t

 03 voies chargées :

R max = R1 × bc × δbc × V

R max = 27.12 x 0.95 x 1.08 x 3 = 83.48 t

R max = 83.48 t

- Calcul de Réaction R’ par rapport au nombre de voies chargées :

 01 voie chargée :

R’ = R1 × bc × δbc × V

R’= 22.74 x 1.2 x 1.13 x 1= 30.83 t
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 02 voies chargées :

R’ = R1 × bc × δbc × V

R’= 22.74 x 1.1 x 1.13 x 2 = 56.53 t

 03 voies chargées :

R’ = R1 × bc × δbc × V

R’ = 22.74 x 0.95 x 1.13 x 3 = 73.23 t

R’max = 73.23 t

Donc : R bc total max = 83.48 + 73.23 = 156.71 t

3.5.5. Calcul des réactions d’appuis sous la charge Bt

 Une travée chargée

1 er cas: La travée en béton précontraint (33.4 m)

Figure 3.23 : La travée en béton précontrainte sous la surcharge Bt

Y1 =1

Y2 =
32.4 −1.35

32.4
= 0.96

D’où : R1 =31.36 t

R max = R1 × bt × δbt × V

 01 voie chargée :

R max = R1 × bt × δbt × V

R max = 31.36 x 1 x 1.07 x 1= 33.55 t

 02 voies chargées :

R max = R1 × bt × δbt × V
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R max = 31.36 x 1 x 1.07 x 2 = 67.1 t

 03 voies chargées :

R max = R1 × bt × δbt × V

R max = 31.36 x 1 x 1.07 x 3 = 100.65 t

2ème cas: La travée en béton armé (20 m)

Figure 3.24 : La travée en béton armé sous la surcharge Bt

Y1 =1

Y2 =
19 −1.35

19
= 0.92

D’où : R2 = 30.72 t

R max = R1 × bt × δbt × V

 01 voie chargée :

R’ = R1 × bt × δbt × V

R’ = 30.72 x 1 x 1.11 x 1= 34.10 t

 02 voies chargées :

R’ = R1 × bt × δbt × V

R’ = 30.72 x 1 x 1.11 x 2 = 68.20 t

 03 voies chargées :

R’ = R1 × bt × δbt × V

R’= 30.72 x 1 x 1.11 x 3 = 102 30 t
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 Deux travées chargées

Figure 3.25 : Les deux travées sous la surcharge Bt

Y1 = 1 Y’1= 1

Y2 = 0.99 Y’2 = 0.99

R 1 = 16 x 0.99 =15.84 t R 2 = 16 x 0.99 =15.84 t

Calcul de R1 max : Calcul de R2 max :

R1 max = 15.84 x 1.07 x 1 x 3 = 50.84 t R2 max = 15.84 x 1.11 x 1 x 3 = 52.75 t

Donc : R Bt total max = 50.84 + 52.75 = 103.6 t

3.5.6. Calcul des réactions d’appuis sous la charge militaire Mc 120

Figure 3.26 : La travée en béton précontrainte sous la surcharge Mc 120

Q =110t

q = 110/6.1 = 18.03 t

 Une travée chargée

1 er cas: La travée en béton précontraint (33.4 m)
S : air du trapèze

Y1 = 1
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Y2 = 0.81

R1 = q x S = 18.03 x
(ଵା଴.଼ଵ) ୶଺.ଵ

ଶ
= 99.53 t

R1 max =1.07 x 99.53 = 106.5 t

2ème cas: La travée en béton armé (20 m)

Figure 3.27 : La travée en béton armé sous la surcharge Mc 120

Y1 = 1

Y2 = 0.67

R2 = q x S = 18.03 x
(ଵା଴.଺଻) ୶଺.ଵ

ଶ
= 91.83 t

R2 max =1.11 x 99.53 = 101.94 t

 Deux travées chargées

Figure 3.28 : Les deux travées sous la surcharge Mc 120

Y1 =1 Y’1 =1

Y2 = 0.92 Y’2 =0.86

R = q x S = 18.03 x
(1+0.92) x 2.55

2
R’ = q x S’ = 18.03 x

(1+0.86) x 2.55
2

R = 44.13 t R’ = 42.76 t

R max = 44.13 x 1.07 = 47.21 t R’ max =42.76 x 1.11 =47.13 t

Donc : R Mc 120 total max = 47.21 + 47.13 = 93.34 t
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3.5.7. Calcul des réactions d’appuis sous la charge MD 240

 Une travée chargée

1 er cas: La travée en béton précontraint (33.4 m)

Figure 3.29: La travée en béton précontrainte sous la surcharge MD 240

S : air du trapèze

Y1 =1

Y2 = 0.42

R1 =R1 max = q x S

= 12.9 x
(ଵା଴.ସଶ) ୶ଵ .଼଺

ଶ

R1 =R1 max = 170.35 t

2ème cas: La travée en béton armé (20 m)

Figure 3.30 : La travée en béton armé sous la surcharge MD 240

S : air du trapèze

Y1 =1 , Y2 = 0.02

R’1 =R’1 max = q x S
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= 12.9 x
(ଵା଴.଴ଶ) ୶ଵ .଼଺

ଶ

R’1 =R’1 max = 122.39 t

 Deux travées chargées

Figure 3.31 : Les deux travées sous la surcharge MD 240

Y1 =1 Y’1 = 1

Y2 =0.73 Y’2 =0.53

R = q x S = 12.90 x
(1+0.73) x 8.8

2
R’ = q x S’ = 12.90 x

(1+0.53) x 8.8
2

R = R max = 98.19 t R’ = R’ max = 88.02 t

Donc : R MD 240 total max = 98.19 + 88.02 = 186.21 t

Le tableau récapitule tous les réactions max sollicitant la pile et la culée(en tonne).

Tableau 3.15 : Les résultats des réactions max sollicitant la pile et la culée

Chargement Culée (t) Pile (t)

Charge permanente G 219.70 660.08

Surcharge A(L) 119.03 185.04

Trottoirs St 2.14 5.78

Surcharge Bc 121.17 156.71

Surcharge Bt 102.30 103.6

Surcharge M c 120 101.94 94.34

Surcharge M d 240 122.39 186.21
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3.6. Les combinaisons de charges

Tableau 3.16: Les combinaisons des charges

Etats limites Combinaisons N° de combinaison

ELU

1.35G +1.6 (A+St) 1

1.35 G +1.6 (Bc + St) 2

1.35 G + 1.6 (Bt + St) 3

1.35 (G +M c 120) 4

1.35 (G +M d 240) 5

ELS

G +1.2 (A+St) 6

G +1.2 (Bc + St) 7

G + 1.2 (Bt + St) 8

G +M c 120 9

G +M d 240 10

 Application numérique :

1) Pour la culée

Tableau 3.17: Les combinaisons max des réactions sous la culée

La Culée

Etats limites N° de la combinaison Réaction (tonnes)

ELU

1 490.46

2 421.19

3 402.32

4 434.21

5 461.82

ELS

6 365.10

7 367.68

8 345.03

9 321.64

10 342.10
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2) Pour la pile

Tableau 3.18 : Les combinaisons max des réactions sous la pile

La Pile

Etats limites N° de la combinaison Réaction (tonnes)

ELU

1 1196.42

2 1151.09

3 1066.11

4 1018.46

5 1142.49

ELS

6 889.06

7 855.06

8 791.33

9 754.42

10 846.29

Tableau 3.19 : Les Réactions d’appuis max sous la pile et la culée

Réactions (tonne)

Etats limites Culée Pile

ELU 490.46 1196.42

ELS 367.68 889.06

Remarque : Pour le calcul du ferraillage de la culée et des piles, en plus des charges calculées

précédemment on calcule aussi les surcharges suivantes :

 Le vent :

Le vent souffle horizontalement dans une direction normale à l’axe longitudinal de la chaussée.

La répartition de la grandeur des pressions exercées par celui-ci et les forces qui en résultent

dépendent de la forme et des dimensions de l’ouvrage.
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En générale la valeur représentative de la pression dynamique du vent est égale à 0.2 t/m selon le

fascicule 61 titre II

W =0.2 t/m2 pour les ouvrages en service.

W =0.125 t/m2 pour les ouvrages en cours de construction.

 Force de freinage :

Pour la vérification de l’aptitude au service, la valeur de courte durée de la résultante totale de force

de freinage vaut 30t. Les forces de freinage seront appliquées au niveau de la chaussée.

 Séisme :

Dans les régions sujettes au séisme, les ponts doivent être conçus pour résister aux charges

sismiques.

La composante horizontale du séisme suivant l’axe x : Ex = 20 % G

La composante horizontale du séisme suivant l’axe y : Ey= 14 % G

G : est le poids propre total de la structure augmenté du poids + des piles liées au tablier.
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4.1. Etude de la culée

On appelle culée l'ensemble des appuis et des organes de raccordement de l'ouvrage avec le terrain
naturel.

Le rôle d'une culée est d'assurer la liaison entre le tablier du pont et le milieu environnant. Elle assure
donc à la fois les fonctions d'appuis pour le tablier et de mur de soutènement pour les terres.

4.1.1. Le choix de la culée

Le choix de la culée peut se faire progressivement, il résulte d’une analyse englobant :

 La nature et le mode de construction du tablier

 Les contraintes naturelles du site

 Les contraintes fonctionnelles de l’ouvrage

Dans notre cas, on a opté pour une culée remblayée. Une culée remblayée est constituée par un

ensemble de murs ou voiles en béton armé. L’un d’autre eux appelé mur de front sur lequel s’appuie

le tablier de l’ouvrage. Les autres sont les murs latéraux, appelés mur en aile ou en retour selon qu’ils

ne sont pas ou qu’ils sont parallèles à l’axe longitudinal de l’ouvrage projeté.

Comme en peut donc le voir, une culée remblayée assure à la fois une fonction mécanique porteuse et

une fonction de soutènement du remblai. Elle subit donc une poussée des terres dont l’intensité est

proportionnelle au carrée de la hauteur.

De toute façon, une culée remblayée ne peut se concevoir que pour une hauteur limitée à une dizaine

de mètre. Au-delà, les quantités à mettre en œuvre deviennent trop importantes, et il n’est certainement

pas économique.

La hauteur de la culée sera évaluée par la formule suivante

H culée = cote du projet – cote de la fondation

4.1.2. Les différents éléments composants la culée

Une culée se compose essentiellement des éléments suivants : (Figure 4.1)

 Un mur de front sur lequel s'appuie le tablier et qui soutient les terres, il est encastré à la

semelle.

 Deux murs en retour qui assurent le soutènement des terres.
 Un mur garde- grève comportant un corbeau arrière qui sert appui à la dalle de transition.

(Voir la figure suivante)
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Figure 4.1: Perspective de la culée
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4.1.3. Les dimensions des différents éléments constituant la culée

Figure 4.2

Le Mur garde grève :

Figure 4.3 : Coupe sur le mur garde

 La hauteur du mur de garde grève

H = hauteur de la poutre + hauteur de l’appareil d’appui + dés appuis
H=1.1 + 0.24 + 0.06=1.65m

Chapitre 04 Etude des appuis

4.1.3. Les dimensions des différents éléments constituant la culée

Figure 4.2 : La vue en plan de la culée

: Coupe sur le mur garde-grève et appareil d’appui

La hauteur du mur de garde grève :

= hauteur de la poutre + hauteur de l’appareil d’appui + dés appuis

Etude des appuis
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4.1.3. Les dimensions des différents éléments constituant la culée

grève et appareil d’appui
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 Epaisseur du mur garde-grève :

e =Max (0.3m ; H/8) = (0.3 ; 1.65/8) = 0.3 m

 Longueur du mur garde –grève

La longueur du mur est L = 11.80 m

La Dalle de transition

Sa longueur est : L =min (6m ; max (3m ,0.9 H))

h : hauteur de remblais = (mur du front + mur garde grève)

= 6.77 +1.65 = 8.42 m

La longueur L = 11.8 m

La largeur l = 5 m

Généralement elle a une épaisseur e = 0.3m Figure 4.4: La dalle de transition

Le mur frontal

Hauteur du mur frontal : h= 6.77 m

L’épaisseur : emf =1.2 m

La longueur du mur est : L =13 m

Le sommier d’appuis

Le sommier d’appuis est un élément sur lequel repose l’about du tablier, il est intégré au mur

frontal. Sa surface doit être aménagée de façon à permettre l’implantation des appareils d’appuis et la

mise en place des vérins pour changer ces derniers.

La longueur du sommier L : largeur du pont = 13 m

La largeur du sommier l = 1.2 m.

La Semelle

On a l’épaisseur de la semelle e= 1.5 m

La longueur de la semelle : L =9.6 m

La largeur de la semelle : l =13.3 m

Figure 4.5 : Les dimensions de la semelle.
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Murs en retour

Epaisseur du mur : emr =0.6 m

La hauteur est h = 8.42 m

Longueur du mur en retour : L = 4.20 m

Corbeau

Les dimensions du corbeau sont donnée le schéma suivant :

La longueur du corbeau est : L = 11.8m

La section du corbeau S = 0.85 Figure 4.6 : Les dimensions de la semelle

4.1.4. Evaluation des efforts sollicitant la culée

4.1.4.1. Calcul des sollicitations permanentes sur la culée

Le poids propre du mur garde-grève

PGG = ௕ߛ × e × H × L

௕ߛ = 2.5 t/ m3 poids volumique du béton.

AN: PGG = 2.5 x 0.3 x 1.65 x 11.8 → PGG = 14.60 t

Le poids propre du mur frontal

PF = ௕ߛ × e × h × L

AN: PF = 2.5 × 1.2 × 6.77 × 13 → PF = 264.03 t

Figure 4.7: Les dimensions du mur frontal
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Le poids propre du mur en retour

PR = ௕ߛ × e × S

AN: PR = 2.5 × 0.6 × 35.36 → PR = 53.04 t

PR total = 53.04 × 2 → PR Total = 106.09 t

Le poids de la semelle

PS = ௕ߛ × e × l × L

AN: PS = 2.5 × 1.5 × 9.6 × 13.3 → PS = 478.8 t

Le poids de la dalle de transition

P DDT = ௕ߛ × e × l × L

AN: P DDT = 2.5 × 0.3 × 5 × 11.8 → P DDT = 44.25 t

Le poids du corbeau

P C = ௕ߛ × S × L

AN: P C = 2.5 × 0.85 × 11.8 → P C = 24.34 t

Le poids des terres Sur la dalle de transition :

P = ௛ߛ × h × l × L

l : la longueur de la dalle de transition

L : la largeur de la dalle de transition

ϒ du remblai = 1.8 t/m3

P1 = 1.8 × h × l × L

AN: P1 = 1.8 × 1 × 3.9 ×11.8

P 1 = 82.83 t

Sur la semelle :

P2 = 661.92 t

Figure 4.8 : Le poids des terres sur la dalle de transition

. et la semelle .
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Calcul de la poussée des terres

La stabilité de la culée sera vérifiée à vide, en service, en conditions normales et dans les conditions

sismiques.

Le mur garde-grève, le mur frontal et la Semelle sont soumis aux poussées comme il est montré sur

le schéma suivant (Figure 4.9)

q = Ka × γ × h → F =
ଵ

ଶ
Ka × γ × h2

La force F est appliquée à h/3 tel que :

ቊ
F1 : est appliquée à 2.8 m

F2 : est appliquée à 0.5 m
�

Figure 4.9 : La poussée des terres

Calcul du coefficient de poussée

 Dans les conditions normales Ka = tg 2 (
π
૝
−
࣐
૛

)

D’où : Ka = 0.333

 Dans les conditions sismiques le coefficient de poussée sera déterminé par la formule

de Mononoble-Okable [Voir la référence]

Ka =
஼ைௌమ(ఝାఈି ఏ)

௖௢௦మቈଵାට
౩౟౤ (ಞ శ ಌ) ౩౟౤ (ಞ ష ಐ శ ಉ)

ౙ౥౩(ಌష ಉ శ ಐ) ౙ౥౩(ಉ శಊ)
቉

ୡ୭ୱ(ఋିఈ)

ୡ୭ୱ(ఋିఈ ାఏ)

Φ : angle de frottement interne (pour remblai φ = 30°)
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α : angle de talus avec l’horizontal α = 0°

ᵦ : inclinaison de la culée ᵦ = 0°

ߜ : angle de frottement remblai- culée (sol – béton) ߜ = 0°

θ : angle entre la direction du séisme et la verticale : θ = ܏ܜ܋ܚ܉(
ઽ۶

૚ା ઽ܄
)

k : coefficient caractérisent le séisme : k2 ࡴࢿ=
૛ + (૚± .(ࢂࢿ

ઽ۶ : 0.07 coefficient caractérisent du séisme dans le sens vertical.

