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MISE AUX NORMES DE LA BROCHURE

1 - Symboles

Les longueurs et profondeurs sont représentées désormais par des lettres majuscules : B (largeur),
D (profondeur)...

Il s’ensuit que I'encastrement critique devient D, et I'encastrement équivalent D,
Toutefois dans certaines formules on continue & utiliser « h » pour la profondeur (ex. fig. 12).

y (affecté d'un indice repére) et F désignent selon les cas le coefficient de sécurité vis-a-vis de la
rupture.

Le module de déformation obtenu par I'application de la théorie de I'élasticité a la dilatation du forage
sous pression est appelé Ey, module de déformation Ménard. Il est noté ici E .

La pression limite définie comme indiquée au paragraphe 2.2.2 est la pression limite Ménard. Eile est
notée ici p; .

La résistance de pointe au pénétrométre statique (vitesse de pénétration 20 mm/s) est désignée par
e.

Les grandeurs se rapportant a des tenseurs de contraintes isotropes encore appelés sphériques sont
affectées de l'indice ¢ (pour compression volumétrique) celles se rapportant a des tenseurs déviatoi-
res sont affectées de l'indice d.

2 - Unités

Celles utilisées ici sont celles du Systéme International (S.1.) :

le métre (m) pour les longueurs
le kiloNewton (kN) pour les forces (1 kN = 100 kgf, 10 kN = 1 tonne)

le kiloPascal (kPa) ou le MégaPascal (MPa) pour les pressions et les contraintes
(1 bar = 100 kPa, 1 t/m? = 10 kPa)






PREAMBULE

La notice générale sur les régles d'utilisation des techniques pressiométriques et d’exploitation des
résultats obtenus pour le calcul des fondations dite encore « brochure D 60 » avait été élaborée en
1965-1967 par Louis Ménard ) . Sa derniére &dition, de 1975, était dépassée malgré I'addition de
quelques annexes en 1988, en raison de la parution récente de deux documents :

- la norme AFNOR NF P 94-110 sur I'essai pressiométrique Ménard, de juillet 1991, déja ré-
visée (édition de 1999)

- les « Régles techniques de conception et de calcul des fondations des ouvrages de génie
civil » du 20 décembre 1993, formant le titre V du fascicule 62 du Cahier des Clauses Tech-
niques Générales applicables aux marchés publics de travaux en France, régles basées sur
la banque des données du Laboratoire Central des Ponts et Chaussées relative a la compa-
raison entre prévision et observation du comportement des fondations sous charge @ .

De plus, les régles apparaissant dans les Documents Techniques Unifiées (DTU) n°® 13-12 (Calcul des
fondations superficielles) et n® 13-2/chap. 11 (Calcul des fondations profondes soumises & charge
axiale), doivent étre harmonisées avec celles du fascicule 62, titre V . Elles s’en rapprocheront suffi-
samment pour ne plus mentionner les DTU comme étant différents du fascicule 62, titre V.

En raison de la difficulté que rencontre le lecteur & utiliser le titre V du fascicule 62, par suite de sa
division en Texte, Commentaires, Annexes au texte, Annexes aux commentaires (rendues nécessai-
res par les différents niveaux de la réglementation), il nous a paru intéressant de reprendre le docu-
ment D 60 dont on reconnait le caractére pédagogique, et de le mettre & jour. A noter que les an-
nexes aux commentaires (Annexes E, F, G, H) n'ont qu'un caractére informatif @ , e qui fait que
certaines anciennes méthodes de calcul ne sont pas nécessairement éliminées.

Ainsi la nouvelle classification des sols (tableau 4) n'est pas normative (E1), I'évaluation de la pres-
sion limite équivalente et de la hauteur d’encastrement équivalente peuvent se faire soit selon
I'ancienne méthode, soit selon les méthodes décrites au fascicule 62, annexe E2, I’évaluation du
coefficient minorateur lié a l'inclinaison des charges et a la géométrie du sol de fondation n'est pas
normative (F1), pas plus que I'évaluation du frottement négatif sur un pieu (G2) ou le tassement d’un
pieu sous charge croissante (G4). C’est pourquoi nous continuons & présenter concurremment les
méthodes proposées autrefois par Louis Ménard et ses collaborateurs quand elles ne sont pas en
contradiction et les méthodes suggérées dans les annexes E, F et G du fascicule 62, titre V.

Dans le but de conserver les mémes numéros aux paragraphes, on a été amené a faire certaines
entorses & cette numérotation (au § 3.0 par exemple).

Enfin Ia référence au titre V du fascicule 62 du CCTG est simplement mentionnée « fascicule 62 ».

™ | e texte en Anglais était paru dans le n° 26 de la revue Sols Soils. Un nouveau texte Anglais est disponible.

@ 11 est possible que ce document soit aménagé pour tenir compte de la prénorme « Eurocode 7 : Calcul Géo-
technique » de juin 1995 XP ENV 1997-1 désormais disponible en norme AFNOR sous le n° NF P 94-250-1.

@ sauf si le CCTP les rend contractuelles.






Introduction

Cette note générale constitue un résumé mis a
jour des régles techniques suivies par les in-
génieurs et techniciens spécialisés dans
'emploi des méthodes pressiométriques. Elle
a été rédigée pour étre incorporée en totalité
ou partiellement aux rapports d'études de sols
de fondations et pour permettre au lecteur la
totale compréhension du dossier sans pour
autant surcharger la présentation des recom-
mandations.

En premier lieu sont énoncées les régles pra-
tiques pour la réalisation des forages et des
essais pressiométriques auxquelles doivent se
conformer les sondeurs et géotechniciens. Le
matériel de forage et la méthode d’essai utili-
sée doivent en effet étre adaptés a la nature
du terrain et au caractére de I'étude.

Ensuite sont précisées les régles d'exploitation
des résultats basées sur la théorie pressiomé-
trique et sur P'expérience de trés nombreux
essais en vraie grandeur dans le but de di-
mensionner les fondations. Ces regles concer-
nent les cas les plus usuels des fondations
d'immeubles, de ponts, de réservoirs : semel-
les, radiers, pieux chargés axialement.

Des notices spéciales existent ou existeront
pour les études particuliéres : calculs de la
stabilité des digues et remblais routiers, pieux
soumis a des efforts horizontaux, rideaux de
palplanches métalliques, parois moulées, py-
I6nes, fondations soumises & des efforts alter-
nés ou a des vibrations, tunnels, routes, etc...
A noter que les fondations sur terrain rocheux
ne font pas partie du présent document.

Rappelons que [l'essai pressiométrique est
essentiellement un essai de chargement in situ
en contraintes imposées effectué au sein
méme du terrain grace a la réalisation préala-
ble d’un forage. L'analyse de chacun des dia-
grammes effort-déformation obtenu a chaque
meétre de profondeur permet de déterminer
les caractéristiques mécaniques du sol et
d'effectuer le dimensionnement des fonda-
tions.