L’effort sismique horizontal : Hs = ઽ۶ × ۵.

L’effort sismique vertical : vs = (૚± ઽ܄) × ۵. (G : poids propre).

Les coefficients de poussées pour les différents cas sismique sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau 4.1 : Les coefficients de poussées pour les différents cas sismique

Action du séisme Notation
ࡴࢿ ࢂࢿ K ૙ࣂ ka

Condition normale
(pas de séisme)

Cas n°1 0 0 1 0 0.33

Verticale +
horizontale

CAS n°2 0.1 0.07 1.039 5.34 0.42

Horizontale CAS n°3 0.1 0 1.005 5.71 0.395

Verticale +
horizontale

CAS n°4 -0.07 -0.07 0.969 6.14 0.374

Les efforts de poussée des terres pour les différentes conditions (normales et séismiques) sont
donnés dans le tableau suivant :

Tableau 4.2 : Les efforts de poussée des terres pour les différentes conditions

Condition
sismique

Ka FP(t)

Poussées des
terres

Mur garde grève+
mur frontal

CASN°1 0.333 250.72

CASN°2 0.42 316.22

CASN°3 0.395 297.40

CASN°4 0.374 281.59

Semelle

CASN°1 0.333 7.95

CASN°2 0.42 10.03

CASN°3 0.395 9.43

CASN°4 0.374 8.94
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Calcul de la poussée des surcharges de remblai

En vue de la justification des éléments ou structures susceptibles d’être soumis à des efforts de la

part des remblais d’accès aux ponts, on considère que ces remblais sont susceptibles de recevoir une

charge d’une tonne par mètre carré.

q = 1 t/m2

=݌ ×ݍ ஺ܭ × ݈→ ௣ܨ = ×ݍ ஺ܭ × ×ܮ ℎ

Figure 4.10 : La Poussée des surcharges

Les efforts de poussée de surcharges des remblais pour les différentes conditions (normales et

sismiques) sont donnés dans le tableau suivant :

Tableau 4.3 : Les efforts de poussée de surcharges des remblais pour les différentes conditions

Condition
sismique

Ka FP(t)

Poussées des
surcharges

Mur gard grève +
mur frontal

Cas n°1 0.333 26.60

casn°2 0.42 33.55

Cas n°3 0.395 31.55

Cas n°4 0.374 29.87

semelle

Cas n°1 0.333 5.89

Cas n°2 0.42 7.43

Cas n°3 0.395 7.00

Cas n°4 0.374 6.61
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Le calcul des efforts sur la culée se fait par rapport au point O.

Ms : désigne le moment stabilisant du aux charges verticales.

Ms = efforts verticaux + bras de levier horizontal.

Mr : désigné le moment renversant du aux charges horizontales.

Mr : effort horizontal ×bras de levier vertical.

Les résultats sont donnés dans les tableaux suivants :

Remarque : les bras de leviers horizontaux et verticaux des différentes forces sont déterminés par

rapport au point O.

Figure 4.11: Le moment stabilisant et renversant.



Chapitre 04 Etude des appuis

Page 65

Tableau 4.4: Les Sollicitations dues aux charges permanentes

sollicitation Condition
séismique

Efforts
P(t)

Efforts
horizontaux

Efforts
verticaux
(࢚)ࡼ(ࢂࢿ1±)

Bras de levier
horizontal(m)

Bras de
levier
vertical(m)

Mr

(t.m)
Ms (t.m)

Poids du
mur garde

grève

Cas n°1

14.60

0 14.60

5.55 9.09

0 81.03

Cas n°2 1.46 15.62 13.27 86.69

Cas n°3 1.46 14.60 13.27 81.03

Cas n°4 1.46 13.57 13.27 75.31

Poids du
mur frontal

Cas n°1

264.03

0 264.03

4.80 4.88

0 1267.34

Cas n°2 26.40 282.51 128.83 1356.04

Cas n°3 26.40 264.03 128.83 1267.34

Cas n°4 26.40 245.54 128.83 1178.59

Poids du
mur de
retour

Cas n°1

106.09

0 106.09

7.50 5.71

0 795.65

Cas n°2 10.60 113.21 60.52 849.07

Cas n°3 10.60 106.09 60.52 795.65

Cas n°4 10.60 98.66 60.52 739.95

Poids de la
semelle

Cas n°1

478.8

0 478.8

4.80 0.75

0 2298.24

Cas n°2 47.88 512.31 35.91 2459.08

Cas n°3 47.88 478.8 35.91 2298.24

Cas n°4 47.88 445.28 35.91 2137.34

Poids de la
dalle de

transition

Cas n°1 44.25 0 44.25

8.20 8.96

0 362.85

Cas n°2 4.42 47.34 39.42 388.19

Cas n°3 4.42 44.25 39.42 362.85

Cas n°4 4.42 41.15 39.42 337.43

Corbeau Cas n°1

24.34

0 24.34

5.72 7.01

0 139.22

Cas n°2 2.43 26.04 17.03 148.94

Cas n°3 2.43 24.34 17.03 139.22

Cas n°4 2.43 22.63 17.03 129.44

Poids des
terres sur la

dalle de
transition

Cas n°1

82.33

0 82.33

7.74 9

0 637.23

Cas n°2 8.23 88.09 74.07 681.81

Cas n°3 8.23 82.33 74.07 637.23

Cas n°4 8.23 76.56 74.07 592.57

Poids des
terres sur la

semelle

Cas n°1

661.92

0 661.92

7.50 0.75

0 4964.4

Cas n°2 66.19 708.27 49.64 5312.02

Cas n°3 66.19 661.92 49.64 4964.4

Cas n°4 66.19 615.58 49.64 4616.85

Poids du
tablier

Cas n°1

490.46

0 490.46

6.00 //

// 2942.76

Cas n°2 49.04 524.79 // 3148.74

Cas n°3 49.04 490.46 // 2942.76

Cas n°4 49.04 456.12 // 2736.72
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Tableau 4.5 : Sollicitations dues aux surcharges du remblai

Condition
séismique

Efforts(t) Bras de levier
horizontal(m)

Bras de
levier

vertical(m)

Mr (t.m) Ms (t.m)

Poussées
des
surcharges

Sur le
mur
frontale
+ garde
grève

Cas N°1 16.54 //

4.30

114.38 //

Cas N°2 13.90 // 144.26 //

Cas N°3 19.62 // 135.66 //

Cas N°4 18.57 // 128.44 //

Sur la
semelle

Cas N°1 2.94 //
0.5

2.94 //

Cas N°2 3.71 // 3.71 //

Cas N°3 3.49 // 3.50 //

Cas N°4 3.30 // 3.30 //

Tableau 4.6 : Sollicitations dues aux poussées des terres

Sollicitation Condition
séismique

Ft (t) Bras de levier
horizontal(m)

Bras de
levier

vertical(m)
Mr (t.m) Ms (t.m)

Poussées
des terres

sur le Mgg+
Mf

Cas N°1 250.72 //

4.30

1078.09 //

Cas N°2 316.22 // 1359.74 //

Cas N°3 297.40 // 1278.82 //

Cas N°4 281.59 // 1210.83 //

Poussées
des terres

sur la
semelle

Cas N°1 7.95 //

0.5

3.97 //

Cas N°2 10.03 // 5.01 //

Cas N°3 9.43 // 4.71 //

Cas N°4 8.94 // 4.47 //

Vérification de la stabilité :

 Stabilité au renversement :
ࡹ∑ ࢙

ࡹ∑ ࢘
≥ 1.5 Condition normale (pas de séisme)

ࡹ∑ ࢙

ࡹ∑ ࢘
≥ 1.3 Condition sismique

 Stabilité au glissement :
∑௏

∑ு
ݐ݃ ߮ ≥ 1.5 Condition normale.

∑௏

∑ு
ݐ݃ ߮ ≥ 1.3 Condition sismique.
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Tel que : V = (ݐ)ܲ(௏ߝ1±) ∑

H = (ݐ)௛ܲߝ ∑

φ : angle de frottement du remblai.

Tableau 4.7 : Résultats des sollicitations sur la culée

Cas sismique H = (࢚)ࡼࢎࢿ ∑ V = ∑ 
(࢚)ࡼ(ࢂࢿ1±)

∑ Ms (t.m) ∑ Mr (t.m)

Cas N°1
278.15 2044.04 13488.72 1199.38

Cas N°2
560.51 2318.18 14430.58 1931.42

Cas N°3
546.59 2166.82 13488.72 1841.38

Cas N°4
529.05 2015.09 12544.20 1765.73

 Vérification de la stabilité au renversement :

Vérification normale :

 Cas N°1 :
∑ெ ௦

∑ெ ௥
=
ଵଷସ଼ .଼଻ଶ

ଵଵହସ.଺ହ
= 11.24 ≥ 1.5 La condition est vérifiée.

Condition sismique :

 Cas N°2 :
∑ெ ௦

∑ெ ௥
=
ଵସସଷ଴.ହ଼

ଵ଼ସହ.଴଺
= 7.47 ≥ 1.3 La condition est vérifiée.

 Cas N°3 :
∑ெ ௦

∑ெ ௥
=
ଵଷସ଼ .଼଻ଶ

ଵ଻଼ .଼ଷଶ
= 7.32 ≥ 1.3 La condition est vérifiée.

 Cas N °4 :
∑ெ ௦

∑ெ ௥
=

ଵଶହସସ.ଶ଴

ଵ଻ଵହ.ସଽ
= 7.10 ≥ 1.3 La condition est vérifiée.

 Vérification de la stabilité au glissement :

Vérification normale :

 Cas N°1 :
∑௏

∑ு
ݐ݃ ߮ =

ଶଵ଺଺.଼ଶ

ଶ଻ .଼ଵହ
ݐ݃ 30 = 11.97 ≥ 1.5 La condition est vérifiée.

Condition sismique :

 Cas N°2 :
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∑௏

∑ு
ݐ݃ ߮ =

ଶଷଵ .଼ଵ଼

ହ଺଴.ହଵ
ݐ݃ 30 = 6.35 ≥ 1.3 La condition est vérifiée.

 Cas N°3 :
∑௏

∑ு
ݐ݃ ߮ =

ଶଵ଺଺.଼଺

ହସ଺.ହଽ
ݐ݃ 30 = 6.09 ≥ 1.3 La condition est vérifiée.

 Cas N °4 :
∑௏

∑ு
ݐ݃ ߮ =

ଶ଴ଵହ.଴ଽ

ହଶଽ.଴ହ
ݐ݃ 30 = 5.85 ≥ 1.3 La condition est vérifiée.

Remarque : On remarque que les conditions sont vérifiées de façon très élevé par rapport a

les conditions de stabilité et de renversement, donc en préconise de redimensionné la culée

pour réduire la section du béton et cela pour des raisons économique.

4.1.5. Ferraillage des éléments de la culée [7]

4.1.5.1. Caractéristiques des matériaux utilisés

 Béton

 Poids volumique du béton : =௕ߛ 2.5t/m3

 La résistance à la compression à 28 jours est :

fc28 = 30 MPa.

 La résistance caractéristique à la traction à j jour se déduit conventionnellement par la

relation :

f tj = 0.6 + 0.06 f cj

 Contrainte ultime de compression.

C’est la valeur fixée à l’avance et ce ne peut pas être dépassé en aucuns points poindre de

l’ouvrage

fbu =
଴.଼ହ௙೎మఴ

ఏ ఊ௕
= 17 MPa

fୡଶ଼ : Résistance caractéristique à la compression a 28 jours.

γb : Coefficient de sécurité

൜
ߛܾ = 1.5 Situation durable et tranitoire.
ߛܾ = 1.5 Situation accidentelle

� ߠ :

Coefficient fixée à 1 lorsque la durée probable de la combinaison d’action considérée est

supérieure à 24 Heures.

 Contrainte de service.

ߪ = ቄ
0.5 fc28 ouvrage ϐ���.

0.6 fc28 en construction situation accidentelle.
�

 Acier

Les aciers utilisés sont des aciers courants à haute adhérence (FeE400).

Limite élastique est égale à 400MPa
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 Contrainte limite à la traction.

 ELU ߪ: =
௙೐

ఊೞ

ௌߛ = ቄ
1 situation accidentelle.

1.5 Situation durable ou transitoire
�

.

 ELS :

Fissurations préjudiciable : σ = min {
ଷ

ଶ ௘݂; 110ඥ݊ ௖݂ଶ଼}

Fissuration très préjudiciable σ = min {
ଵ

ଶ ௘݂; 90ඥ݊ ௖݂ଶ଼}

൜
n = 1 pour les armatures roche lisse.
n = 1.6 pour les armatures hautes adhérence

�

4.1.5.2. Ferraillage de la dalle de transition

La dalle de transition est une dalle en béton armé, placée sous la chaussée aux extrémités du pont, son

rôle est d’éviter le dénivèlement qui pourrait se produire lors des tassements éventuels des remblais

derrière la culée. Elle repose sur le corbeau et sur le remblai.

 Poids de la dalle de transition : G1 = 44.25 t =
ସସ.ଶହ

ହଽ
= 0.75 t/m2

 Poids du remblai : G2 = 82.83 t = 1.40 t/m2 .

 Poids propre du revêtement : G3 = 0.176 t/m2

 Poids total: Gt = G1 + G2 + G3 = 2.32 t/m2.

 Surcharges : Q = 1 t/m2

Remarque : La dalle de transition sera ferraillée à la flexion simple.

La dalle sera ferraillée selon deux sens, selon X et selon Y

 ELU :

P = 1.35G + 1.5Q → P = 4.63 t/m2.

α =
௅௫

௅௬
=

ହ

ଵଵ.଼
= 0.42

α = 0.42 > 0.4 donc la dalle travaille dans les deux sens.

൜
ࡹ ࢞ = ࢄࣆ × ࡼ × ࢄࡸ

૛

ࡹ ࢟ = ࣆ ×࢟ ࡹ ࢄ
�
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܆ૄ et ܡૄ sont données en fonction de α et ѵ. Sur la table de PIJGEAUD. (Voir annexe).
Avec :

ቄ
α = 0.42
ѵ = 0

� → ൜
ࢄࣆ = 0.1075
࢟ࣆ = 0.2500

�

൜
ࡹ ࢞ = 0.1075 × 4.63 × 52
ࡹ ࢟ = 12.44 × 0.2500

� → ൜
ࡹ ࢞ = ૚૛.૝૝ܕ.ܜ
ࡹ ࢟ = ૜.૚૚ ܕ.ܜ

�

 Ferraillage de la dalle de transition selon l’axe x :

ߤ
௕௨ୀ

ಾ ೣ

೑್ೠ×್×೏మ
, Tel que : ௕݂௨ = 17 MPa.

௕௨ߤ = 0.100

௘௦ߝ =
௙௘

ఊೞ×ாೞ
= 1.74 × 10ିଷ

Avec : ௘݂ସ଴଴ = 400 ܲܯ ௦ߛܽ, = 1.15 ௌܧݐ݁ = 200000 ܽܲܯ

௥ߙ =
3.5

3.5 + ௌߝ1000
= 0.668

௥ߤ = ௥(1ߙ0.8 − (௥ߙ0.4 = 0.392

௥ߤ = 0.392 > ௕௨ߤ

Donc, notre section est sans armature comprimée.

൜
α = 1.25(1ඥ1 − ߤ2ܾ

ݑ
)

Z = d (1 − 0.4α) = 0.15

�→ ቄ
α = 0.132

z = 0.255m
�

A =
ெ ೣ

௓ఙೞ
→ tel que ࢙࣌ =

௙೐

ఊೞ
=

ସ଴଴

ଵ.ଵହ
→ ࢙࣌ = 348 MPa

Donc A = 13.98 cm2 donc en choisit A = 15.71 cm2, soit 5HA20.