1. Réalisation de I’essai pressiomé-
trique

La réalisation de I'essai est normalisée par le
document AFNOR P 94-110 révisé en 1998.

1.1 Appareillage

L’appareil pressiométrique (fig. 1) est constitué
d’une sonde cylindrique dilatable radialement

que l'on descend dans le sol au niveau de
I'essai et d’'un appareillage de mesure restant
en surface appelé contréleur pression volume
(CPV). La sonde constituée de trois cellules
exerce sur la paroi du forage, au niveau de la
cellule centrale de mesure, des pressions
uniformes, croissant par paliers selon une
progression arithmétique en fonction du
temps. Les déplacements de la paroi de fo-
rage qui en résultent sont lus (fig. 2) ou enre-
gistrés pour chacune des pressions en fonction
du temps.

Les organes de mise en pression et de régula-
tion sont pneumatiques. Les informations con-
cernant les déformations du sol sont transmi-
ses hydrauliquement et apparaissent sur un
volumeétre de haute précision. Chaque appareil
est muni d’'une série de sondes ayant des di-
mensions adaptées aux diamétres de forage
les plus courants, et caractérisées par leur
diamétre nominal.

Tableau 1. Dimension des sondes
(la sonde NX n’est pas normalisée par 'AFNOR)

Code Diamétre | Diamétre du forage
DCDMA dela (mm)
)] sonde
(mm) min. | max.
AX 44 46 52
BX 58 60 66
NX 72 74 80

Les appareils de mesure actuellement en ser-
vice appartiennent au type G, caractérisé par
deux tubulures d’alimentation eau et air, qui
peuvent étre soit cote a cdte (jumelées), en
plastique tres rigide, soit concentriques pour
réduire les dilatations parasites, ce qui permet
d’étendre leur plage d'utilisation aux sols rai-
des (module E supérieur a 200 MPa). Les
capteurs de pression et de volume des enre-
gistreurs étant plus précis que la lecture par
I'opérateur d’'un manomeétre et d'un niveau
d’eau dans un volumétre permettent de dé-
terminer des modules jusqu’a 500 MPa.

Le choix d’habillage des sondes avec des
membranes et des gaines de différentes ca-
ractéristiques permet de tester la majorité des
sols.

M Drilling Code, Drilling Equipment Manufacturers
Association.



Fig. 1 (a) Vue d’ensemble d’un pressiométre Ménard
- au centre, le contréleur pression volume
avec un enregistreur SPAD
- & gauche une sonde BX (60 mm nominal)
- a droite une bouteille d’azote comprimé

(b) Schéma des circuits
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Dans le cas des sols trés compressibles carac-
térisés par une pression limite inférieure a
150 kPa (1,5 bar), il convient d'utiliser une
membrane et une gaine trés souples avec une
résistance propre totale inférieure & 60 kPa
(0,6 bar) ; c’est le cas pour les vases et tour-
bes.

A linverse, pour les modules élevés, on em-
ploiera des gaines et membranes résistantes ;
ces membranes sont caractérisées par une
compressibilité plus faible et plus réguliére.

Dans tous les cas, les appareils, leurs mem-
branes et gaines sont soumis aux étalonnages
et vérifications définies dans I'annexe B de la
norme AFNOR P 94-110 (1991).

Il convient enfin de signaler la possibilité
d'utiliser un appareillage plus simple appelé
mini-pressiométre, adapté au contrle du
compactage et aux études de sol & faible pro-
fondeur ; les sondes utilisées dans ce cas sont
monocellulaires et ont un diamétre de 32 mm.

1.2 Généralités sur la mise en place de la
sonde pressiométrique

1.2.1 Dans les terrains meubles boulants im-
mergés (sables, sables et graviers sous 'eau),
la sonde doit étre enfoncée, soit par battage
comme dans le « Standard Penetration Test »,
soit par pression statique comme dans I'essai
au pénétrométre, soit encore par vibration. La
sonde pressiométrique est protégée par un
tube de battage spécial fendu soit selon 6
génératrices, soit selon 6 quart d’hélice, pour
permettre les dilatations radiales de I'appareil.
Cette mise en place provoque un déplacement
du terrain et un léger compactage a la base
qui s’efface plus haut ; celui-ci n’a qu'une in-
fluence négligeable sur les mesures, si les
terrains sont pulvérulents et sous le niveau de
la nappe phréatique.

Par contre, les terrains limoneux ou argileux,
spécialement au-dessous de la nappe, ne sont
pas totalement insensibles au battage, au
fongage statique et méme aux vibrations ; il
est donc déconseillé d’enfoncer la sonde de
cette facon pour les études trés précises de
tassement, car il peut en résulter une altéra-
tion des caractéristiques de déformation des
terrains ; ces méthodes sont toutefois considé-
rées par quelques uns comme valables pour
certaines études de fondation; théoriquement,
la mise en place par refoulement n’entraine
pas de modification de la pression limite.
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1.2.2 Dans tous les autres cas, la sonde peut
étre descendue dans les forages exécutés au
préalable par outil destructif (en prenant soin
d'utiliser une boue de forage) ou par tariére
hélicoidale. Le matériel de carottage classique
utilisé pour prise d'échantillons de laboratoire
n'est pas adapté au forage pressiométrique,
car il conduit souvent & un remaniement du
terrain en raison de sa vitesse de rotation, de
la circulation de I'eau de forage sous pression
le long de la paroi extérieure du carottier et
des battements du train de tiges.

La réalisation du forage a la tariére @ main du
type Helix est souvent considérée comme
optimale. :

L'annexe C de la norme AFNOR P 94-110
(1991) donne quelques précisions sur les
techniques recommandées en fonction de la
nature des sols rencontrés.

Les essais doivent étre exécutés immédiate-
ment aprés chaque passe de forage qui doit
étre elle-méme limitée a une longueur variant
de 1 a 3 m selon la sensibilité et la nature du
terrain (voir méme annexe C de la norme).

Pour les tourbes et les argiles sensibles, des
précautions particuliéres doivent étre prises et
les méthodes d'exécution manuelle (tariére
Helix a injection de boue de forage) sont pré-
férables.

1.2.3 Les bancs de sable et graviers trés
compacts nécessitent une solution mixte de
forage et de battage. Le tube fendu est soit
introduit par vibration dans un forage pilote de
longueur réduite effectué en forage destructif,
soit descendu en méme temps que le taillant
de forage. Dans le premier cas, les essais
pressiométriques sont faits & I'avancement,
dans un tube fendu battu, dans le second au
fur et & mesure soit que I'on descend, soit que
I'on remonte le tubage.

1.3 Reconnaissance de la nature du sol

Comme nous le verrons plus loin, la forme des
courbes pressiométriques, les valeurs des
pressions limites et de fluage, celles des mo-
dules et les rapports du module a la pression
limite (cf 2.4) donnent des indications précises
sur la nature méme des couches traversées.
Ces résultats sont complétés gréce aux
échantillons obtenus a la tariére, a l'aide de
carottiers battus, ou tout simplement grace a



'lexamen des déblais en cas de forages des-
tructifs. Par ailleurs, on note les vitesses
d’avancement de I'outil ou le nombre de coups
du mouton pour enfoncer le train de sonde ; on
obtient ainsi sans frais supplémentaires des
renseignements sur la fragilité du terrain ou la
présence de rognons résistants. Il existe ac-
tuellement des enregistreurs automatiques des
paramétres de forage qui facilitent cette opé-
ration.

Lorsque la géologie du terrain est particulie-
rement délicate, on compléte linvestigation
par un sondage complémentaire de simple
reconnaissance géologique avec prélévement
d’échantillons.

1.4 Réalisation de I'essai

1.4.1 L’essai normalisé doit étre -effectué
moins de 8 heures aprés la perforation.

Quel que soit le but de linvestigation, les es-
sais sont effectués systématiquement métre
par métre de maniére & suivre avec précision
les variations de résistance du terrain avec la
profondeur. Aucune discontinuité n'est tolérée;
les mesures sont ainsi pratiquement continues
et permettent d'obtenir des renseignements
complets sur les différentes couches.

Il faut insister sur la nécessité d’un profil pres-
siométrique continu dés la surface du terrain
naturel, quelle que soit la profondeur prévue a
priori pour les fondations et ceci pour avoir
une meilleure compréhension du site par
'étude compléte des différentes couches et
une détermination exacte de I'encastrement
équivalent et des efforts de poussée éventuels
sur les souténements périphériques (parois
moulées, berlinoises, etc...).

1.4.2 L'essai lui-méme est normalisé et doit
étre réalisé avec dix paliers égaux de mise en
charge (on tolérera de 8 a 14 paliers) jusqu’a
obtention de la rupture. Les lectures de défor-
mations en fonction du temps sont faites pour
chaque palier 15 secondes, 30 secondes et
une minute aprés la fin de la mise en pression
(fig. 2a).

1.4.3 Pour obtenir une courbe de chargement
aussi compléte que possible, le volume mesu-
ré doit épuiser les capacités du volumétre,
avec toutefois une limitation complémentaire
éventuelle fonction du type de gaine et mem-
brane utilisées et de la pression atteinte (voir
norme AFNOR, chap. 6).

1.4.4 La courbe pressiométrique est par dé-
finition la courbe passant par les points p;,V;
(fig. 2b).
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2. Analyse des résultats obtenus

2.1 Caractéristiques mesurées

A partir des diagrammes de chargement ainsi
obtenus & chaque niveau, on calcule deux
caractéristiques mécaniques conventionnelles
du terrain : le module de déformation Ménard
et la pression limite Ménard.

2.1.1 Le module pressiométrique E est un
module de déformation du terrain mesuré
dans un champ de contraintes déviatoire pour
des déformations relatives de I'ordre de 107

il caractérise la phase pseudo-élastique de
P’essai. Il ne faut évidemment pas le confondre
ni avec un module d’Young en élasticité vraie
(c’est-a-dire pour des déformations de l'ordre
de 10), ni avec le module oedométrique
(mesuré dans un champ de contraintes quasi
isotrope ou sphérique), bien que des relations
expérimentales précises existent entre eux,
comme nous le verrons plus loin. Le module
pressiométrique joue un rdle esssentiel dans
les calculs des tassements des fondations
généralement plus important que le module
oedométrique.

2.1.2 La pression limite théorique correspond
par définition & I'état limite de rupture du ter-
rain lorsque celui-ci est soumis & une pression
uniforme croissante sur la paroi d’'une cavité
cylindrique. Pour se rapprocher de la notlon de
charge limite d’'une semelle ou d'un pleu ,la
pression limite pressiométrique ou pressmn
limite Ménard est définie conventionnellement
comme la valeur de la pression atteinte pour
le doublement de volume de la cavité initiale.
Cette caractéristique mécanique intervient
dans tous les calculs de stabilité de fondation
effectués selon la méthode Ménard.

2.1.3 L’essai permet aussi de calculer d’autres
caractéristiques du sol : pression de fluage ou
limite pseudo-éiastique (fig. 2-¢), coefficient de
fluage. Ces caractéristiques n'interviennent
que dans des études trés spéciales et ne figu-
rent pas dans les rapports usuels.

2.2 Méthode de calcul des caractéristi-
ques pressiométriques

On donne d’abord ci-dessous les principes de
calcul puis les compensations & appliquer aux
valeurs brutes de I'essai pour avoir les carac-
téristiques mécaniques recherchées. Actuelle-
ment, c'est trés rarement que ces calculs se-
ront menés manuellement (ou avec des aba-

M géfinie comme étant la charge pour laguelle le
tassement de la fondation est égal au 1/10 de la
largeur de cette fondation.



ques) car de nombreux programmes sur ordi-
nateur existent, dont ceux qui traitent directe-
ment I'information recueillie par enregistreur.

2.2.1 Calcul du module pressiométrique Ey

Dans la théorie de 'élasticité, la formule fon-
damentale de I'expansion Ar d'une cavité cy-
lindrique de diamétre r sous l'action d'un
accroissement de pression Ap s'écrit :

Ar 1 A

— e — p

r 2G
ol G est le module de cisaillement. On peut,
en assimilant (pour ce calcul), le module
pressiométrique E au module d'Young des
formules de I'élasticité, écrire :

Ar 1+ v

r E
ol v est le coefficient de Poisson.

Le module pressiométrique E est donc défini
par l'intégration logarithmique :

Ap _Ar
AV r

A
E=K——E
AV

ou K est fonction de la géométrie de la sonde
pressiométrique

Ap et AV sont les variations concomitan-
tes de pression et de volume dans la
phase pseudo-élastique de I'essai (fig. 3a).
Il est & noter que les bornes de lintervalle
Ap doivent toujours étre dans le domaine
de réponse pseudo-élastique du sol.

On choisit une plage de pression (ps,p2) com-
prenant le point d’inflexion de la courbe pres-
siométrique (fig. 3) conformément aux indica-
tins de la norme NF P 94-110, ce qui nous
donne les deux ordonnées V4, Vs.

On montre, en prenant v égal a 0,33 conven-
tionnellement, que :

V, +V,
K=266 [V, + —2%

ol Vs est le volume de la cellule de mesure
V, +V,

au repos et 2 est le volume de li-

quide introduit dans la cellule de mesure
pour la pression moyenne appliquée.

Le fait de prendre le coefficient de Poisson v
égal conventionnellement a 0,33 n'a aucune

-14 -

influence sur 'estimation des tassements se-
lon la méthode presssiométrique car c'est le
facteur (1 + v )/E qui intervient dans les for-
mules et les corrélations avec v.= 0,33.