 Vérification de la condition de non fragilité

b = 1 m, d = 0.27 m, h =0.3m

࡭ ≥ ࢓࡭ ࢔࢏ =
૛ૡ࢚ࢌ×૙.૛૜×ࢊ×࢈

ࢋࢌ

A = 15.70 cm2
≥ ௠ܣ ௜௡ = 3.72 cm2 (verifier).

D’après le B.A.E.L on prend 5HA20 = 15.71 cm2 avec un espacement de 20 cm.
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 Vérification à l’ELS

P = G + Q = 3.32 t/m2

Avec

൜
α = 0.42
ѵ = 0.2 ����ϐ������de poisson

� → ൜
ࢄࣆ = 0.1098
ࣆ ࢟ = 0.3000

�

ࡹ ࢄ = 9.11 t.m

ࡹ ࢅ = 2.73 t.m

On doit vérifier les conditions suivantes :

൜
௕തതതߪ ≥ σb
തതതതݐݏߪ ≥ ݏߪ

�

=௕തതതߪ 0.6 ௖݂ଶ଼ = 18 ܽܲܯ

=തതതതݐݏߪ minቄ
ଷ

ଶ ௘݂; 110ඥ݊ ௧݂ଶ଼ቅ= 215.55 ܽܲܯ (fissurations préjudiciable).

Tel que :

n = 1.6 armatures hautes adhérence et ௧݂ଶ଼= 2.4 MPa

௕

ଶ
ܺଶ + ܺ)ᇱ௦ܣ݊ − (ᇱܥ − −݀)ௌܣ݊ ܺ) = 0 → X = 0.0917 m.

ଵܫ =
௕

ଷ
ܺଷ + −݀)௦ܣ݊ ܺ)ଶ → ૚ࡵ = 1.006 .10

-3
m4.

Avec :݊= 15 ; AS = 15.70 cm2 ; A’s = 0 .

௕ߪ =
ெ ೞ೐ೝ.೉

ூభ
= 8.3 >ܽܲܯ 18 ܽܲܯ (vérifié).

௦ߪ = ݊
ெ ೞ೐ೝ(ௗି௑)

ூభ
= 242.19 <ܽܲܯ 215.55 ܽܲܯ ( Non vérifié).

Remarque :

La deuxiemme condition de verification non verifiée,donc on preconise d’augumenté la section de

ferraillage.

On prend 6HA20 soit ௦ܣ = 18.85 ܿ݉ ଶ.

௕ߪ =
ெ ೞ೐ೝ.೉

ூభ
= 7.80 >ܽܲܯ 18 ܽܲܯ (vérifiée).

௦ߪ = ݊
ெ ೞ೐ೝ(ௗି௑)

ூభ
= 204.02 >ܽܲܯ 215.55 ܽܲܯ (verifiée).

Donc la section de ferraillage est de 6HA20 soit ࢙࡭ = ૚ૡ.ૡ૞࢓ࢉ ૛ avec un éspacement de 16 cm
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 Les armatures de construction

௖ܣ =
஺

ଷ
= 6.28 cm2

Donc la section de ferraillage est de 6HA12 soit ࢉ࡭ = ૟.ૠૢ࢓ࢉ ૛ avec un espacement de 16 cm

Figure 4.12 : Ferraillage de la dalle de transition selon l’axe x

 Ferraillage de la dalle selon l’axe y

 ELU :

De la même façon que que selon x on trouve : A = 3.35 cm2.

D’après le B.A.E.L. on prend A = 5HA10 = 3.93 cm2,avec un éspacemnt de 20 cm.

 Vérification de la condition de fragilité :

A = 3.93 cm2 > ௠ܣ ௜௡ = 3.72 cm2 (vérifiée).

 Verification à l’ELS :

on doit vérifier les conditions suivantes :

൜
௕തതതߪ ≥ σb
തതതതݐݏߪ ≥ ݏߪ

�

=௕തതതߪ 0.6 ௖݂ଶ଼ = 18 ܽܲܯ

=തതതതݐݏߪ minቄ
ଷ

ଶ ௘݂; 110ඥ݊ ௧݂ଶ଼ቅ= 215.55 ܽܲܯ (fissurations préjudiciable).

௕

ଶ
ܺଶ + ܺ)ᇱ௦ܣ݊ − (ᇱܥ − −݀)ௌܣ݊ ܺ) = 0 → X = 0.055 m.

ଵܫ =
௕

ଷ
ܺଷ + −݀)௦ܣ݊ ܺ)ଶ → ૚ࡵ = 3. 82 . 10-4 m4.

Avec ݊= 15 ; AS = 3.93 cm2 ; A’s = 0 .
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௕ߪ =
ெ ೞ೐ೝ.೉

ூభ
= 3.93 >ܽܲܯ 18 ܽܲܯ → (vérifié).

௦ߪ = ݊
ெೞ೐ೝ(ௗି௑)

ூభ
= 230.48 ܽܲܯ > 215.55 ܽܲܯ → ( Non vérifié).

Remarque : la deuxiemme condition non verifiée donc on doit augumenté la section de ferraillage

On pernd 7HA10 soit A = 5.50 cm2 avec un espacement de 14.28 cm

Vérification :

௕ߪ =
ெ ೞ೐ೝ.೉

ூభ
= 3.69 >ܽܲܯ 18 ܽܲܯ → (vérifiée).

௦ߪ = ݊
ெೞ೐ೝ(ௗି௑)

ூభ
= 198.17 ܽܲܯ < 215.55 ܽܲܯ (verifiée).

 Les armature de construction

On prond 7HA10 pour homoginisée la section du béton

Figure 4.13: Ferraillage de la dalle de transition selon l’axe y

4.1.5.3.Ferraillage du mur gard- gréve

Le mur garde greve sera ferraillé à la fléxion simple.

Le mur garde greve et soumis aux forces horizontales suivantes :

 Poussée des terres :

Elle est données par la formule suivantes :

௧ୀܨ
ଵ

ଶ
× ௔ܭ × ×ߛ ℎଶ.

௧ୀܨ
ଵ

ଶ
× 0.333 × 1.8 × 1.65ଶ = 0.82 t.

௧ܯ =
ଵ

ଷ
× ×௧ܨ ℎ = 0.45 t.m.

 Effort de freinage :

ிܨ =
ଷ଴

ଵଷ
= 2.30 t/ml.
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௙ܯ = ௙ܨ × ℎ = 3.79 t.m.

 Armatures longitudinales :

 ELU :

௎ܯ = +௧ܯ1.35 ௙ܯ1.5 → ௨ܯ = 6.13 t.m .

b = 1m.; d= 0.25 m.

ߤ
௕௨ୀ

ಾ ೣ

೑್ೠ×್×೏మ
→ Tel que ௕݂௨ = 17 MPa.

௕௨ୀ0.058ߤ .

α = 1.25(1ඥ1− (௕௨ߤ2 → α = 0.07

Z = d (1-0.4α) → Z = 0.24

A =
ெ ೣ

௓ఙೞ
→ tel que ௦ߪ = 348 ܲܯ .ܽ

Donc A =
଺.ଵଷ

଴.ଶସ×ଷସ଼
= 7,36 cm2 → 4 HA 16 = 8.04 cm2

 Vérification de la condition de non fragilité :

A ≥ A୫ ୧୬ =
ୠ×ୢ×଴.ଶଷ×୤ౙమఴ

୤౛
.

A = 8.04 cm2 > ௠ܣ ௜௡ = 3.72 cm2 (vérifiée).

D’après le B.A.E.L, on prend 4HA 14 cm2 avec un espacement de 25 cm.

 Vérification a L’ELS

ࡹ ࢘ࢋ࢙ = ࡹ +࢚ ࡹ ࢌ → ࡹ ࢘ࢋ࢙ = 4.24 t .m.

On doit vérifier les conditions suivantes :

൜
௕തതതߪ ≥ σb
തതതതݐݏߪ ≥ ݏߪ

� .

௕

ଶ
ܺଶ + ܺ)ᇱ௦ܣ݊ − (ᇱܥ − −݀)ௌܣ݊ ܺ) = 0 → X = 0.23 m.

ଵܫ =
௕

ଷ
ܺଷ + −݀)௦ܣ݊ ܺ)ଶ → ૚ࡵ = 4.06 10 -3 m4.

Avec ݊= 15 ; AS = 8.04 cm2 ; A’s = 0 .

௕ߪ =
ெ ೞ೐ೝ.೉

ூభ
= 2.40 >ܽܲܯ 18 ܽܲܯ (vérifié).

௦ߪ = ݊
ெೞ೐ೝ(ௗି௑)

ூభ
= 3.13 >ܽܲܯ 215.55 ܽܲܯ (vérifié).
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 Armatures transversales :

Le diametre minimum des aciers transversaux est : Φt = 8 mm.

 Armatures de construction

஼ܣ = ௌ/3ܣ = 8.04 / 3 = 2.68 cm2.

On prend 4HA 10 = 3.14 cm2.

Figure 4.14: Ferraillage du mur gard grève

4.1.5.3. Ferraillage de mure frontale

Le mur frontal sera ferraillé à la flexion composée pour

une bande de 1m linéaire.

b=1m, h=1.2m, d=1.15m, d’=0.05m.

Le mur frontal est soumise aux efforts suivants :

 Force verticale :

N = 490.46 t.

Poids de mur grde gréve

Pgg = 14.60 t

Poids proppre dev mure frontale

Pmf = 264.03 t

Donc

Nu = 490.46 + (14.60 + 264.03) × 1.35 = ݐ866.61

Donc Nu =
଼଺଺.଺ଵ

ଵଷ
= 66.66/݈݉
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 Force horizontales :

 Poussée des terres :

௧ୀܨ
ଵ

ଶ
× ௔ܭ × ×ߛ ℎଶ = 13.74 t.

௧ܯ =
ଵ

ଷ
× ×௧ܨ ℎ = 31 t.m.

Psur = 26.60 t , Msur = 26.60 ×
଺.଻଻

ଶ
= 90.04 t.m

Donc Msur =
ଽ଴.଴ସ

ଵଷ
= 6.93 t.m /ml

 Force de freinage :

ிܨ =
ଷ଴

ଵଷ
= 2.24 t/ml. Figure 4.15: Possée des terres sur le mure frontal

௙ܯ = ௙ܨ × ℎ = 15.16 t.m

Donc :

Mu =1.35(31)+ 1,5 (6.93+ 15.16) =75.98t.m/ml

a) Ferraillage :

Armatures longitudinales

eG=
୑ ౫ృ

ேೠ
=

଻ହ.ଽ଼

଺଺.଺଺
= 1.14 m

MuA= MuG + Nu (d-
୦

ଶ
) = 75.98 + 66.66 (1.15-

ଵ,ଶ

ଶ
) = 112.64,t.m/ml

ܰ௨൫݀ − ݀'൯− ௨௔ܯ = − ݉.ݐ39.31 (1).

൫0.337ℎ − 0.81݀'൯× ܾ× ℎ × ௕݂௨ = 742.35 ݉.ݐ (2).

On a (2)> (1) donc la section est partiellement comprimée

ߤ
௕௨ୀ

ಾ ೣ

೑್ೠ×್×೏మ
→ Tel que ௕݂௨ = 17 MPa.

௕௨ୀ0.0501ߤ

α = 1.25(1ඥ1 − (௕௨ߤ2 → α = 0.0642

Z = d (1-0.4α) → Z = 1.12

A =
ெ ೣ

௓ఙೞ
→ tel que ௦ߪ = 348 ܲܯ .ܽ

Donc A =
ଵଵଶ.଺ସ×ଵ଴షమ

଴.ଶସ×ଷସ଼
= 9.73 cm2
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 Vérification de la condition de non fragilité :

A ≥ A୫ ୧୬ =
ୠ×ୢ×଴.ଶଷ×୤ౙమఴ

୤౛
.

A=9.37cm2 < Amin= 15.87 cm2 (La condition n’est pas vérifier).

D’après le B.A.E.L, on ferraille par Amin ⟹ 8HA16=16.08 cm2 avec un espacement de 12.50 cm

Remarque : On remarque que les poussées des terres et les surcharges sont inferieure par rapport à
l’effort normal N c’est pour cela en trouve la section de ferraillage inferieure par rapport a la section
minimal

 Armatures de construction

஼ܣ = ௌ/3ܣ = 16.08 / 3 = 5.36 cm2.

On prend 8HA 10 = 6.28 cm2. Avec un espacement de 12 cm

 Armatures transversales :

D’après les documents (SETRA), on disposera HA10 tous les 15cm

a) Vérification à l’ELS :

On doit vérifier les conditions suivantes :

.ቊ
σb ≤ σb = 16,2MPa

σst ≤ σs = 207,31MPa
�

=௦௘௥ܯ 53.83t.m/ml, ܰ௦௘௥ = 49.37t/ml, n=15, As=16.08 cm2, Aୱ
' =0.

e =
୑ ౩౛౨

୒౩౛౨
= 1,09m.

X = ܺ௖ –݁+
௛

ଶ
Avec : ܺ௖

ଷ+ p × ܺ௖+ q =0

p =−3 × (e −
௛

ଶ
)ଶ + 6 ×

ଵହ஺

௕
(e −

௛

ଶ
+ ݀ ) =−0.126

ቐ
=݌ −3 × (݁ −

௛

ଶ
)ଶ + 6 ×

ଵହ஺

௕
(݁ −

௛

ଶ
+ ݀ ) = −0.126

ݍ = 2 × (݁ −
௛

ଶ
)ଷ – 6 ×

ଵହ஺

௕
(݁ −

௛

ଶ
+ ݀ )ଶ = −0.149

�

ܺ௖
ଷ −1,024 ܺ௖ − 1.12 =0 → ܺ௖ = 0.6m → X =0, 0086 m

S=
௕

ଶ
X2– n As (d – X) = 0.5 (0, 6)² - 15  16.08 10-4 (1, 15 –0, 6) = 0,19 m3

S

XN ser
bc

.
 =

ସଽ.ଷ଻×ଵ଴షమ×଴,଺

଴,ଵଽ
= 2.86 MPa < 16,2 MPa (Vérifiée)
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S

XdN
n ser

st

)( 
 =15

ସଽ.ଷ଻

Figure 4.1

.

4.1.5.4. Ferraillage de la semelle

on a une semelle d’une longeur l= 13.40m ,d’une largeur B = 9.6m et d’une hauteur h =1.5 m.

la semelle sera feraillée à la fléxion composée. On utilise la méthode des bièlles.

On calcule la semelle comme si,elle était solicittée par une charge centrée majorée Q’>Q ou

Q’= σ (
஻

ସ
ܮ.ܤ.( c’est-a- dire,on considére que la semelle est solicitée par une

D’intensité uniforme : σ (
஻

ସ
) = ߪ)

௠ߪ) ௜௡ + ௠ߪ3 ௔௫)/4 au lieu d’une réaction d’allure trapézoidale .

 Evaluation des efforts agisants sur la semelle

Le tableau suivant donne l’ensemble des moments et efforts agissant sur la semelle pour les différents

cas :

Tableau

Cas simique H = ∑ )࢖ࢎࢿ

CN
278.15

C+V+

560.51

C+V-

546.59
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ଷ଻×ଵ଴షమ×(ଵ,ଵହି଴,଺)

଴,ଵଽ
=40.53 MPa < 207,31MPa

Figure 4.16 : Feraillage du mure frontal

Ferraillage de la semelle

on a une semelle d’une longeur l= 13.40m ,d’une largeur B = 9.6m et d’une hauteur h =1.5 m.

semelle sera feraillée à la fléxion composée. On utilise la méthode des bièlles.

On calcule la semelle comme si,elle était solicittée par une charge centrée majorée Q’>Q ou

dire,on considére que la semelle est solicitée par une réaction de sol

௠ߪ ௜௡ + ௠ߪ3 ௔௫)/4 au lieu d’une réaction d’allure trapézoidale

au lieu d’une réaction d’allure trapézoidale .

Evaluation des efforts agisants sur la semelle

donne l’ensemble des moments et efforts agissant sur la semelle pour les différents

Tableau 4.8: Les moments et les efforts

(t). V = ∑ 
(1± (࢚)(࢜ࢿ

∑ Ms (t.m) ∑ Mr (t.m)

2166.82 13488.72

2318.18 14430.58

2166.82 13488.72
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40.53 MPa < 207,31MPa (vérifiée)

on a une semelle d’une longeur l= 13.40m ,d’une largeur B = 9.6m et d’une hauteur h =1.5 m.