A titre indicatif et pour un contrdle rapide des
calculs, on peut souligner que, pour la sonde
de 60 mm de diamétre (BX), la valeur de K
pour (Vi+V.)/2 ~ 200 cm® est de 2 000 cm®.

Pour plus de précision dans un contrle rapide
on peut utiliser I'abaque ci-aprés dont I'emploi
est immédiat pour la sonde BX standard (et
pour les sondes AX a cellule centrale longue).

Le module pressiométrique se déduisant d'une
formule basée sur une théorie, il est intéres-
sant de connaitre sa signification exacte.

L'expérience a montré (Ménard, 1961 ; Hardin,
1978) que la plage de réponse vraiment élas-
tique du sol correspond & des déformations
relatives trés faibles(1 0, particulierement
sous l'action d'une sollicitation déviatoire, ce
qui est le cas de l'essai pressiométrique. Il
s’ensuit, compte tenu de I'amplitude des dé-
formations mesurées au cours de I'essai pres-
siométrique, que le sol est déja dans un do-
maine de réponse microplastique et qu'on
assimile sa réponse a une réponse quasi élas-
tique. La différence essentielle réside dans le
fait qu’en micro-plasticité le module G (et le
module E qui s’en déduit) décroit considéra-
blement quand les déformations angulaires
augmentent de 10 & 102 La déformation a la
paroi intégrant des déformations variant de
10?2 au contact de la sonde a 10® en limite de
zone microplastifiée, et encore plus petites au-
dela dans la zone vraiment élastique, le mo-
dule pressiométrique ne peut étre comparéa
un module d'Young en élasticité vraie
(Gambin et al., 1996). *

2.2.2 Calcul de la pression limite p;

La pression limite pressiométrique conven-
tionnelle se détermine pour un accroissement
de volume AV de la sonde égal au volume
initial V, da la cavité : AV / V, =1 ou encore
en désignant par V le volume lu corrigé, pour :
V=Vg+2V,.

Compte tenu du volume initial de la cavité
pour des sondes normalisées BX (535 cm3
+ volume de mise au contact de la gaine avec
la paroi du trou de forage) on voit que la pres-
siog limite est souvent définie pour V =~ 700
cm”.

Quand les déformations mesurées sont insuf-
fisantes mais que I'on a cependant dépassé
la phase pseudo-élastique on peut utiliser
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une méthode d’extrapolation précise (fig. 5)
basée sur la théorie des volumes relatifs ou
sur la théorie des inverses des volumes. Dans
ce dernier cas, on trace en coordonnées
(p , 1/v) 'amorce de la courbe pressiométrique
dans le domaine plastique qui doit étre un
segment de droite. On prolonge cette droite
jusqu’a son intersection avec Vs + 2 V, ou
plus simplement avec V ~ 700 cm3 pour avoir
p.

On peut aussi obtenir une valeur approchée
de la pression limite en tenant compte des
deux résultats statistiques suivants :

- la pression de fluage (ou de fin de phase
élastique) est égale a la moitié ou aux deux
tiers de la pression limite ;

- il existe pour chaque formation géologique
un rapport entre E et p, selon la nature du
terrain étudié.

Ces procédures sont reprises dans la norme
AFNOR dans son annexe D.

La pression limite Ménard n’ayant pas
d’équivalent dans d’autres essais, et étant
déterminée d'une maniére physique sans faire
intervenir de théorie, ne peut donner lieu a un
commentaire du méme genre que pour le
module pressiométrique. Notons que la dé-
termination d’une pression limite théorique
nécessiterait de faire une hypothése sur le
mode de plastification du sol, avec écrouis-
sage ou radoucissement par exemple, ce qui
ne se justifie pas.

2.2.3 Compensations sur les lectures

En fait, les lectures des pressions et des vo-
lumes faites sur le terrain doivent subir des
compensations tenant compte :

- de la surcharge piézométrique h due ala
hauteur de la colonne d’eau dans la tubulure
de la cellule centrale depuis le niveau du con-
tréleur pression volume,

- de la résistance a la dilatation de I’ensemble
« membrane + gaine + éventuellement tube
fendu » (Ap; ou p) que l'on peut exprimer en
fonction du volume dilaté,

- de la dilatation de certains éléments de
I'appareillage, dont la tubulure de la cellule
centrale, sous l'effet de la pression.

Les deux premiéres jouent essentiellement sur
la valeur de la pression limite et la troisieme
sur le module pressiométrique.

Les méthodes de compensations sont décrites
dans la norme AFNOR (annexe D).
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2.2.4 Modules pressiométriques de déchar-
gement et modules cycliques

Lorsque I'on doit étudier le terrain sous des
fondations dans de grandes fouilles ou qui le
soumettent 3 des chargements répétés, ou a
des vibrations, il est intéressant de faire plu-
sieurs cycles de chargements et de déchar-
gements (fig. 3b) dans la phase pseudo-
élastique de I'essai. On peut ainsi définir :

- un module de déchargement

- un module moyen de chargements et de-
chargements répétés ou module cyclique E,
qui seront utiles pour les études routiéres et
celles des machines vibrantes (voir notices
spéciales correspondantes a venir).

2.2.5 Pression limite nette

Il est fréquent de représenter non pas la pres-
sion limite conventionnelle mais la pression
limite nette p/* = p; - oo Qui entre dans les
formules de dimensionnement des fondations.
Etant donné que la détermination de la valeur
de oo est délicate, il est préférable dans les
documents factuels de ne présenter que p;.

2.3 Présentation des résultats

Les valeurs du module de déformation et de la
pression limite obtenues au pressiométre sont
systématiquement représentées (fig. 6) en
fonction de la profondeur sur des tableaux
synoptiques joints au dossier, en paraliéle
avec les résultats géologiques, les courbes de
battage (carottier ou tube fendu), ou de para-
métres de forages, le niveau de la nappe,
etc...

La présentation simultanée de ces divers ré-
sultats permet de mieux estimer le comporte-
ment futur du terrain et présente donc un inté-
rét appréciable.

2.4 Echelle des valeurs de E et p,

2.4.1 1l peut étre utile pour le lecteur non fa-
miliarisé avec les techniques pressiométri-
ques, de donner les plages habituelles des
caractéristiques E et p, pour les principaux
types de sols (cf tableau 2).

2.4.2 Le rapport du module pressiométrique a
la pression limite est une caractéristique du
type de sol étudié ; les valeurs élevées de E/p,
(12 4 30) se rencontrent dans les sols surcon-
solidés tels que les argiles sparnaciennes &
Paris ; les faibles valeurs de E/p, (5 a 8) sont
plutét notées dans les terrains alluvionnaires
(sables et graviers - sable limoneux sous
I'eau).
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Tableau 2 - Valeurs usuelles de E et p;

Formation E (MPa) P, (kPa)
vases et tourbes 02 3 1,5 20 a 15
argiles molles 05 a 3,0 50 a 300
argiles plastiques 30 a 8,0 300 a 800
argiles raides 80 a 40,0 600 a 2000
marnes 50 & 60,0 600 a 4000
sables vaseux 05 a 2,0 100 a 500
limons 20 a 10,0 200 a 1500
sables et graviers 80 a 40,0 | 1200 a 5000
sables sédimentaires 75 a 40,0 |1 000 a 5000
remblais récents 05 a 5,0 50 a 300
remblais anciens 40 3 15,0 400 a 1000

L’étude systématique de ce rapport est re-
commandée pour suivre avec précision les
variations de nature de terrain et s'assurer par
ailleurs qu'un remaniement ne s'est pas pro-
duit malencontreusement pendant le forage
(ce qui peut se traduire par une réduction de
20 a 30 % de E/p).

Il est utile d’examiner les diagrammes de bat-
tage ou les courbes enregistrées des parame-
tres de forage préalables a l'essai qui sont
systématiquement reportés sur les graphiques;
les valeurs indiquées ne présentent évidem-
ment aucune valeur absolue quoi qu'en pen-
sent ceux qui aimeraient se contenter de ces
résultats pour les études de sol, mais elles
attirent I'attention sur la présence de faibles-
ses trés localisées ou de blocs.

2.5 Corrélation entre q. et p,

Rappelons que la résistance en pointe q. du
pénétrométre statique est liée au module de
compression et a la pression limite p. Les
rapports q./p, et q./E sont constants pour une
couche géologique donnée mais varient avec
la granulométrie du terrain et sa teneur en
eau. On a établi les relations suivantes, dédui-
tes de la théorie pressiométrique (Ménard,
1963) et vérifiées expérimentalement (Van
Wambeke, 1982).
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Tableau 3. Rapports q. /p

Nature du terrain qc /P
argiles 253 4
limons 546
sables 7349

2.6 Influence du niveau de la nappe

L’influence du niveau de la nappe sur les ca-
ractéristiques mesurées n'est pas négligeable
et croit avec le rapport E/p, du terrain. Ainsi
le passage a saturation d’'un sol qui ne I'était
pas initialement avec E/p;= 20 pourra entrai-
ner une réduction du module de 20 a 40 %. On
devra tenir compte de ce phénoméne pour des
ouvrages fondés sur des limons situés dans
des zones inondables ou soumises a des for-
tes variations hydrométriques. Dans certains
cas, il sera nécessaire d'extrapoler les résul-
tats obtenus au-dessous du niveau de la
nappe pour connaitre les conditions les plus
défavorables qui peuvent régner sous une
fondation superficielle (fig. 7).

2.7 Physionomie générale du site étudié

Avant de procéder a I'étude méme des fonda-
tions, il est nécessaire au préalable de déga-
ger la physionomie générale du terrain grace a
'analyse statistique des résultats géotechni-
ques obtenus. Nous verrons ultérieurement




que les tassements (et en particulier les tas-
sements différentiels) limitent dans la plupart
des cas le taux de travail d’'une fondation en
imposant des conditions plus sévéres que la
résistance du terrain a la rupture.

Il en résulte qu'un terrain sera défini non seu-
lement par la moyenne des caractéristiques
obtenues mais aussi et surtout par leur varia-
tion en plan et en profondeur.

2.7.1 Létude compléte des tassements diffé-
rentiels fait intervenir le tassement spécifique
du terrain (tassement d’une fondation de 1 m
de coté travaillant & 100 kPa) a chaque em-
placement de sondage et les variations en
pourcentage de ce tassement spécifique aux
différents emplacements.

Il est souhaitable, dés le stade de I'étude gé-
nérale, d'utiliser cette méme notion de tasse-
ment spécifique normalisé pour un cas type de
chargement (cas de trois semelles filantes
fictives paralléles de 1 m de largeur, 4,50 m
d’'entraxe) et un taux de travail égal a
100 kPa. Le calcul de ce tassement est donné
€n annexe ainsi que son usage.

L’analyse en plan des valeurs du tassement
spécifique peut’ faire apparaitre des zones
nettement caractérisées (plus faibles ou plus
résistantes) susceptibles d'une étude particu-
liére.

Enfin, pour des investigations trés importantes
comportant quelques dizaines de sondages, il
est conseillé de dessiner des courbes d’égal
tassement spécifique ; l'étude du « relief »
ainsi constitué simplifie I'étude globale du
terrain.

2.7.2 L'examen de chacun des profils méca-
niques en fonction des conditions géologiques
permet souvent de préciser les causes d'une
faiblesse locale (niveau de la nappe, bras
d'une ancienne riviére, fontis en évolution,
riviere souterraine, etc), et surtout d'estimer
les possibilités d'extension ou d'aggravation
d'une telle faiblesse entre les points étudiés.
Des sondages complémentaires peuvent dés
fors apparaitre comme indispensables pour
lever une indétermination locale et éliminer
ainsi des risques d'origine géotechnique.

Certains risques ne peuvent cependant pas
étre déterminés par une campagne ne com-
prenant que forages et essais pressiométri-
ques. |l s’agit de ceux provoqués par :
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- la présence de sols affaissables tels que les
loess au-dessus de la nappe phréatique, ces
matériaux s'écroulant sur eux-mémes lors-
qu'ils sont soumis a la percolation continue de
I'eau (défrichement sauvage, fuites de canali-
sations),

- la présence de sols gonflants et rétractables,
c'est-a-dire de sols dont le volume croit ou
décroit en fonction de I'état hygrométrique de
I'environnement,

- des phénomeénes karstiques ou la présence
d’exploitations miniéres souterraines situées
bien plus profondément sur le site,

- de situations apparaissant ultérieurement
telles que rabattement de nappe phréatique,
tremblements de terre (pour lesquels une
analyse de potentiel de liquéfaction peut étre
nécessaire dans les sables l&ches), ainsi que
terrassements de pentes ou de fronts de
fouille non soutenus.

| i } E\ ou pl
T T T ,
[y
@i |
g niveau de
M la nappe
T al'époque
des essais
. ¥

(a)  zone de battement de la nappe

......... courbe extrapolée de la variation des
caractéristiques mécaniques mesurées
sous le niveau de la nappe, dont les
valeurs doivent étre utilisées pour -
le dimensionnement des fondations

Fig. 7 Estimation des caractéristiques
les plus défavorables en cas
de battement de la nappe



3. Dimensionnement des fondations
vis-a-vis de la rupture

3.0 Généralités

Les fondations d’un ouvrage doivent satisfaire
deux critéres :

- un critére de stabilité générale

- un critére de tassement différentiel admissi-
ble.