On calcule la semelle comme si,elle était solicittée par une charge centrée majorée Q’>Q ou

réaction de sol

au lieu d’une réaction d’allure trapézoidale

donne l’ensemble des moments et efforts agissant sur la semelle pour les différents

∑ Mr (t.m)

1199.38

1931.42

1841.38
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 Vérification de la régidité

La hautere doit etre telle que
௕ᇲି ௕

ଶ
≤ ℎ ≤ ܾᇱ− ܾ

Telle que ;

b’ : entre axes des pieux : b' ≥ 2,5Φ à 3 Φ (Φ diamètre d'un pieu) (la semelle doit déborder largement
du nu extérieur des pieux).

Donc :
ଷ.଺ିଵ.ଶ

ଶ
≤ ℎ ≤ 3.6− 1.2 → 1.2 ≤ 1.5 ≤ 2.4 (condition vérifié)

 Conditions normales

Détermination des efforts sollicitant la semelle

Fv = 2166.82 t MS = 13488.72 t.m

Fh = 278.15 t MR = 1199.38 t.m

 Calcul des contraintes sous la fondation

Q = 278.15t; MR = 1199.38 t.m B =9.60m; L =13.30 m

Figure 4.17: Les contraintes sous la fondation

௠ߪ ௜௡ =
ொ

ௌ
-
ெ .௬

ூ
=

ொ

஻.௅
−

଺.ெ

௅.஻మ
→ ௠ߪ ௜௡ = 11.099 t/m2

௠ߪ ௔௫=
ொ

ௌ
+
ெ .௬

ூ
=

ொ

஻.௅
+

଺.ெ

௅.஻మ
→ ௠ߪ ௔௫= 22.84 t/m2

௥௘௙௘௥௘௡௖௘ߪ = ߪ (
஻

ସ
) =

(ఙౣ ౟౤శ ଷఙ೘ ೌೣ )

ସ
→ ߪ (

஻

ସ
) =19.91 t/m2

Q’ = ߪ ቀ
஻

ସ
ቁ× ܤ × ܮ → Q’ = 2541.60 t
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 Nappe inferieur

=ௌߪ
௙೐

ఊೞ
= 348 MPa.

A =
ொᇲ(஻ି௕)

.଼ௗ.ఙೄ
= 153.69 cm2

A =528.88cm2
Soit 66HA32 = 530.80 cm2 (pour tout la surface de la semelle).

Pour un mètre linéaire on a
଺଺

ଽ.଺
= 7HA/ml pour un espacement de 15 cm

 Vérification de la condition de non fragilité

A ≥ ௠ܣ ௜௡ =
௕× ௗ × ଴.ଶଷ×୤୲ଶ଼

௙೐

௠ܣ ௜௡ =
௕× ௗ × ଴.ଶଷ×୤୲ଶ଼

ସ଴଴
=19.04 cm2

169.53 cm2 > ௠ܣ ௜௡ = 19.04cm2 (c’est vérifier)

D’après le BAEL on prend 32HA25 = 169.53 cm2 avec un espacement de 15 cm.

 Nappe supérieur

=࢟࡭
ݔܣ
4

=
ହଷ଴.଼଴

ସ
= 176.93 cm2. → ࢟࡭ = 176.93 cm2

Soit 57HA20 = 179.07 cm2, soit 6HA20 avec un espacement de 15 cm pour un mètre linéaire

Figure 4.18: Schémas de ferraillage de la semelle selon B
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4.2. Étude de la pile

4.2.1. Introduction
Une pile est un appui intermédiaire qui a pour rôle de transmettre les efforts provenant des charges

et surcharges jusqu’au sol de fondations, elle intervient dans la résistance globale du pont, la
conception des piles est fonction d’un très grand nombre de paramètres :
5. Mode de construction du tablier.
6. Hauteur de la brèche à franchir.
7. Mode d’exécution des fondations.
8. Liaison avec le tablier.

Les piles peuvent jouer un rôle plus ou moins important dans le fonctionnement mécanique du
tablier selon ce dernier est simplement appuyé sur elles, ou partiellement ou totalement encastré.

C’est pour cela qu’un bon dimensionnement est plus que nécessaire car un mauvais
dimensionnement pourrait engendrer la ruine de ce dernier.

Figure 4.19: Coupe transversal sur la pile.
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4.2.2. Étude et Ferraillage des éléments de la pile

4.2.2.1. Étude et ferraillage du chevêtre

La répartition des charges sur le chevêtre

Figure 4.20: La répartition des charges sur le chevêtre

Le poids du chevêtre

Le poids du chevêtre est définie comme suit : q = ௕ߛ × ܵ

௕ߛ : Poids volumique du béton.

ܵ : La section du chevêtre.

q = ௕ߛ × ܵ= 2.5 × 2.52 = 6.3 t/ml.

Figure 4.21 : Coupe sur le chevêtre
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Les résultats des réactions et des efforts calculés par le SAP

 ELU ൜
P = 1196
Q = 6

 Réactions d’appuis

Figure 4.22

ܴଵ = 436.56 ݐ

ܴଶ = 446.14 ݐ

ܴଷ = ݐ436.56

 Diagramme des efforts tranchants

Figure 4.23

 Diagramme des

Figure 4.24

Chapitre 04 Etude des appuis

Les résultats des réactions et des efforts calculés par le SAP 2000

1196.42/ 10 = 119.64 t
6.3 × 1.5 = 9.45 t/ml

�

Figure 4.22 : Réaction d’appuis à l’ELU

Diagramme des efforts tranchants

Figure 4.23 : Diagramme des efforts tranchants à l’ELU

Diagramme des moments

Figure 4.24 : Diagramme des moments à l’ELU
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ELS ൜
P = 889.06/ 10

Q = 6.3

 Réactions d’appuis

Figure 4.25

ܴଵ = 321.3 ݐ

ܴଶ = 3.28.35 ݐ

ܴଷ = 321.30 ݐ

 Diagramme des efforts tranchants

Figure 4.26

 Diagramme des moments

Figure 4.

Chapitre 04 Etude des appuis

10 = 88.90 t
t/ml

�

Réactions d’appuis

Figure 4.25 : Réaction d’appuis à l’ELS

Diagramme des efforts tranchants

Figure 4.26 : Diagramme des efforts tranchants à l’

Diagramme des moments

Figure 4.27 : Diagramme des moments à l’ELS
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à l’ELS
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4.2.2.2. Ferraillage du chevêtre

 Armatures longitudinales inferieur

 ELU :

Mu= 92 t.m ; b=1m ; d = 1.15 m

=௕௨ߤ
ெ ೠ

௙್ೠ ×ୠ×ௗమ
, ௕௨ߤ =0.04

α =1.25 (1-ඥ1 − 2μୠ୳ ) ⇒   α = 0.052

z = d (1-0.4 α) ⇒ z = 1.126m

A=
Mu

z .σs

Tel que :

=௦ߪ
௙೐

ఊೞ
=
ସ଴଴

ଵ.ଵହ
⇒ ௦ߪ =348 MPa

Donc A= 23.47cm2 soit 8HA20 = 25.12 cm2 avec un espacement de 12.5 cm

 Vérification de la condition de non fragilité :

A ≥ Amin =
ܾ× ݀× 0.23 × 28ݐ݂

݂݁

A= 25.12 cm2 > Amin= 15.87cm2 (la condition est vérifiée).

 Vérification à l’ELS :

Mser = 67.81 t.m

ୠ

ଶ
X2 + n Aୱ

' (X-c’) – n As (d-X) =0 Avec n=15, A= 25.12 cm2, Aୱ
' =0.

X= 0.33 m

I1=
b
3

X3+n As (d-X) 2= 0.062 m4

σb=
୑ ౩౛౨.ଡ଼

భ୍
= 3.57 MPa < 18 MPa (la condition est vérifiée).

σs= n.
୑ ౩౛౨(ୢିଡ଼)

భ୍
= 134.52 MPa < 215.55 (la condition est vérifiée).
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 Armatures transversales :

D’après les documents (SETRA), on disposera des armatures HA10 avec un espacement de 15cm

 Armatures longitudinales supérieures

 ELU

Mu= 173.5 t m ; b=1m ; d = 1.15 m

Donc A= 47.10 cm2 soit 10 HA 25 = 49.10 cm2 avec en espacement de 10 cm

 Vérification de la condition de non fragilité :

A ≥ Amin =
௕× ௗ × ଴.ଶଷ×௙௧మఴ

௙೐

A= 47.10 cm2  Amin= 15.87 cm2 (la condition est vérifiée).

 Vérification à l’ELS :

=௦௘௥ܯ 127.56 t.m

ୠ

ଶ
X2 + n Aୱ

' (X -c’) – n As (d-X) = 0 Avec n=15, As=31.42 cm2 , Aୱ
' =0.

X=0.47 m

I1 =
b
3

X3+n As (d-X)2 = 0.066 m4

σb =
୑ ౩౛౨.ଡ଼

భ୍
= 9.02 MPa < 18 MPa (la condition est vérifiée).

σs= n.
୑ ౩౛౨(ୢିଡ଼)

భ୍
= 197.13 MPa < 215.55 (la condition est vérifiée).

 Armatures transversales :

D’après les documents (SETRA), on disposera HA10 tous les 15cm.

Le schéma du ferraillage est représenté dans la figure ci-dessous :
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Figure 4.28

4.2.2.3. Etude et Ferraillage du fut

Le fut sera considéré comme une console encastré

 Vérification de flambement du fût

Lc = ૙.૞× ૝.ૡ૟ = ૛.૝૜m

λ= Lc / i. telle que : i =D / 4 = 1.2/ 4 = 0.30

λ=2.43 / 0.30 = 8.10 < 50. Donc : pas de risque de flambement

 Evaluation des efforts internes dans

 Poids propre de fût:

Le fut est de forme circulaire

R=0.6 m (rayon)

H=4.86 m

P୊ = S × H × γb.

P୊ = πRଶ × 4.86 × 2.5

On calcule les efforts à la base par

Chapitre 04 Etude des appuis

Figure 4.28: Ferraillage du chevêtre

Ferraillage du fut

comme une console encastrée dans la semelle.

Vérification de flambement du fût

/ 4 = 1.2/ 4 = 0.30

< 50. Donc : pas de risque de flambement

efforts internes dans le fût

Figure 4.29: Le fut sous son poids

P୊ = 13.74 t

On calcule les efforts à la base par la méthode des tronçons, on trouve :

Etude des appuis
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e fut sous son poids propre
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NPF=13.74 t.

MPF=0 t.m

 la charge verticale R

La réaction d’appui sur le fut le plus sollicité est :

R= 446.14 t

On calcule les efforts à la base par

NR = 446.14 t

MR = 0 t.m

Figur

 La charge du vent :

W=0.125 t/m2 (projet on cour de réalisation).

La charge du vent est repartie sur toute la hauteur du fut donc

W=0.125×7.28=0.91 t/m.

Calcul des efforts a la base

NW=0 t. ௪ܯ, = W×
௛మ

ଶ

x= 0 m MW = 0 t.m

x= 7.28m MW = 5.29 t.m

Figure

Chapitre 04 Etude des appuis

t.

La réaction d’appui sur le fut le plus sollicité est :

On calcule les efforts à la base par la méthode des tronçons, on trouve :

Figure 4.30 : Le fut sous la charge du tablier

(projet on cour de réalisation).

La charge du vent est repartie sur toute la hauteur du fut donc

= 5.29 t.m

Figure 4.31 : Le fut sous la charge du vent
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 la force de freinage :

Effort de freinage revenant à la pile = 30 t (Un camions BC supposé freiner sur la pile)
Soit par fût.
Ff = 30/3 = 10 t/fût

Calcul des efforts a la base

NFf = 0 t

MFf(x) =10 x

x=0m MFf = 0 t.m

x= 7..28 m MFf = 72.80 t.m

Figure 4.32 : Le fut sous la force de freinage

 Effet du séisme :

Accélération horizontal (d’après le RPA):

ுߝ = 0.1

ுߝ = 0.07

ܩ = ௉ܲ sur le fut le plus sollicité + ௉ܲ du fut

ܩ = 446.14 + =ݐ13.74 459.88 ݐ

Effort dû au séisme : ௫ܧ = 0.1 ܩ = 45.988 t → ா௫ܯ = 45.988 × 7.28 = 334.79 ݉.ݐ

௬ܧ = 0.07 ܩ = 32.19 t → ா௬ܯ = 32.19 × 7.28 = 234.25 ݉.ݐ

 Les combinaisons de charges

 Détermination des efforts normaux

 ELU : 1.35× ( ௙ܲ) +R

 ELS : ௙ܲ +R

 ELA 1: ௙ܲ +R+ܧ௑ …..(1)

 ELA 2 : ௙ܲ +R+ܧ௬ …. (2)

 Détermination des moments

 ࡹ ࢛ = 1.5 ி௙ܯ) + ௪ܯ )

 ࡹ ࢙ = ி௙ܯ + ௪ܯ

 ࡹ ࡭ࡸࡱ ૚ = ி௙ܯ + ௪ܯ + ா௑ܯ ….. (1)

 ࡹ ࡭ࡸࡱ ૛ = ி௙ܯ + ௪ܯ + ா௬ܯ …...(2)

Les résultats des combinaisons sont résumés dans le tableau suivant :
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Tableau 4.9: Les sollicitations après les combinaisons.

ELU ELS
ELA

1 2

N (t) 464.68 459.88 505.86 492.86

M (t.m) 117.135 78.09 412.88 312.34

Ferraillage du fût:

Le fut est soumis à un moment fléchissant et un effort normal donc il sera ferraillé en flexion

composée

ܰ୫ ୟ୶ = 505.86 t

௠ܯ ௔௫ = 412.88 t. m

Figure 4.33 : Vue en plan sur le fut

Selon l’abaque de Walther (voir annexe)

ௗ

ଶ௥
= 0.05 ⟹ ݀ = 0.06 ݉

݀ : L’enrobage

:ݎ Rayon du fut

௘ܭ =
ܰ × ݎ

ܯ
=

505.86 × 0.6

412.88
= 0.73

௔ܭ =
ܯ

ଷݎ × σa
=

412.88 × 10−2

(0.6)ଷ × 400
= 0.047
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D’après l’abaque 01 (annexe)   % = 0.85

ܣ =
ω ߨ ଶݎ

100

࡭ = 96.13 cm2

D’après le B.A.E.L on prend 20HA25= 98.20cm2, avec un espacement de 18 cm.

 Condition de non fragilité :

A ≥ ௌܣ = 0.23 ×
గ஽మ

ସ
×

௙೟మఴ

௙೐

ௌܣ = 0.23 ×
ଷ.ଵସଵ.ଶమ

ସ
×

ଶ.ସ

ସ଴଴
= 15.60 cm²

A=98.20 cm2  Amin= 15.60 cm2 (La condition est Vérifiée)

Figure 4.34 : Ferraillage du fût

4.2.2.4. Ferraillage de la semelle

La solution consiste à faire repartir les charges en introduisant une poutre de rigidité entre

les poteaux et la semelle inferieure cette poutre va reprendre les différents moments engendrés

par les différents Ni

On a une semelle de longueur L=13, de largeur B=9.6m et d’une hauteur h=1.5m

ܯ ௠ ௔௫ = 412.88 × 3 = 909.03 t. m , ܰ୫ ୟ୶ = ௙݌) × 3 + ܰmax ) = 547.08 t

HA25

18 cm
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 Ferraillage selon B

La fondation agit comme une semelle rectangulaire sous poteau de surface (B×L)

 Vérification de la rigidité :

La hautere doit etre telle que
௕ᇲି ௕

ଶ
≤ ℎ ≤ ܾᇱ− ܾ

Telle que :

b’ : entre axes des pieux : b' ≥ 2,5Φ à 3 Φ (Φ diamètre d'un pieu) (la semelle doit déborder largement
du nu extérieur des pieux).

Donc :
ଷ.଺ିଵ.ଶ

ଶ
≤ ℎ ≤ 3.6− 1.2 → 1.2 ≤ ℎ ≤ 2.4 (condition vérifié)

 Dimension de la semelle
B=9.6 m, L=13.30 m, b= D=1.20m, h=1.5 m, d’=1.45m, Q=339.85 t, M= 909.03 t.m

Calcul des contraintes.