Le critére de stabilité générale s’exprime en
comparant les contraintes engendrées par
'ouvrage sous les semelles ou autour des
pieux de fondation aux contraintes a la rupture
du sol sous ou autour de ces mémes fonda-
tions. Ainsi, dans le cas de semelles superfi-
cielles chargées verticalement et axialement,
on considére la contrainte moyenne ou « taux
de travail » q (qui n’est qu'une grandeur con-
ventionnelle) :
Q

T BL

ol Q est la charge appliquée soit aux états
limites ultimes, soit aux états limites de
service " (chap. A5 du fascicule 62, ainsi
que § 3.5.4 et 3.7.3 de ce texte) ,

B et L sont respectivement la largeur et la
longueur de la fondation.

Dans le cas de charges excentrées ou incli-
nées, on trouvera la définition de la contrainte
de référence :
, 3q'max + q'min
Qref = 4

ol Qmax € Q'min désignent les valeurs extré-
mes du diagramme classique des contraintes
normales, au § B 2.2.2 du fascicule 62
(également au § 2.6 de I'annexe D - fonda-
tions semi profondes - du méme fascicule).

Un coefficient de sécurité ad hoc par rapport a
la contrainte de rupture est utilisé (2 ou 3)
selon que les charges sont celles des états
limites ultimes ou des états limites de service
(chap. B2 du fascicule 62). Dans le cas des
pieux, ce peut étre un coefficient de sécurité
vis-a-vis de la charge de fluage qui est propo-
sé (Annexe C 2.3 et chap. C 4,§ C 4.1.13 du
fascicule 62).

Le critére de tassement différentiel admissible
est basé sur des expériences anciennes de
Terzaghi confirmées ensuite par Bjerrum
(1963) et d'autres, et repris par les bureaux de

™ on appelle états limi i -
ppelle états limites ultimes ceux pour les
quels on accepte que I'ouvrage subisse des dom-
mages qui pourront étre réparés ultérieurement et
états limites de service ceux pour lesquels toute
dégradation de I'ouvrage doit étre évitée.
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contrdle de la construction frangais : le taux de
travail des fondations superficielles ou la
charge des pieux sont admissibles pour des
constructions traditionnelles quand le tasse-
ment différentiel entre appuis ne dépassera
pas 20 mm pour une portée de 10 m (régle du
1/500 ou 2/1000). Pour ces constructions,
'expérience montre que le tassement de la
semelle la plus chargée ne dépasse pas alors
25 mm (Bjerrum, 1963).

Pour les Ouvrages d'Art, cette deuxiéme
condition doit étre vérifiée cas par cas.

L'essai pressiométrique est le seul essai in situ
qui permette de mesurer a la fois une caracté-
ristique de déformation du sol et une caracté-
ristique de rupture du sol. Ce sera donc I'outil
complet idéal pour le dimensionnement des
fondations satisfaisant aux deux critéres men-
tionnés ci-dessus.

Dans ce chapitre, nous n'étudierons que le
calcul des contraintes a la rupture du sol sous
les différents types de fondation. Dans le
chapitre suivant nous estimerons les tasse-
ments.

3.0.1 Facteur de portance

L'expérience et la théorie ont montré que la
contrainte a la rupture du sol sous une fonda-
tion est proportionnelle & p,, le facteur de
proportionnalité étant fonction de la profondeur
relative et de la forme de la fondation
(Ménard, 1963).

Ce facteur appelé facteur de portance a été
'objet de trés nombreuses recherches théori-
ques et expérimentales, les premiéres ayant
été effectuées au Centre d’Etudes Géotechni-
ques de Paris (Techniques Louis Ménard) et
publiées dans la revue Sols-Soils (1963-1980).
Depuis cette date, une banque de données
donnant la comparaison entre la prévision et
I'observation du comportement de fondation
en vraie grandeur a été ouverte dans le réseau
des laboratoires des Ponts et Chaussées. Elle
comprend au moins 180 références.

Cette méthode directe de calcul présente, sur
les .méthodes traditionnelles faisant intervenir
les notions de cohésion et d’angle de frotte-
ment, les avantages de la simplicité et d’'une
plus grande précision, quels que soient le type
de fondation et ia nature du terrain.

Les essais de chargement en vraie grandeur
effectués au Centre d’Etudes Géotechniques,
sur des semelles, des puits et des pieux, ont
par ailleurs fait apparaitre la notion
d’encastrement critique. Pour une fondation
profonde (encastrement supérieur a I'encas-
trement critique), le matériau déplacé par



enfoncement de la fondation est absorbé
gréce & I'élasticité du milieu environnant, tan-
dis que pour une fondation superficielle
(encastrement inférieur a I'encastrement criti-

que), on observe au moment de la rupture un
soulévement de la surface du sol d’autant plus
important que la fondation est moins encas-
trée (fig. 8).
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Fig. 8 Comparaison entre les théories élasto-plastiques et plastiques-rigides

pour I'estimation de la rupture sous une fondation

3.1 Formule fondamentale R-O

La contrainte & la rupture q, du sol sous une
fondation est liée a la pression limite pressio-
métrique p, du terrain (supposé homogéne)
par une fonction linéaire :

qu _QQ =k(p| _po)

est le facteur de portance variant de
0,8 a 4,5 selon la profondeur de 'en-
castrement, la forme de la fondation et
la nature du terrain

est la pression verticale au repos du
terrain au niveau de la semelle sur
son pourtour aprés construction

est la pression horizontale au repos
du terrain au niveau de I'essai (au
moment de I'essai).

ou k

Yo

Po

Ces contraintes p, et q, sont des contraintes
totales (en particulier p, peut étre mesurée
avec un capteur de contrainte Geocell qui
n'est autre qu'une sonde de pressiométre
passive).
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Dans les documents du Ministere de 'Equipe-
ment, le coefficient k porte l'indice p (pour
pressiométre) pour le distinguer de celui utilise
maintenant dans une formule analogue pour le
pénétrometre statique. Cet indice n'est pas
porté dans ce document.

Dans le fascicule 62, titre V, p. 114, on indique
que, lorsque la valeur de p, n’est pas connue
par une mesure, on peut la calculer par la
relation :

Po =U +6’vo Ko

est la contrainte verticale effective
(ou intergranulaire) dans le sol au

ou o'y

niveau considéré a I'époque de
P'essai,
u est la pression interstitielle au méme

niveau a la méme époque,

est le coefficient de poussée des
terres au repos de la formation con-
cernée dont la valeur, a défaut
d’autre indication, peut étre prise
égale a 0,5.



Une figure précise le calcul de p, (fig. 9).

Po =(h ~2) 7 +Ko [ § awsz - -20) v ]

Fig.9  Calcul de po

(fascicule 62, p. 114)

Toujours d’aprés les conventions adoptées
dans le fascicule 62, titre V, I'expression :

4 — 9

en pression totale, est égale a I'expression :
q,-d,

en pressions effectives.

3.2 Terminologie

On utilise souvent la pression limite nette p*
égale a la différence entre la pression limite
mesurée p, et la pression latérale au repos p,
du terrain (fascicule 62, p. 114) :

*

Pim= P = Po
(dans un terrain de résistance nulle p, = p,
soit pi* = 0).

Par ailleurs, on avait souvent pris I’habitude
dans la transcription des résultats pressiomé-
triques de faire figurer la valeur p,-h , h
étant la pression d'eau correspondant a la
différence d’altitude entre I'appareil de mesure
(manomeétre principal) et la sonde.

On simplifiait beaucoup le calcul et la présen-
tation des résultats en confondant p* etp, - h,
I'erreur introduite étant inférieure & 2 % dans
la majorité des terrains de fondations usuels
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hors d’eau, et pour des études de sol tradition-
nelles. Cette méthode n'est plus recomman-
dée.

De méme, on peut définir la force portante q,*
nette du terrain égale & la surcharge qu'il peut
encaisser avant la rupture :

Qu* =Qu-do

(dans un terrain sans résistance q, = g, et
qu* = 0).

On arrive ainsi a la formule simplifiée :
qu* p— k pl *

qu'on utilisait en particulier dans le calcul du
terme de pointe des pieux et des puits dont on
néglige en France le poids propre.

Cette simplification n’était évidemment pas
valable pour les études dans les terrains trés
mous noyés (vases, tourbes) surtout si la pro-
fondeur est importante. Aujourd’hui avec le
dépouillement des essais par ordinateur, il est
plus précis d'utiliser la pression limite conven-
tionnelle exacte et de déduire la valeur de p,
d’'une formule classique adéquate. Quand le
terrain naturel est submergé, on peut écrire :

a, —vh; = kp, — v, hy —K,v'h; ]

formule (en m et kN) dans laquelle :

h¢ est la profondeur de la fondation sous le
niveau du terrain naturel en fin de cons-
truction

h; la profondeur de la sonde sous le ni-
veau du terrain naturel a I'époque des
essais

Y le poids volumique en place du sol

Y le poids volumique déjaugé du sol

Yw le poids volumique de l'eau

Ko le coefficient de pression des terres au

repos sur les contraintes effectives
(c'w/s’y) - cf ci-dessus.

Il est & noter qu'habituellement K, y' = 5,5
(h étant en m et les pression en kN/m®. En
effet quand 7' ~ 5,5 kN/m® (sol trés lache)
Ko~ 1 et, quand v ~ 11 kN/m> (sol compact),
Ko~ 0,5.

Actuellement, il est recommandé d'écrire :

qvu_qoo= k pl*



les contraintes du membre de gauche de
I'égalité étant en contraintes effectives selon
les conventions du CCTG (§ B1.2 et B2.2 du
fascicule 62, titre V).

3.3 Valeurs du coefficient de portance k

On a déja indiqué que la valeur de k dépen-
dait a la fois du type de terrain, de
I'encastrement et de la forme de la fondation.

3.3.1 Catégories de terrain

Au point de vue pratique, on divisera les ter-

rains en plusieurs catégories selon les critéres
définis au tableau 4, reproduisant celui de
I'annexe E1 du fascicule 62 (annexe informa-
tive).

Il est a noter que les remblais récents et les
terrains non consolidés ne sont pas inclus
dans ce tableau. Nous y reviendrons a
I'occasion de la notion de seuil d’autoportance
(§ 4.9). Dés maintenant, disons qu'il faudra
toujours tenir compte du fait que le taux de
travail admissible n’est pas seulement fonction
de la force portante du sol mais aussi des
tassements admissibles pour {'ouvrage étudié.

Tableau 4. Classes de sol (Annexe E1, informative)

CLASSE DE SOL pi (MPa)
A | Argiles et limons mous <0,7

ARGILES, LIMONS B | Argiles et limons fermes 1,2 -2,0
C | Argiles trés fermes a dures >25
A | Laches <0,5

SABLES, GRAVES B | Moyennement compacts 1,0-2,0
C { Compacts >25
A | Molles <0,7

CRAIES B | Altérées 1,0-2,5
C | Compactes >3,0

MARNES A | Tendres 1,56-40
MARNO-CALCAIRES B | Compacts >45

ROCHES A | Altérées 2,5-40

3.3.2 Encastrement critique D¢

Au-dessous d’une certaine profondeur, une
fondation réellement encastrée garde une
force portante a la rupture q, - q, constante
dans un terrain homogeéne. Cet encastrement
critique est fonction de la catégorie du terrain :
en valeur relative (c'est-a-dire rapporté a la
largeur B de la fondation), Louis Ménard
avait proposé le tableau ci-contre, selon la
forme de la semelle.

Le fascicule 62 dans son chapitre C1 propose
simplement D/B = 5 (p. 38), ce qui est une
valeur moyenne.

3.3.3 Variations de k

En fonction de la catégorie du terrain, de la
profondeur d’encastrement de la fondation par
rapport a la profondeur d’encastrement critique
et de la forme de fondation, on peut dresser
plusieurs tableaux (annexe C3 contractuelle
du fascicule 62) :
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Tableau 5. Valeurs de D.;/B

Fondation
Sol . .
circulaire )
ou carrée filante
Argiles et limons A 2 3
Craies A

Argiles et limons B et C
Sables et graves A

CraiesBetC 5 6
Marnes A, roches A

Sables et graves Bet C
Marnes B




- le tableau des valeurs de k a une profon- - le tableau des valeurs de k pour des semel-
deur supérieure a la profondeur critique les en fonction de l'encastrement D¢/B
(tableau 6) (anciennement régle R-2) (tableau 7) (anciennement régle R-3).

Tableau 6. Valeur du facteur de portance k
pour une profondeur supérieure a la profondeur critique ()

Nature des terrains Eléments mis en oeuvre Eléments mis en oeuvre
sans refoulement du sol avec refoulement du sol
A 1,1 1,4
Argiles, Limons B 1,2 1,6
Cc 1,3 1,6
A 1,0 4,2
Sables, Graves B 1.1 3,7
C 1,2 (b) 3,2
A 1,1 1,6
Craies B 1,4 2,2
c 1,8 2,6
Marnes, Marno-Calcaires 1,8 2,6
Roches altérées (c) 1,141,8 (d) 18a3.2

Tableau 7. Vialeur du facteur de portance k pour des semelles

Type de sol Expression de kp
. . . B)D, ]
Argiles et limons A, craies A 08| 1+0,25 0.6+0.4-L- T
. . B\ D. |
Argiles et limons B 08/1+0.35 06+04+) 2=
i 08 1+050(06+04E)—D-€-—
Argiles C ! B008+047)F
Sables A 1+ 0,35(0,6 + 0,4%) %
B) D, |
Sables et graves B 1+050\ 06+04-|2*
" 0. ]
Sables et graves C 1+080[{ 06+04.-| ==
- B0, ]
CraiesBetC 131+ 0,27(0,6 + 0'4f) 5
Marnes, marno-calcaires, B\D, |
roches altérées (c) [1 + 0127(0.5 + 0'4f)—B—