σ௠ ௜௡ =
୕

ୗ
–
୑ .୷

୍
=

୕

୆.୐
-
଺୑

୐.୆మ
→ σ௠ ௜௡ = - 1.77 t /m2

σ௠ ௔௫=
୕

ୗ
+
୑ .୷

୍
=

୕

୆.୐
+

଺୑

୐.୆మ
→ σ௠ ௔௫= 10.34 t/m2

σ (
஻

ସ
) = (σ௠ ௜௡+3σ௠ ௔௫) / 4 → σ (

஻

ସ
) = 7.32 t /m2

Q = σ (
஻

ସ
) B.L ⇒ Q= 934.38 t.

σୱ =
୤౛

ఊೞ
= 348 Mpa

Ast =
୒(୆ିୠ)

.଼ୢ.σ౩

Ast =
଺ଶଶ.ସସ×ଵ଴షమ(ଽ.଺ିଵ.ଶ)

଼×ଵ.ସହ×ଷସ଼
= 194.41cmଶ Soit 40HA25 = 196.39 cm2 avec un espacement de 24cm.

 Vérification de la condition de non fragilité :

A ≥ Amin =b×d×0.23× ௧݂௝/ ௘݂

A= 196.39 ܿ݉ ଶ ≥ Amin=30.01cm2
(condition vérifiée)

D’après le B.A.E.L on opte 40HA25 cmଶ, avec un espacement de 24 cm

 Nappe supérieure

Ay=
୅౮

ସ
=

ଵଽ଺.ଷଽ

ସ
= 49.09 cm2 Soit 32HA14 = 49.258 cm2, avec un espacement de 30 cm.
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Figure 4
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Figure 4.35: Ferraillage de la semelle
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5.1. Introduction

La fondation est la partie de l’ouvrage reposant sur ou dans le sol, qui sert à transmettre à celui-ci les

charges de l’ouvrage ayant une influence sur ce dernier ou subissant son influence directe ou indirecte,

dont les contraintes induite par cet ouvrage sont encore suffisantes pour être à l’origine de

déformations sensible. Le comportement du sol de fondation est en particulier lié aux dimensions de

l’ouvrage, à sa charge, à sa stabilité et aux déformations induites.

La fondation doit être convenablement située compte tenu des facteurs susceptibles de modifier ses

qualités incluant le sol sous-jacent, qui doit être stable et à l’abri des ruptures. Egalement celle-ci ne

doit pas se déformer au point de créer des désordres dans l’édifice ou de gêner l’exploitation.

L’étude des fondations a pour but d’arriver au choix du type de fondation adaptable à la capacité

portante du sol, et à l’importance de l’ouvrage à réaliser.

Le dimensionnement d’une fondation repose sur deux critères principaux :

 Les contraintes transmises au sol de fondation doivent être en deçà de l’état limite ultime qui

correspond à la rupture du matériau du sol ou à celle du matériau de la fondation.

 Les déformations du sol causées par les contraintes transmises ne doivent pas causer aucun

préjudice au bon fonctionnement de l’ouvrage, c’est-à-dire que les déplacements de la

fondation doivent être en dessous de la limite de service de la structure de l’ouvrage.

Ainsi, il existe des méthodes réalistes qui peuvent estimer la pression verticale maximale(ou

pression admissible) dans le sol ainsi que le tassement des fondations tout en tenant compte du fait que

la structure, la fondation et le sol forment un tout indissociable gouverné par les lois d’interaction sol-

structure.

5.2. Les différentes types de fondations

Le type de fondation dépond de B et H

B : la largeur de la fondation.

H : la profondeur de l’assise.

Si H/B < 1,5 la fondation est dite superficielle.

Si 1,5 < H/B < 5 la fondation est dite semi-profonde.

Si H/B > 5 OU 6 la fondation est dite profonde.

Le choix de l’une ou de l’autre dépond directement de la nature du terrain et de la taille de l’ouvrage.
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Il faut respecter autant que possible l’homogénéité des fondations lors d’un projet de construction.

Tous les éléments doivent être fondés sur le même système afin de limiter principalement les

tassements. En revanche, on associe les systèmes par exemple on installe généralement un radier sur

un groupe de pieux formant un bloc homogène (fondations spéciales).

5.2.1. Les fondations superficielles [7]

Appelées aussi fondations directes, elles transmettent les efforts directement sur les couches proches

de la surface. On les utilise quand les couches géologiques sont capables de supporter la construction.

On considère une fondation comme superficielle quand la profondeur D du niveau de fondation par

rapport au niveau de référence (z=0) est inférieur à 5 fois la largeur B du massif de fondation.

Les plus courantes sont les semelles isolées. Cependant si la distance entre deux semelles voisines

est trop faible on peut les associer et aboutir dans le cas ultime à un radier général sous l’ouvrage.

Sous les murs porteurs cette semelle est continue, c’est une semelle filante. On peut trouver aussi ce

type de fondations sous une file de poteaux très rapprochés. La longueur est très supérieure à la largeur

et habituellement elles sont plus larges que l’organe à supporter. La plus simple, utilisable sous les

édifices légers et sur des sols de bonnes qualités. Sur les mauvais sols on peut procéder aux radiers.

Un radier transmet les charges sur toute la surface d’assise, on l’utilise quand les conditions de

réalisation imposent des semelles très rapprochées. Il peut être assimilé à une grande dalle couvrant

tout le terrain, on trouve plusieurs types de radiers:

 Radier générale: Constitué par une dalle épaisse pouvant être en forme de voute.

 Radier croûte: Épaisseur variable suivant la charge à supporter.

 Radier cellulaire: Quand sol pauvre et de grands moments de flexion à reprendre

 Radier poutre: On utilise des poutres qui seront reliées par une dalle.

Figure 5.1: Les différents types de fondations superficielles
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5.2.2. Les fondations semi-profondes

Ces fondations sont utilisées lorsque le sol est de mauvaise qualité sur une épaisseur inferieur à 8m

ou dans le cas des sols gonflants (sols argileux).

Elles sont constituées par des colonnes rondes ou rectangulaires en gros béton, d’une profondeur

variante de 2 à 12 m. Elles transmettent jusqu’au bon sol les charges apportées par une semelle de

section réduite et s’oppose par leur poids aux variations de volume des terrains argileux.

La section des puits est calculée en fonction des possibilités du sol sous son assise, le frottement

latéral n’est pas pris en compte si non pour compenser le poids propre du puits.

Les puits sont des fondations creusées à la main ou mécaniquement avec des bennes preneuses; c’est

ce qui limite la profondeur des puits. Un puits peut être élargi à la base (dans le sol de cohésion

suffisante) c’est une structure en patte d’éléphant. Contrairement aux fondations profondes les

structures n’atteignent pas forcément la surface du sol. Les puits peuvent être prolongés jusqu’à la

surface du sol par des semelles.

5.2.3. Les fondations profondes

Si le sol d’assise est situé à une profondeur telle qu’il ne peut pas être atteint par des moyens

classique, les charges sont reportées sur lui par l’intermédiaire des fondations profondes. Elles

transmettent les efforts en profondeur, la résistance peut être fournie par deux critères :

 L’ancrage à la base de la fondation : c’est la résistance de pointe. La charge est transmise

directement dans le bon sol(en général on traverse au moins 30cm du sol d’assise)

 La qualité des frottements le long des faces latérales de la fondation : les charges sont

absorbées par le terrain qui entoure le fut des pieux. Le risque majeur avec ce critère est le

frottement négatif, si le terrain tasse le pieu est entrainé par le sol et s’enfonce.

Les pieux sont utilisés afin de prendre appui sur le bon sol situé en profondeur. Ils présentent une

force portante élevée mais reste sensible au contraintes horizontales (cisaillement et flambement). Ils

sont également utilisés dans le cas de bon sol à faible profondeur lorsque les charges sont très

importantes et les tassements différentiels sont préjudiciables. Cette utilisation s’apparente à un

traitement du terrain. On trouve différentes types de fondations profondes :

 Les barrettes: Ce sont des parois moulées porteuses dont le comportement est comparable à

celui des pieux coulées en place sans tubage. Une barrette est donc un pieu foré de section

allongée ou composite(en h ou en croix par exemple).

 Les puits: Ce sont des fondations massives appelées aussi caisson réalisées dans forage, ils

sont bétonnés pleine fouille et ne comportent souvent pas d’armatures.

 Les pieux : Un pieu est une fondation élancée qui reporte les charges de la structure sur des

couches de terrain de caractéristiques mécanique suffisantes pour éviter la rupture du sol et

limiter les déplacements à des valeurs très faibles.
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5.2.4. Les fondations spéciales

 Double radier avec une semelle amortissante : les mouvements sont absorbés par

les semelles amortissantes et les joints glissants permettent de désolidariser le double

radier.

 Fondations combinée : Dans certains sols la mise en place de pieux en béton armé,

superposé par une structure en radier commune, permet une légère compaction du sol

et ainsi de réduire l’effet sismique de 25 à 30 %.

 Fondations sur pieux d’après la méthode chilienne : les bâtiments lourds sont

installés sur des semelles amortissantes lesquelles reposants sur un cadre très rigide

composé par des pieux en béton armé.

5.3. Nature des efforts

Généralement les fondations sont destinées à supporter deux types d’efforts :

1. Ceux dus à la superstructure : on distingue principalement :

 Les forces verticales (charge et surcharge)

 Les forces horizontales (efforts dus au vent, séisme,….)

 Les moments de flexion ou de torsion (exemple : moment d’encastrement en pied de

poteau).

2. Ceux dus au sol de fondation :

 Les forces verticales ascendantes (sous pression,….etc.)

 Les forces horizontales et obliques (poussées, frottement,….etc.)

 Les forces hydrostatiques.

5.4. Les problème d’assise

Pour pouvoir construire un ouvrage sur un site donnée, il faut que :

 La résistance du sol soit suffisante.

 La déformation de l’assise (les tassements) soit acceptable pour la construction.

 Les conditions hydrauliques (présence d’une nappe..) influence l’ouvrage sur le voisinage et

la permanence de la qualité de l’assise.

5.5. Capacité portante d’un sol

C’est la résistance aux poinçonnements et au tassement en fonction de la cohésion et des frictions

internes.il est indispensable de connaitre la capacité portante d’un sol afin d’établir le système de

fondation d’un ouvrage.sa mesure s’acquiert généralement par des essais de sol.
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5.6. Calcul des fondations superficielles [8]

5.6.1. Calcul de la contrainte admissible à partir des essais de laboratoire

On mesure au laboratoire la cohésion C et l’angle du frottement ߮ et le poids volumique duߛ sol.

 Cas de base (Terzaghi 1951)

Ce cas correspond à un poinçonnement généralisé d’un massif de sol compact sous une semelle

fugueuse infiniment longue (semelle filante) sous une charge verticale et centrée.

௨ݍ : La contrainte de rupture est donnée par la formule suivante :

࢛ࢗ = (
૚

૛
× ࢽࡿ ૚ࢽ. × ࡮ ࢽࡺ. ) + ( (ࢗࡺ.ࢗ.ࢗࡿ + ( ࡯.ࢉࡿ (ࢉࡺ.

ଵߛ : Poids volumique de sol sous la base de fondation.
ଶߛ : Poids volumique de sol latéralement à la fondation.
C : Cohésion du sol sous la base de la fondation.
ܰఊ,ܰ௤,ܰ௖ : Coefficients de portance en fonction de l’angle de frottement.

ఊܵ , ௤ܵ, ௖ܵ : Coefficients dépendant de la forme des fondations.

ఊܵ = ௤ܵ = ௖ܵ = 1 pour une semelle filante.

B : Largeur de la fondation.
D : Encrage de la fondation.

Figure 5.2: Les paramètres de calcul des Fondations superficielles.

Remarque : la semelle de notre fondation est rectangulaire (B =5m et L =10m) on doit introduire des

coefficients correcteurs de forme : ࢽࡿ ࢗࡿ, ࢉࡿݐ݁ .
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Figure 5.3 : Les caractéristiques de différentes couches de sol

Le DTR-BC 2.331 propose les valeurs suivantes :

ࢉࡿ = 1 +
૙.૛࡮

ࡸ

ࢽࡿ = 1 -
૙.૛࡮

ࡸ

ࢗࡿ = 1

 Détermination des facteurs de portance ࢗࡺ,ࢽࡺ ࢉࡺ࢚ࢋ

ࢽࡺ = 0.04 pour ࣐ = ૛°

ࢉࡺ = 5.684 pour ࣐ = ૛°

ࢗࡺ = 1.24 pour ࣐ = ૛°

 Détermination des coefficients correcteurs de forme ࢽࡿ ࢗࡿ, ࢉࡿݐ݁ ∶

Le DTR-BC 2.331 propose les valeurs suivantes :

ࢉࡿ = 1 +
૙.૛࡮

ࡸ
= 1.1

ࢽࡿ = 1 -
૙.૛࡮

ࡸ
= 0.5

ࢗࡿ = 1



Chapitre 05 Etude des fondations

Page 100

 Calcul du terme de surcharge ࢗࡺ.ࢗࡿ.ࢗ :

ࢗࡺ.ࢗࡿ.ࢗ = ( ࢍ࢘ࢇࢽ × ࢍ࢘ࢇࢎ × ࢗࡿ × (ࢗࡺ

ቄ
.

ݎܽ݃ ݈݅݁ ߮ = 2° → ܰ௤ = 1.24 , ௤ܵ = 1 ,ℎ = 6݉ .�

ࢗࡺ.ࢗࡿ.ࢗ = (0.80 × 6 × 1 × 1.24 ) → ࢗࡺ.ࢗࡿ.ࢗ = ૞.ૢ૞࢓/࢚ ૛

 Calcule du terme de la cohésion ࡯ ࢉࡿࢉࡺ.

࡯ ࢉࡿࢉࡺ. = (1.5 × 5.684 × 1.1 ) → ࡯ ࢉࡿࢉࡺ. = .ૢ૜ૠ࢓/࢚ ૛

 Calcul du terme de la surface
૚

૛
× ࢽࡿ ࡮.૚ࢽ. ࢽࡺ.

૚

૛
× ࡮.૚ࢽ ࢽࡺ. ࢽࡿ. =

1

2
× 0.8 × 5 × 0.04 × 0.5 →

૚

૛
× ࢽࡿ ࡮.૚ࢽ. ࢽࡺ. = ૙.૙૝࢓/࢚ ૛

D’où : ࢛ࢗ = ૚૞.૜૟
࢚

࢓ ૛ → ࢛ࢗ = ૚.૞૝࢘ࢇ࢈

 Calcul de la contrainte admissible du sol :

࢓ࢊࢇࢗ =
૚

૛
࢛ࢗ) − ࢗ ) + ࢗ

ࢗ = ෍ =࢏ࢎ.࢏'ࢽ (૙.ૡ× ૟) = ૝.ૡ૙
࢚

࢓ ૛
= ૙.૝ૡ࢘ࢇ࢈

࢓ࢊࢇࢗ =
૚

૛
(૚૞.૜૟− ૝.ૡ૙) + ૝.ૡ૙ = ૚૙.૙ૡ

࢚

࢓ ૛ = ૚࢘ࢇ࢈

5.6.2. Calcul de la contrainte admissible à partir des essais pressiométrique

Selon le fascicule 62 titre 5 (règles techniques de conception et de calcul des fondations ouvrages de
génie civil), le calcul de la contrainte admissible à partir des essais pressiométrique est estimé à partir
de la formule suivante :

ܳ௔ௗ௠ = ଴ݍ
ᇱ+

ܳ௨ − ଴ݍ
ᇱ

3

Tel que : ܳ௨ = ଴ݍ + ( ௣݇ × ܲ ௘݈
∗)

Avec :
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௉݇: Facteur de portance fonction de l’encastrement, des dimensions de la fondation et de la
nature du sol.

Tableau 5.1: Les valeurs de ௉ܭ

Type de sol Expression de ࡼ࢑

Argile A ௉ܭ = 0.8 × ൤1 + 0.25 ( 0.6 + 0.4
ܤ

ܮ
)
௘ܦ
ܤ
൨

Argile et limon B ௉ܭ = 0.8 × ൤1 + 0.35 ( 0.6 + 0.4
ܤ

ܮ
)
௘ܦ
ܤ
൨

Argile C ௉ܭ = 0.8 × ൤1 + 0.5 ( 0.6 + 0.4
ܤ

ܮ
)
௘ܦ
ܤ
൨

Sable A ௉ܭ = 0.8 × ൤1 + 0.35 ( 0.6 + 0.4
ܤ

ܮ
)
௘ܦ
ܤ
൨

Sable et grave B ௉ܭ = 0.8 × ൤1 + 0.5 ( 0.6 + 0.4
ܤ

ܮ
)
௘ܦ
ܤ
൨

Sable et grave C ௉ܭ = 0.8 × ൤1 + 0.8( 0.6 + 0.4
ܤ

ܮ
)
௘ܦ
ܤ
൨

Craies B et C ௉ܭ = 0.8 × ൤1 + 0.27 ( 0.6 + 0.4
ܤ

ܮ
)
௘ܦ
ܤ
൨

Marne calcaire, roche altérée ௉ܭ = 0.8 × ൤1 + 0.27 ( 0.6 + 0.4
ܤ

ܮ
)
௘ܦ
ܤ
൨

௘ܦ : Encastrement équivalent =
ଵ

௉௟೐
∗ ∫ ݖ݀(ݖ)∗݈ܲ

஽

଴

Avec :
d : égale à 0 sauf s’il existe des couches très mauvaises
caractéristiques en surface.
݈ܲ∗ (ݖ) : Pression limite nette à la profondeur (z).
ܲ ௘݈

∗ : Pression limite nette équivalente du sol

ܲ ௘݈
∗ = ඥܲ ଵ݈

∗ × ܲ ଶ݈
∗ × … … … … × ܲ ௡݈

∗೙

ܲ ଵ݈
∗ + ܲ ଶ݈

∗ + ⋯… … …ܲ ௡݈
∗ : étant les prissions limites

nettes dans les couches.

Figure 5.4 : L’encastrement équivalent
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݈ܲ∗ = ௟ܲି ுߪ
ுߪ = ଴݇ × :௩ߪ Contrainte totale horizontale au niveau de
l’essai.

௩ߪ = ×ߛ ௘ܦ : Contrainte totale verticale au niveau de
l’essai.
ᇱߛ = ுߛ − ௐߛ : Poids volumique déjaugé.
଴ܭ : Coefficient de poussé des terres au repos qui égale à 0.5.

଴ݍ = ߛ × ܦ : Contrainte verticale due au poids des terres au
niveau de la fondation.

1. Sondage pressiométrique N° 6

Les caractéristiques du sol sont déterminées à partir du sondage carotté N°09 (voir la figure suivante)

La zone d’influence sous la fondation

Figure 5.6 : Les caractéristiques du sol sont déterminées à partir du sondage carotté N°09

Les valeurs des pressions limites nettes sont dans le tableau suivant

Chapitre 05 Etude des fondations

: Contrainte totale horizontale au niveau de

: Contrainte totale verticale au niveau de

: Poids volumique déjaugé.
: Coefficient de poussé des terres au repos qui égale à 0.5.

: Contrainte verticale due au poids des terres au

Figure 5.5: La Pression limite équivalente

essiométrique N° 6:

déterminées à partir du sondage carotté N°09 (voir la figure suivante)

sous la fondation : D = 6 m → (D+1.5 B) = 13.5 m

Les caractéristiques du sol sont déterminées à partir du sondage carotté N°09

Les valeurs des pressions limites nettes sont dans le tableau suivant :
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Pression limite équivalente.

déterminées à partir du sondage carotté N°09 (voir la figure suivante)

Les caractéristiques du sol sont déterminées à partir du sondage carotté N°09
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Tableau 5.2: Les valeurs des pressions limites nettes du sondage N°6

Lithologie Profondeur ࢽ ૙ࡷ ૙ࡼ (bars)࢒ࡼ ∗࢒ࡼ (bars)

Remblais 2 1.8 0.5 0.18 3.48 3.32

4 1.8 0.5 0.36 5.4 5.04

Argile beige 6 1.98 0.7 0.83 4.45 3.62

8 1.98 0.7 1.10 2.77 1.66

Argile
limoneuse

aspect
vaseuse

10 0.73 1 0.73 2.38 1.65

12 0.73 1 0.88 5.62 4.74

14 0.73 1 1.02 3.38 2.35

Dans notre cas la fondation est sur des couches non homogènes :

ࢋ࢒ࡼ
∗ = ඥܲ ଵ݈

∗ × ܲ ଶ݈
∗ × … … … … × ܲ ௡݈

∗೙
= √3.62 × 1.66 × 1.65 × 4.74 × 2.35

ఱ

ࢋ࢒ࡼ
∗ = ૛.૞૟࢙࢘ࢇ࢈

ࢋࡰ =
ଵ

௉௟೐
∗ ∫ ݖ݀(ݖ)∗݈ܲ

஽

଴
= 6.05 ݉

On a une argile de classe A :

ࡼࡷ = 0.8 × ൤1 + 0.25 ( 0.6 + 0.4
ܤ

ܮ
)
௘ܦ
ܤ
൨= 0.8 × ൤1 + 0.25 ( 0.6 + 0.4

5

10
)

6.05

5
൨

ࡼࡷ = ૚.૚૝

࢛ࡽ = ଴ݍ + ൫݇ ௣ × ܲ ௘݈
∗൯= 0.99 + (1.14 × 2.56) → ࢛ࡽ = ૜.ૢ૚࢙࢘ࢇ࢈

D’où la capacité portante du sol est
:

࢓ࢊࢇࡽ = ܳ
ܽ݀݉

= ݍ
0
' +

0ݍ−ݑܳ
'

3
= 1.96 bars

2. Sondage pressiométrique N°08:

Les caractéristiques du sol sont déterminées à partir du sondage carotté N°07 (voir la figure suivante)

La zone d’influence sous la fondation : D = 3 m → (D+1.5 B) =10.5 m
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Figure 5.7 : Les caractéristiques du sol

Les valeurs des pressions limites nettes sont dans le tableau suivant

Tableau 5.3: Les valeurs des pressions limites nettes du sondage N°8

Lithologie Profondeur

Argile beige 2

4

Argile
limoneuse

aspect
vaseuse

6

8

10

Dans notre cas la fondation est sur des couches

ࢋ࢒ࡼ
∗ = ඥܲ ଵ݈

∗ × ܲ ଶ݈
∗ × … … … … ×

೙

ࢋ࢒ࡼ
∗ = ૛.૟૛࢙࢘ࢇ࢈

ࢋࡰ =
ଵ

௉௟೐
∗ ∫ ݖ݀(ݖ)∗݈ܲ

஽

଴
= 6.

On a une argile de classe A :

ࡼࡷ = 0.8 × ൤1 + 0.25 ( 0.6 +

ࡼࡷ = ૙.ૢૠ

࢛ࡽ = ଴ݍ + ൫݇ ௣ × ݈ܲ

Chapitre 05 Etude des fondations

es caractéristiques du sol déterminées à partir du sondage carotté N°07

Les valeurs des pressions limites nettes sont dans le tableau suivant :

Les valeurs des pressions limites nettes du sondage N°8

Profondeur ࢽ ૙ࡷ ૙ࡼ (bars)࢒ࡼ ࢒ࡼ

2 0.7 0.28 3.88

2 0.7 0.56 5.89

2 0.7 0.84 4.69

0.7 1 0.56 3.92

0.7 1 0.70 1.38

Dans notre cas la fondation est sur des couches non homogènes :

× ܲ ௡݈
∗ = √5.33 × 3.85 × 3.36 × 0.68

ర

.82 ݉

+ 0.4
ܤ

ܮ
)
௘ܦ
ܤ
൨= 0.8 × ൤1 + 0.25 ( 0.6 + 0.4

ܲ ௘݈
∗൯= 0.3 + (0.97 × 2.62) → ࢛ࡽ = ૛.
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à partir du sondage carotté N°07

Les valeurs des pressions limites nettes du sondage N°8

∗࢒ࡼ (bars)

3.6

5.33

3.85

3.36

0.68

4
5

10
)

6.82

5
൨

ૡ૝࢙࢘ࢇ࢈
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D’où la capacité portante du sol est
:

࢓ࢊࢇࡽ = ܳܽ݀݉ = 0ݍ
' +

0ݍ−ݑܳ
'

3
= 1.61

La contrainte admissible la plus défavorable est celle du sondage PR N°8

D’où la contrainte admissible calculée à partir de l’essai pressiométrique est : ࢓ࢊࢇࡽ = ૚.૟૚࢙࢘ࢇ࢈

Donc la contrainte admissible du sol est : ൜
࢓ࢊࢇࡽ = ࢓ ࢔࢏ (૚.૟૚ ;૚.ૢ૟)

࢓ࢊࢇࡽ = ૚.૟૚࢙࢘ࢇ࢈
�

5.6.3. Vérification des contraintes

Pour la culée

La contrainte appliquée à la fondation est donnée par : ࢗ =
ࡽ

ࡸ(ࢋ૛ି࡮)

Tel que :

ࡽ = ࢓ࡾ ࢞ࢇ + ૚.૜૞ ࢓ࢋ࢙ࢇ࢒ࢋࢊࢋ࢘࢖࢕࢘࢖࢙ࢊ࢏࢕࢖) (ࢋ࢒࢒ࢋ …………. (V݅݋ ݈݁ݎ ℎܿ ݅ܽ݌ ݎ݁ݐ 04).

= 490.46 + (1.35 × 478.8) → ࡽ = 1136.84 t

ࡹ ࢓ ࢞ࢇ = ૚ૡ૝૞.૙૟࢓.࢚ ………….. (Voir le chapitre 04).

=ࢋ
ࡹ

ࡽ
= ૚.૟૛࢓

ࢗ =
1136.84

[5 − (2 × 1.62)]10
= ૟૝.૞ૢ

࢚

࢓ ૛
= ૟.૝૞ૢ࢙࢘ࢇ࢈

ࢗ = ૟.૝૞ૢ࢙࢘ࢇ࢈> ࢓ࢊࢇࡽ = ૚.૟૚࢙࢘ࢇ࢈ → .࢙ࢋé࢏ࢌ࢏࢘ࢋ࢙࢜ࢇ࢖࢚࢔࢕࢙ࢋ࢔࢙ࢋ࢚࢔࢏ࢇ࢚࢘࢔࢕ࢉ࢙ࢋ࢒

Pour la pile

La contrainte appliquée à la fondation est donnée par : ࢗ =
ࡽ

ࡸ(ࢋ૛ି࡮)

Tel que :

ࡽ = ࢓ࡾ ࢞ࢇ + ૚.૜૞ ࢓ࢋ࢙ࢇ࢒ࢋࢊࢋ࢘࢖࢕࢘࢖࢙ࢊ࢏࢕࢖) (ࢋ࢒࢒ࢋ …………. (V݅݋ ݈݁ݎ ℎܿ ݅ܽ݌ ݎ݁ݐ 04).

= 750.23 + (1.35 × 478.8) → ࡽ = 1396.61 t

ࡹ ࢓ ࢞ࢇ = ૞૚૚.૜૟࢓.࢚ …………. (V݅݋ ݈݁ݎ ℎܿ ݅ܽ݌ ݎ݁ݐ 04).
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=ࢋ
ࡹ

ࡽ
= ૙.૜૟࢓

ࢗ =
1136.84

[5 − (2 × 0.36)]10
= ૜૛.૟૜

࢚

࢓ ૛
= ૜.૛૟૜࢙࢘ࢇ࢈

ࢗ = ૜.૛૟૜࢙࢘ࢇ࢈> ࢓ࢊࢇࡽ = ૚.૟૚ ࢙࢘ࢇ࢈ → .࢙ࢋé࢏ࢌ࢏࢘ࢋ࢙࢜ࢇ࢖࢚࢔࢕࢙ࢋ࢔࢙ࢋ࢚࢔࢏ࢇ࢚࢘࢔࢕ࢉ࢙ࢋ࢒

Remarque :

On remarque que les contraintes appliquées à la fondation de la pile et la culée ne sont pas vérifiées

donc les fondations superficielles ne conviennent pas ; C’est pour cela on opte pour les fondations

profondes.
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5.7. Calcul des fondations profondes [9]

Lorsqu’on ne peut trouver à faible profondeur une couche de sol suffisamment résistante pour
fonder superficiellement un appui de pont, on recourt, dans la grande majorité des cas, à une fondation
profonde sur pieux.

Les fondations profondes sont utilisées pour éviter les tassements différentiels importants des
couches argileuses très compressibles proches de la surface.

D’une façon générale, les pieux subissent des sollicitations à la fois au niveau de leur tête et le long de
leur fût en partie courante.

5.7.1 Définition et terminologie
Les fondations profondes sont des organes qui permettent de reporter les charges dues à l’ouvrage

qu’elles supportent sur des couches situées depuis la surface jusqu’à une profondeur variant de
quelques mètres à plusieurs dizaines de mètres, lorsque le sol en surface n’a pas une résistance
suffisante pour supporter ces charges par l’intermédiaire de fondations superficielles se différencient
essentiellement par la prise en compte d’un frottement sur les parois latérales de la fondation.

Pour les fondations profondes, le mode de travail et l’interaction avec le sol environnant
Conduisent à introduire la notion de profondeur critique, mais qu’on peut définir, en première
approximation, comme le niveau au-dessous duquel, en sol homogène, la résistance sous la base
n’augmente plus. Les fondations profondes, stricto sensu, ont leur base située au-dessous de cette
profondeur critique : ce sont les pieux, les puits et les barrettes

Figure 5.8: Les Fondation profondes

5.7.1.1. Les Différent types de fondation profondes

1. Les barrettes : Ce sont des parois moulées porteuse dont le comportement est comparable à

celui des pieux coulées en place sans tubage.

2. Les puits : ce sont des fondations massives appelées aussi caisson réalisées dans un forage.

Ils sont bétonnées pleine fouille et ne comportent souvent pas d’armatures
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3. Les pieux : un pieu est une fondation élancé qui reporte les charges de la structure sur des

couches de terrain de caractéristiques mécaniques suffisantes pour éviter la rupture du sol et

limiter les déplacements à des valeurs très fiables.

Choix du type de fondation

D’après le rapport géotechnique, le mode de fondation à préconiser pour les appuis de l’ouvrage

est de type profonde car le substratum du sol du site est à 18 m de profondeur ceci nous mènera a

choisir des pieux de 26.5 m de longueur, et de diamètre Φ = 1.2m.

Les pieux forés sont le type de pieu le plus couramment utilisé dans les ouvrages d’un diamètre

minimal est de 0.8m.

5.7.2 Dimensionnement des pieux

D’après le DTR C.2.33.2. Le dimensionnement de ses pieux est donné comme suite

- Diamètre B : le diamètre des pieux qui est réserver pour les ouvrages de grandes importance

est ; B≥ 0.8 m

Le choix du diamètre peut être lie à l’importance des efforts horizontaux à reprendre et peut être

également conditionnée par sa longueur (problème de flambement)

- La longueur D : celle –là varie en fonction de :

1) ௘ܦ l’épaisseur des couches de sol résistantes devant être traversées par le pieu pour mobiliser

Un frottement latéral suffisant (dans le cas des pieux flottants notamment).

2) ௘ܦ la profondeur du substratum résistant et de l’encastrement prévue dans le substratum, si

l’étude montre qu’il est nécessaire de l’atteindre.

Pour notre fondation soit profonde, il faut satisfaire les conditions suivantes :

D / B > 6m → D୫ ୧୬ = 18 ݉ > 3݉ (Vérifiée)

D > 3 m → B = 1.2.m → D/B = 15> 6 (Vérifiée)

Donc les deux conditions sont vérifiées, alors on dit que la fondation profonde.

Le tableau ci-dessous nous a permet de faire le choix du diamètre ainsi que la longueur du pieu.

Tableau 5.4. Le choix du diamètre ainsi que la longueur du pieu.

Profondeur de la couche
d’assise

Technique possible

Entre 5 et 8m
Petits pieux battus préfabriqués

Entre 10 et 15m -pieux battus (D/30<B<D/35)
-pieux forés (B de l’ordre D/20)

Au de la de 15m Pieux forés (B voisin de D/20 et
supérieur ou égal à 80cm)
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Dans notre cas, la couche résistante (couche d’assise) est à une profondeur de 18 m minimum, le

pieu doit être ancré dans cette couche. C’est pour cette raison qu’on a opté pour un pieu de plus de

18m de longueur et de diamètre 1.2 m.

5.7.2.1 Cas d’un pieu isolé sous charge axiales

Un pieu est une fondation élancée qui reporte les charges de la structure sur des couches de terrain

de caractéristiques mécanique suffisantes pour éviter la rupture du sol et limiter les déplacements à de

valeurs très faibles.

Les trois partie d’un pieu sont la tête, la pointe et le fut compris entre la tête et la pointe .la longueur

d’ancrage est la longueur de pénétration du pieu dans les couches de terrain résistantes.

 Principe de fonctionnement d’un pieu isolé

Un pieu transmet au sol les charges qu’il supporte par l’appui de sa base sur le sol résistant (effort de
pointe noté ܳ௣, par le frottement latéral entre le sol et le pieu (effort de frottement latéral ܳ௦,).

L’effort de pointe est proportionnel à :
- Section de la base de pieu
- A la résistance du substratum

L’effort de frottement latéral est proportionnel à :
- La surface de contact entre le pieu et le sol
- Au coefficient de frottement pieu-sol (rugosité du pieu, pression latérale, coefficient de

frottement interne du sol).
Le frottement latéral du pieu n »est mobilisable que s’il y a déplacement relatif entre le pieu est le

sol.
Si le pieu a tendance à s’enfoncer dans un sol stable, le frottement sol- pieu génère un effort vertical
ascendant (frottement positif).

Si au contraire étant immobile, le sol a tendance à tasser, le frottement sol-pieu est négatif. Cela a
pour conséquence de surcharger le pieu. Pour remédier à ce problème (couche compressible, remblais
récent non stabilisés), on chemisera le pieu par un tubage afin de diminuer l’effet du frottement
négatif)

Figure 5.9 : Le Principe de fonctionnement d’un pieu isolé

Attention si le pieu travaille à l’arrachement, ܳ௣, = 0. Il est admis que le frottement latéral

mobilisable est identique selon que le pieu travaille en compression ou en traction.



Chapitre 05 Etude des fondations

Page 110

 Détermination de la charge limite d’un pieu isolé

Considérons un pieu isolé soumis à une charge verticale .Le pieu travers différentes couches de sol
qualité plus ou moins bonnes pour s’ancrer dans une couche de sol aux caractéristiques mécanique
favorables .Cette couche d’ancrage ou substratum résistant .
La charge limite du pieu Q୪est obtenue en additionnant la charge limite de pointe Q୮୪qui correspond

au poinçonnement du sol sous la base du pieu et la charge limite Qୱ୪mobilisable par le frottement
latérale entre le sol et le pieu.

Figure 5.10: Les charges limites d’un pieu isolé.

- La charge limite du pie Q୪=Q୮୪+ Qୱ୪

Avec :
- La résistance en pointe Q୮୪=q୮୪× A୮ ; avec A୮ : surface droite de la pointe.

- La résistance par frottement latéral Qୱ୪=qୱ୪× Aୱ ; avec A୮: surface latérale du pieu.

- la charge de fluage

Qୡ =
୕౦ౢ

ଵ.ହ
+

୕౩ౢ

ଵ.ହ
=

୕ౢ

ଵ.ହ
Pour les pieux refoulant le sol (pieux battus)

Qୡ =
୕౦ౢ

ଶ
+

୕౩ౢ

ଵ.ହ
Pour les pieux qui ne refoulent pas le sol (pieux forés)

Qୡ =
୕౩ౢ

ଵ.ହ
; Q୮୪= 0 pour les pieux qui travaillent à l’arrachement.

Le tableau suivant ne montre les charges nominales que peut supporter le pieu (DTR-BC 2 33 2)
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Tableau 5.5: Charges nominales à prendre en compte sur le pieu

ELU ELS

Combinaisons
type d’essai Combinaison

fondamentales
Combinaison
accidentelles

Combinaison
rares

Combinaisons
Quasi-
permanentes

Essai de sol sur
place

Q୪

1.40

Q୪

1.25

Qୡ

1.1

Qୡ

1.40

Essai de sol au
laboratoire

Q୪

3.0

Q୪

2.5

Qୡ

2.20

Qୡ

3.0

 Détermination de la contrainte de rupture sous la pointe àܔܘܙ partir de l’essai

pressiométrique

a- Détermination de :ܔܘۿ
Les méthodes de détermination de la capacité portante des pieux est basée sur les résultats d’un essai
de chargement statique ou sur les résultats d’essais pressiométriques et pénétrométriques.
Ces recommandations sont issues de plus de 200 essais de chargement statique de pieu en vraie

grandeurs.
La contrainte de rupture est donnée par la formule suivante :

=ܔܘܙ ܘ۹ × ܍ܔ۾
∗

Avec :

K୮ : Facteur de portance (voir les tableaux ci-dessous)

P୪ୣ
∗ : Pression limite équivalente

Calcul de la charge limite nette ܍ܔ۾
∗

C’est une pression moyenne autour de la base du pieu, elle est donnée par l’expression suivante :

܍ܔ۾
∗ =

ଵ

ୠାଷୟ
∫ P୪

∗ୈାଷୟ

ୈିୠ
(Z). dz (Pour une formation porteuse homogène)

Avec : -a = B/2 si B > 1m

- a = 0.5 m si B < 1m

-b = min (a, h)

-h : encrage dans la section
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Figure 5.11: Schéma de calcul de la pression limite nette équivalente

Détermination du facteur de portance ܘ۹

La valeur du facteur de portance dépend de la nature du sol donnée par le tableau (,) et du

mode de mise en œuvre du pieu(,).

Tableau 5.6 : Les valeurs du coefficient de portance ܘ۹

Nature des terrains

Eléments mis en œuvre sans

refoulement du sol

Eléments mis en œuvre avec

refoulement du sol

Argile - Limons

A 1,1 1,4

B 1,2 1,5

C 1,3 1,6

Sable -Graves

A 1,0 4,2

B 1,1 3,7

C 1,2 3,2

Craies

A 1,1 1,6

B 1,4 2,2

C 1,8 2,6

Marnes 1,8 2,6

Roches altérées(1) 1,1 à 1,8 1,8 à 3,2

(1) La valeur de kp pour ces formations est prise égale à celle de la formation meuble du

tableau a la quelle matériaux concerne s’apparente le plus.
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Tableau 5.7: La classification des sols

Classe du sol Description Pressiomètre (MPa)࢒ࡼ

Argiles, limons

A Argiles et limons mous <0,7

B Argiles et limons fermes 1,2 à 2,0

C Argiles très fermes à dures >2,5

Sables, graves

A Lâches <0,5

B Moyennement compacts 1,0 à 2,0

C Compact >2,5

craies

A Molles <0,7

B Altérées 1,0 à 2,5

C Compacte >3,0

Marnes n marno-

calcaires

A Tendres 1,5 à 4,0

B Compacte >4,5

Roches (1)

A Altérées 2,5 à 4,0

B Fragmentées >4,5

(1) L’appellation de roches altérées ou fragmentées peut regroupées des matériaux calcaires,

schisteux ou d’origine granitique. S’il est difficile parfois de fixé des limites précises avec

les sols meubles qui les constituent leur phase finale d’évolution, on réservera toutefois

cette classification aux matériaux qui présentent des modules pressiométriques supérieurs

à 50 à 80 MPA.

B - Détermination du frottement latéral unitaire àܔܛܙ partir de l’essai pressiomètrique

L’effort total limite mobilisable par frottement latéral sur toute la hauteur h concernée du fût du pieu

est calculé par l’expression suivante :

L’effort total limite mobilisable par frottement latéral sur toute la hauteur h concernée du fût du pieu

est calculé par l’expression suivante :

=ܔܛܙ න۾ ܛܙ

ܐ

૙

ܢ܌.(܈)
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La valeur du frottement latéral unitaire qs est donnée par les courbes du jeu d’abaques ci-dessous en

fonction de la pression limite nette Pl* (z). La courbe à utiliser est en fonction de la nature du sol et de

l’élément de fondation considéré.

Figure 5.12: Les valeurs du frottement latéral unitaire

Tableau 5.8: La Détermination des abaques

Argiles, limons Sables, graves Craies Marnes

A B C A B C A B C A B

Fores simple ૚ۿ ૛ۿ,૚ۿ
(૚)

૜ۿ,૛ۿ
(૚) ૚ۿ ૜ۿ ૞ۿ,૝ۿ

(૚) ૜ۿ ૞ۿ,૝ۿ
(૚)

Foré boue ૚ۿ ૛ۿ,૚ۿ
(૚) ૚ۿ ૚ۿ,૛ۿ

(૛)
૛ۿ,૜ۿ

(૛) ૚ۿ ૜ۿ ૞ۿ,૝ۿ
(૚) ૜ۿ ૞ۿ,૝ۿ

(૚)

Foré tubé (tube

récupéré)

૚ۿ ૛ۿ,૚ۿ
(૜) ૚ۿ ૚ۿ,૛ۿ

(૛)
૛ۿ,૜ۿ

(૛) ૚ۿ ૛ۿ ૝ۿ,૜ۿ
(૜) ૜ۿ ૝ۿ

Foré tubé (tube

perdu)

૚ۿ ૚ۿ ૛ۿ
(4) ૛ۿ ૜ۿ

Puits ૚ۿ ૛ۿ ૜ۿ ૚ۿ ૛ۿ ૜ۿ ૝ۿ ૞ۿ

Métal battu fermé ૚ۿ ૛ۿ ૛ۿ ૜ۿ
(4) ૜ۿ ૝ۿ

Battu préfabriqué

en béton armé

૚ۿ ૛ۿ ૜ۿ
(4) ૜ۿ ૝ۿ

Battu moulé ૚ۿ ૛ۿ ૛ۿ ૜ۿ ૚ۿ ૛ۿ ૜ۿ ૜ۿ ૝ۿ

Battu enrobé ૚ۿ ૛ۿ ૜ۿ ૝ۿ ૜ۿ ૝ۿ

Injecté basse

pression

૚ۿ ૛ۿ ૜ۿ ૛ۿ ૜ۿ ૝ۿ ૞ۿ

Injecté haute

pression

૝ۿ ૞ۿ ૞ۿ ૟ۿ ૞ۿ ૟ۿ ૟ۿ

- (1) : réalésage et rainurage en fin de forage.
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- (2) : pieux de grandes longueur (>30m).

- (3) : forage à sec, tube non louvoyé.

- (4) : dans le cas des craies, le frottement latéral peut être très faible pour certains types de pieux, il

convient d’effectuer une étude spécifique dans chaque cas.

-(5) : Sans tubage ni virole foncé perdu (parois rugueuse).

-(6) : Injection sélective et répétitive à faible débit.

5.7.3. Application numérique

5.7.3.1. Calcul de la capacité portante d’un pieu

Sondage pressiométrique n°08

 Calcul de la charge limite ࢒ࡽ

ܳ௟= ܳ௣௟+ ܳ௦௟

 Détermination de la résistance limite du sol

sous la pointe du pieu ࢒࢖ࡽ

ܳ௣௟= ×௣௟ݍ ௣ܣ

Avec : =௣௟ݍ ௣ܭ × ௟ܲ௘
∗

൝
ܴ =

஻

ଶ
= 0.6 ݉

௣ܣ = ×ߨ ܴଶ = ×ߨ 0.6ଶ
�→ ௣ܣ = 1.13݉ ଶ

Calcul de ௟ܲ௘
∗ :

௟ܲ௘
∗ =

ଵ

௕ାଷ௔
∫ ௟ܲ

∗஽ାଷ௔

஽ି௕
ݖ݀.(ݖ)

Avec :

൞

b = min (a, D) = min(0.6,0m ) = 0 m

a = max ቀ
ଵ.ଶ

ଶ
; 0.5mቁ= 0.6m

D = encrage dans la couche porteuse

�

Figure 5.13: Le sondage pressiométrique N°8

௟ܲ
(ݖ)∗ : est obtenue en joignant par des segments de droit sur une échelle linéaire les différents ௟ܲ

∗

௟ܲ௘
∗ =

ଵ

ଶ.ସ
∫ ௟ܲ

∗ଷ଴.ଷ

ଶ .଼ହ
ݖ݀.(ݖ)

௟ܲ௘
∗ = 3.625 ܾܽ ݏݎ

 La hauteur d’encastrement équivalente

௘ܦ =
ଵ

௉೗೐
∗ ∫ ௟ܲ௘

∗ ݖ݀.(ݖ)
ଶ .଼ହ

଴
→ ௘ܦ = 19.41 ݉
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 Détermination de la valeur de ௣݇

൜
݊ ݎ݁ݑݐܽ ݈݋ݏݑ݀ ݈݀݁ܽ ݑܿ݋ ℎܿ݁ݐ݁ݎ݋݌ ݏ݁ݑ ∶ ݎܽ݃ ݈݅݁݉ ݎܽ݊ ݏ݁ݑ݁ ݈݀݁ܿ ݏ݁ݏܽ ܥ
݅݌ ݑ݁ ݉ ݊݁ݏ݅ ݁݋ ݎ݁ݒݑ ݏܽ ݎ݁ݏ݊ ݈݉݁ݑ݂݋ ݁݊ ݈݋ݏݑ݀ݐ

Donc : ௣݇ = 1.3 voire le tableau (5.7)

=௣௟ݍ 1.3 × 3.625 = 4.71 ܾܽ ݏݎ

=࢒࢖ࡽ 4.71 × 1.13 = ૞૜.૛૞࢚

 Détermination de la charge limite par frottement ࢒࢙ࡽ

ܳ௦௟= ×௦௟ݍ ௦ܣ

Avec ; ௦ܣ = ℎܤߨ → ൝

:௦ܣ ݎ݂ݑݏ ܽܿ ݈݁ܽ ݎܽݐ ݑ݈݀ ݅݌ ݑ݁
ܽ݅݀:ܤ ݉ éݎ݁ݐ ݑ݀ ݅݌ ݑ݁
ℎ ∶ éܽ݌ ݏ݅݁ ݈ܽ݁݀ݎݑ ݑܿ݋ ℎܿ݁ ݊ܿ݋ ݏ݅ é݀ݎé݁

�

Détermination de ௦௟pourݍ chaque couche de sol :

Les lois ௦ݍ = f ( ௟ܲ) sont données par les courbes de frottement latéral ܳଵ à ܳ଻ et le choix de la courbe

est liée a la nature lithologique de chaque couche traversé par le pieu ainsi que le mode d’exécution du

pieu.

Dans notre cas le pieu traverse quatre couches: les argiles beiges, les argiles noirâtres à aspect vaseux

les alluvions et les argiles marneuses.

 Argile beige

൜
ݎܽ݃ ݈݈݅݁݀݁ܿ ݏ݁ݏܽ ܣ

݅݌ ݑ݁ éݎ݂݋ ݉ݏ݅ ݈݌ ݁
�൜
݊݋ ݈݁ݐ݅ݑ ݏ݁ ݎܽ ݈ܽ ݎܾݑܿ݋ ݁ܳଵ

௟ܲ
ݕ݁݋݉∗ ݊݊݁= 4.26 ܾܽ ݏݎ

�→ ௦ݍ = 0.02 ܽܲܯ

 Argile vaseuse

൜
ݎܽ݃ ݈݁ ݈݀݁ܿ ݏ݁ݏܽ ܣ

݅݌ ݑ݁ éݎ݂݋ ݉ݏ݅ ݈݌ ݁
�൜
݊݋ ݈݁ݐ݅ݑ ݏ݁ ݎܽ ݈ܽ ݎܾݑܿ݋ ݁ܳଵ

௟ܲ
ݕ݁݋݉∗ ݊݊݁= 2.33 ܾܽ ݏݎ

�→ ௦ݍ = 0 ܽܲܯ

 Alluvions

Les frottements sont négligeables dans la couche des alluvions en cas de pieu foré simple

 Argile marneuse

൜
ݎܽ݃ ݈݅݁ ݈݀݁ܿ ݏ݁ݏܽ ܣ
݅݌ ݑ݁ éݎ݂݋ ݉ݏ݅ ݈݌ ݁

�൜
݊݋ ݈݁ݐ݅ݑ ݏ݁ ݎܽ ݈ܽ ݎܾݑܿ݋ ݁ܳଵ

௟ܲ
ݕ݁݋݉∗ ݊݊݁= 0.865 ܾܽ ݏݎ

�→ ௦ݍ = 0 ܽܲܯ

࢒࢙ࡽ

= 3.14 × 1.2 (0.02 × 6) = ૝૞.૛૚࢚

Finalement la charge limite est :
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=࢒ࡽ ܳ௣௟+ ܳ௦௟ = 53.25 + 45.21 = ૢૡ.૝૟࢚

Calcul de la charge admissible :

La détermination des charges admissible sous les états limites fait référence à la charge de fluage qui

est donnée par la formule suivante :

Qୡ =
୕౦ౢ

ଶ
+

୕౩ౢ

ଵ.ହ
=

ହଷ.ଶହ

ଶ
+

ସହ.ଶଵ

ଵ.ହ
= 56.76 t

La charge admissible du pieu est donnée par :

Q୬ =
୕ౢ

ଵ.ସ
= 70.32

Les résultats obtenus sont récapitulé dans le tableau suivant :

Tableau 5.9: Tableau récapitulatif des résultats du PR N°08

Les charges Unité (tonne)

La charge limite de pointe ܳ௣௟ 53.25

La charge limite par frottement ܳ௦௟ 45.21

La charge limite du pieu ܳ௟= ܳ௣௟+ ܳ௦௟ 98.46

La charge admissible du pieu ܳ௡ =
ொ೗

ଵ.ସ
70.32

La charge de fluage ܳ௖ =
ொ೛೗

ଶ
+

ொೞ೗

ଵ.ହ
56.76
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Sondage pressiométrique n°06

 Calcul de la charge limite ࢒ࡽ

ܳ௟= ܳ௣௟+ ܳ௦௟

 Détermination de la résistance limite du sol

sous la pointe du pieu ࢒࢖ࡽ

ܳ௣௟= ×௣௟ݍ ௣ܣ

Avec : =௣௟ݍ ௣ܭ × ௟ܲ௘
∗

൝
ܴ =

஻

ଶ
= 0.6 ݉

௣ܣ = ×ߨ ܴଶ = ×ߨ 0.6ଶ
�→ ௣ܣ = 1.13݉ ଶ

Calcul de ௟ܲ௘
∗ :

௟ܲ௘
∗ =

ଵ

௕ାଷ௔
∫ ௟ܲ

∗஽ାଷ௔

஽ି௕
ݖ݀.(ݖ)

Avec :

൞

b = min (a, D) = min(0.6,8m ) = 0.6m

a = max ቀ
ଵ.ଶ

ଶ
; 0.5mቁ= 0.6m

D = encrage dans la couche porteuse

�

௟ܲ
(ݖ)∗ : est obtenue en joignant par des segments de

droit sur une échelle linéaire les différents ௟ܲ
∗

௟ܲ௘
∗ =

ଵ

ଶ.ସ
∫ ௟ܲ

∗ଶ଻.଼

ଶହ.ସ
ݖ݀.(ݖ)

Figure 5.14: Le sondage pressiométrique N°6

Par interpolation linéaire on trouve :

൜ ௟ܲ௘
∗ (25.4) = 18.92 ܾܽ ݏݎ

௟ܲ௘
∗ (27.8) = 23.73 ܾܽ ݏݎ

�

௟ܲ௘
∗ =

ଵ

ଶ.ସ
(∫ ௟ܲ

∗ଶ଺

ଶହ.ସ
+ݖ݀.(ݖ) ∫ ௟ܲ

∗ଶ଻.଼

ଶ଺
=ݖ݀.(ݖ) ૛૙.ૠ૝ܛܚ܉܊

 La hauteur d’encastrement équivalente

௘ܦ =
ଵ

௉೗೐
∗ ∫ ௟ܲ௘

∗ ݖ݀.(ݖ)
஽

଴
→ ௘ܦ = 8.42 ݉
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 Détermination de la valeur de ௣݇

൜
݊ ݎ݁ݑݐܽ ݈݋ݏݑ݀ ݈݀݁ܽ ݑܿ݋ ℎܿ݁ݐ݁ݎ݋݌ ݏ݁ݑ ∶ ݎܽ݃ ݈݅݁݉ ݎܽ݊ ݏ݁ݑ݁ ݈݀݁ܿ ݏ݁ݏܽ ܥ
݅݌ ݑ݁ ݉ ݊݁ݏ݅ ݁݋ ݎ݁ݒݑ ݏܽ ݎ݁ݏ݊ ݈݉݁ݑ݂݋ ݁݊ ݈݋ݏݑ݀ݐ

Donc : ௣݇ = 1.3 voire le tableau (5.7)

=௣௟ݍ 1.3 × 20.74 = 26.96 ܾܽ ݏݎ

=࢒࢖ࡽ 26.96 × 1.13 = ૜૙૝.૟૞࢚

 Détermination de la charge limite par frottement ࢒࢙ࡽ

ܳ௦௟= ×௦௟ݍ ௦ܣ

Avec ; ௦ܣ = ℎܤߨ → ൝

:௦ܣ ݎ݂ݑݏ ܽܿ ݈݁ܽ ݎܽݐ ݑ݈݀ ݅݌ ݑ݁
ܽ݅݀:ܤ ݉ éݎ݁ݐ ݑ݀ ݅݌ ݑ݁
ℎ ∶ éܽ݌ ݏ݅݁ ݈ܽ݁݀ݎݑ ݑܿ݋ ℎܿ݁ ݊ܿ݋ ݏ݅ é݀ݎé݁

�

Détermination de ௦௟pourݍ chaque couche de sol :

Les lois ௦ݍ = f ( ௟ܲ) sont données par les courbes de frottement latéral ܳଵ à ܳ଻ et le choix de la

courbe est liée a la nature lithologique de chaque couche traversé par le pieu ainsi que le mode

d’exécution du pieu.

Dans notre cas le pieu traverse quatre couches: les argiles beiges, les argiles noirâtres à aspect

vaseux les alluvions et les argiles marneuses.

 Argile marneuse

൜
ݎܽ݃ ݈݈݅݁݀݁ܿ ݏ݁ݏܽ ܣ

݅݌ ݑ݁ éݎ݂݋ ݉ݏ݅ ݈݌ ݁
�൜
݊݋ ݈݁ݐ݅ݑ ݏ݁ ݎܽ ݈ܽ ݎܾݑܿ݋ ݁ܳଵ

௟ܲ
ݕ݁݋݉∗ ݊݊݁= 2.64 ܾܽ ݏݎ

�→ ௦ݍ = 0.005 ܲܯ

 Argile vaseuse

൜
ݎܽ݃ ݈݁ ݈݀݁ܿ ݏ݁ݏܽ ܣ

݅݌ ݑ݁ éݎ݂݋ ݉ݏ݅ ݈݌ ݁
�൜
݊݋ ݈݁ݐ݅ݑ ݏ݁ ݎܽ ݈ܽ ݎܾݑܿ݋ ݁ܳଵ

௟ܲ
ݕ݁݋݉∗ ݊݊݁= 2.54 ܾܽ ݏݎ

�→ ௦ݍ = 0.005 ܽܲܯ

 Alluvions

Les frottements sont négligeables dans la couche des alluvions en cas de pieu foré simple

 Argile marneuse

൜
ݎܽ݃ ݈݁ ݈݀݁ܿ ݏ݁ݏܽ ܣ

݅݌ ݑ݁ éݎ݂݋ ݉ݏ݅ ݈݌ ݁
�൜
݊݋ ݈݁ݐ݅ݑ ݏ݁ ݎܽ ݈ܽ ݎܾݑܿ݋ ݁ܳଵ

௟ܲ
ݕ݁݋݉∗ ݊݊݁= 17.79 ܾܽ ݏݎ

�→ ௦ݍ = 0.11 ܽܲܯ

=࢒࢙ࡽ 3.14 × 1.2 (0.05 × 4 + 0.5 × 8 + 0.11 × 6) = ૛૟૜.ૠ૟࢚

Finalement la charge limite est :

=࢒ࡽ ܳ௣௟+ ܳ௦௟ = 304.65 + 263.76 = ૞૟ૡ.૝૚࢚
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Calcul de la charge admissible :

La détermination des charges admissible sous les états limites fait référence à la charge de fluage

qui est donnée par la formule suivante :

Qୡ =
୕౦ౢ

ଶ
+

୕౩ౢ

ଵ.ହ
=

ଷ଴ସ.଺ହ

ଶ
+

ଶ଺ଷ.଻଺

ଵ.ହ
= 328.16 t

La charge admissible du pieu est donnée par :

Q୬ =
୕ౢ

ଵ.ସ
= 406.00 t

Les résultats obtenus sont récapitulés dans le tableau suivant :

Tableau 5.10 : Tableau récapitulatif des résultats du PR N°6

Les charges Unité (tonne)

La charge limite de pointe ܳ௣௟ 304.65

La charge limite par frottement ܳ௦௟ 263.76

La charge limite du pieu ܳ௟= ܳ௣௟+ ܳ௦௟ 568.41

La charge admissible du pieu Q୬ =
୕ౢ

ଵ.ସ
406.00

La charge de fluage Qୡ =
୕౦ౢ

ଶ
+

୕౩ౢ

ଵ.ହ
328.16

5.7.3.2. Calcul du nombre de pieux

 Pour la culée

Le nombre de pieux et le rapport entre le chargement appliqué au sol de fondation et la capacité

portante d’un pieu : n =
ୖ
ೂ೎
భ.ర

n =
ୖ
ೂ೎
భ.ర

=
ଶ଴ସସ.଴ସ

ଶଷସ.ସ
= 8.72 → donc on opte pour n = 9 pieux

 Pour la pile

n =
ୖ
ೂ೎
భ.ర

=
ଵସଽ଴.ଽ଼

ଶଷସ.ସ
= 6.36

Remarque: On opte pour un groupe de 09 pieux sous la pile pour plus de mesure de sécurité.
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5.7.3.3. La disposition des pieux

La distance entre l’axe de deux pieux doit être au moins égale à 3 D (Voir les figures ci-dessous.

 Disposition des pieux sous les fondations de la pile et la culée

Figure 5.15: La disposition des pieux sous la pile et la culée.

5.7.3.4. Comportement des groupes de pieux

Un pieu dans un groupe à un comportement différent du pieu isolé notamment par ce que :

 La mise en place d’un groupe de pieux crée un remaniement du sol plus important.

 La charge appliquée sur un pieu a une influence sur le comportement des pieux voisins.

Calcul de l’efficacité de groupe de pieux

ࢋ࡯ = 1 −
2 ݎܽܿ ݐ݃ ቀ

ܦ
ܵ
ቁ

180
(2 −

1

݊
−

1

݉
)

Avec :

D: diamètre des pieux

S : entre axes des pieux

n : nombre de lignes de pieux
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m : nombre de colonnes de pieux

AN: ࢋ࡯ = 1 −
ଶ௔௥௖௧௚ ቀ

భ.మ

ర.ల
ቁ

ଵ଼଴
ቀ2 −

ଵ

ଷ
−

ଵ

ଷ
ቁ → ࢋ࡯ = 0.759

→ ࢋ࡯ = 75.9 %

On remarque que l’efficacité est importante, donc la disposition des pieux est bonne.

5.7.4. Ferraillage des pieux

5.7.4.1. Ferraillage des pieux sous la culée

Les pieux de la culée sont soumis à la flexion composée.

Le moment maximal est celui d’état limite accidentel (Voir le tableau 4.7)

ࡹ ࢓ ࢞ࢇ = ૚ .ૢ૜૚.૝૛࢓.࢚ = 1931.42 t.m

Le moment repris par chaque pieu est : ࡹ ࢖ =
ࡹ ࢓ ࢞ࢇ

࢔

n : nombre de pieu.

ࡹ ࢖ =
ଵଽଷଵ.ସଶ

ଽ
= ૛૚૝.૟૙࢓.࢚

La charge transmise à la semelle est ; ࢓ࡺ ࢞ࢇ = ૛૙૝૝.૙૝࢚

La charge verticale repris par chaque pieu est ;

࢖ࡺ =
ே೘ ೌೣ

௡
→ ࢖ࡺ =

ଶ଴ସସ.଴ସ

ଽ
= ૛૛ૠ.૚૚࢚

D’après le logiciel SOCOTEC, on trouve la section d’armature 88.77 cm2 (Voir la figure suivante)
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Figure 5.16:

D’après le B.A.E.L on opte pour

Les espacements entre les barres longitudinales est

 Les armatures transversales

Le diamètre minimum des aciers transversaux est

 Les espacements

On prend un espacement de ૚૞ (
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La section de ferraillage pour les pieux de la culée

D’après le B.A.E.L on opte pour 19HA25 = 93.28 cm2

Les espacements entre les barres longitudinales est =࢚ࡿ ૚ .ૢૡ࢓ࢉ

Les armatures transversales

Le diamètre minimum des aciers transversaux est ߮௧≥
߮௟

3ൗ soit =࢚࣐ ૚૙࢓ ࢓

݅݋ܸ) ݈ܽݎ ݂݅ ݎ݁ݑ݃ ݑݏ ݒ݅ܽ ݐ݁݊ )

Chapitre 05 Etude des fondations

Page 123

La section de ferraillage pour les pieux de la culée
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Figure 5.17: Schéma de f

5.7.4.1. Ferraillage des pieux sous la pile

Les pieux de la pile sont soumis à la flexion composée.

Le moment maximal est celui d’état limi

ࡹ ࢓ ࢞ࢇ = ૚૛ૠ૝.૝૟࢓.࢚

Le moment repris par chaque pieu est

n : nombre de pieu.

ࡹ ࢖ =
ଵଶ଻ସ.ସ଺

ଽ
= ૚૝૚.૟૙࢓.࢚

La charge transmise à la semelle est

࢓ࡺ ࢞ࢇ = ૚૝ૢ૙.ૢૡ࢚

La charge verticale repris par chaque pieu est

࢖ࡺ =
ே೘ ೌೣ

௡
→ ࢖ࡺ =

ଵସଽ଴.ଽ଼

ଽ
=

Chapitre 05 Etude des fondations

: Schéma de ferraillage des pieux au niveau de la culée.

. Ferraillage des pieux sous la pile

Les pieux de la pile sont soumis à la flexion composée.

Le moment maximal est celui d’état limite accidentel.

Le moment repris par chaque pieu est : ࡹ ࢖ =
ࡹ ࢓ ࢞ࢇ

࢔

La charge transmise à la semelle est :

La charge verticale repris par chaque pieu est ;

= ૚૟૞.૟૟࢚
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e des pieux au niveau de la culée..
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D’après le logiciel SOCOTEC, on trouve la section

Dans ce cas on opte pour 18HA20

Les espacements entre les barres longitudinales est

 Les armatures transversales

Le diamètre minimum des aciers transversaux est

 Les espacements

On prend un espacement de 15 cm

Figure 5.18: Schéma de f
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D’après le logiciel SOCOTEC, on trouve la section d’armature 48.15 cm2 < Amin

18HA20 = 56.51 cm2.

Les espacements entre les barres longitudinales est =࢚ࡿ ૚ૠ.૞૙࢓ࢉ

Les armatures transversales

Le diamètre minimum des aciers transversaux est ߮௧≥
߮௟

3ൗ soit =࢚࣐ ૚૙࢓ ࢓

cm.

: Schéma de ferraillage des pieux au niveau de la pile
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min = 56.13 cm2

erraillage des pieux au niveau de la pile.



Conclusion générale

L’étude de ce projet nous a été bénéfique dans la mesure où elle nous a permis de mieux

comprendre et d’apprécie des problèmes qui se pose dans le cas de cette présente étude dont

elle exige beaucoup de connaissances théoriques et pratiques dans le domaine de calcul des

fondations des ponts à savoir la maitrise des différentesméthodes decalcul relatives à ce

problème.

Ce projet de fin cycle, nous a permis de visualiser les déférentes phases d’étude et d’exécution
d’un ouvrage d’art, de bien exploiter le rapport du sol fourni par le laboratoire, aussi
comment appliquer tous les Règlement « BAEL, fascicule 62,….etc. » et enfin d’acquérir
des connaissances sur les logicielles « Auto-CAD, SAP2000, SOCOTEC…. etc. ».

C’estexpérience nous a mis dans peu de temps dans le monde Professionnel avec beaucoup de
confiance. Cet apprentissage et cette confiance ne sont que le fruit des connaissances
théoriques et pratiques acquises durant notre cursus à l’université de Bejaia.
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Abaque de Walther (Ferraillage des pieux) :
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