() Tandis que dans les documents anciens on distinguait entre les pieux et les parois moulées, le nouveau tableau ne fait plus cefte
distinction, « les résultats disponibles actuellement ne permettant pas de mettre en évidence une éventuelle influence de la forme
de la section droite de I'élément de fondation » (fascicule 62, p.83, commentaires)

(b) Dans les sables et graves compacts, I'observation du comportement d'ouvrages existants laisse penser que la valeur réelle de k
est probablement plus élevée, L'attention est toutefois attirée sur :

- la nécessité de prendre en compte les valeurs réelles de p, c'est-a-dire d'utiliser une sonde d'un type adapté aux valeurs a me
surer,

- la possibilité, lorsque I'économie du projet le justifie, de procéder & un essai de chargement.

(¢) Il ne peut s'agir que de roches trés aitérées. Pour le rocher proprement dit, il faut utiliser les régles de dimensionnement de la
mécanique des roches.

(d) La valeur de k pour ces formations est prise égale & celle de la formation meuble du tableau & laquelle le matériau concerné
s'apparente le plus.
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Le terrain situé au-dessus du niveau de Ia
fondation a un réle d'autant plus efficace au
point de vue de la force portante de la fonda-
tion qu'il est plus résistant (et pas seulement
pesant comme le laisseraient penser les théo-
ries par trop élémentaires de la plasticité) ; la
figure 8 montre que dans un terrain homogéne
en profondeur la résistance de la fondation
croit avec I'encastrement jusqu'a ce quelle
atteigne une valeur asymptotique caractérisant
les fondations profondes. Ceci se retrouve
dans les valeurs des tableaux 6 et 7.

La valeur la plus faible correspond & une fon-
dation posée en surface : k = 0,8 & 1,3 selon
le type de sol.

La classification des sols s’appuie sur le ta-
bleau 4. Pour des formations géologiques qui
n’entrent pas directement dans cette classifi-
cation, il convient soit de les rattacher au type
de sol dont elles se rapprochent le plus dans
ce tableau, soit d’'effectuer une interpolation
(basée sur le tableau 4) de la valeur de k.

3.3.3.1 Cas particuliers

L’effort limite en pointe pour les pieux tubulai-
res métalliques battus ouverts, les pieux H et
les palplanches dans des argiles ou dans des
sables est donné par :

Q=pAq,

ou A est la surface de la section droite en-
veloppe

p est un coefficient minorateur valant :
dans les argiles : 0,5
dans le sable :

pour les tubes ouverts 0,5

pour les pieux H 0,75
pour les palplanches 0,30

3.34 Relation entre lindice CBR et la
pression limite

Bien que le CBR soit un nombre sans dimen-
sion, il est aisé de démontrer qu'il s’agit en fait
d’une pression de rupture du sol dans un sys-
téme d'unité particulier.

En effet par définition (norme AFNOR P 94-
078) :

Qe
qref

ollge est la pression mesurée en p.s.i.
(livre par pouce carré) nécessaire
pour enfoncer un cylindre de 1,95
inch (pouce) de diamétre de 0,1 inch
(ou 0,2 inch si le rapport q./qs cor-
respondant est inférieur au premier)
dans le sol étudié, '

CBR =100 x

M

Qe ©st la pression mesurée en p.s.i. né-
cessaire pour enfoncer le méme cy-
lindre dans un matériau de référence
(constitué de pierre cassée) de 0,1
inch.

Sachant que dans la théorie de I'exploitation
des essais pressiométriques on a :

a=kp

q, étant mesuré pour un enfoncement de 1/10
du diameétre de la semelle (cf. Sols Soils n° 5
et 6) I'équation (1) peut donc s’écrire :

k (P))e
K (Py)yer

ol (p)e et (pP)er sont les pressions limites
respectives du sol étudié et du sol de réfé-
rence.

CBR =100 x 2

De plus la courbe d’enfoncement du cylindre
dans le matériau de référence étant connue,
on constate que la rupture du matériau de
référence peut étre considérée comme de
I'ordre de 1 500 p.s.i. soit 105 bar. L’équation
(2) devient donc en prenant k entre 1 et 1,5
(pour des fondations relativement superficiel-
les) :
100 P <CBR <100 15_p,

105 105
soit :

0,95 p, <CBR <14 p,

selon le type de sol (valeur inférieure pour
l'argile, supérieure pour le sable).

Ces valeurs limites de corrélations ont été
mises en évidence de nombreuses fois.

3.4 Cas des terrains hétérogénes

Lorsque les caractéristiques du sol varient en
fonction de la profondeur, il convient de définir
au préalable la notion de pression limite équi-
valente p. et celle de profondeur den-
castrement effectif D.. Dans la mesure ou pe
et D. sont des fonctions de la dimension en
plan B de la base de la fondation, ces valeurs
seront calculées par approximations successi-
ves. On se fixera donc initialement B & l'aide
d’hypothéses simplificatrices permettant d’es-
timer k en premiére approximation.

3.4.1 Anciennes regles

Les anciennes régles avaient I'avantage de la
simplicité. Nous les exposons d’'abord. Dans
les marchés publics, on peut étre amené a se
référer plutét au paragraphe 3.4.2 quand
Pannexe E2, informative, est devenue contrac-
tuelle.



3.4.1.1 Pression limite équivalente (Régle R4)

On définit la pression limite nette équivalente
pe* comme moyenne géométrique des va-
leurs nettes obtenues prés du niveau de la
fondation :

P =§/P| 1XPY X P 1l

p*1 valeur de p* mesurée a un niveau situé
un diamétre au-dessus du niveau de la
base de la fondation

p*2 valeur de p* mesurée au niveau de la
base

p*s valeur de p* mesurée a un niveau situé
a un diamétre sous la base de la fonda-
tion

Dés que la fondation a une largeur supérieure

a 1 m, les valeurs-ci-dessus sont elles-mémes

les moyennes géométriques des valeurs me-

surées dans chacune des tranches de terrain
considérées :

de +3B/2 4 B/2 au-dessus du niveau de la
fondation pour p*

de +B/2 34 -B/2 de part et d’autre de la fonda-
tion pour pi*;

de -B/2 4 -3B/2 au-dessous de la fondation
pour pi*3

Pour une fondation superficielle faiblement
encastrée, on ne fait pas intervenir la valeur
pi*1 ; il vient donc :

P =3P X P % (2]

Cette régle suppose dans tous les cas que les
différences entre p*; , p*2, p*s ne soient pas
trop importantes (+ 30 % de p/e).

|pn =P "

ple *

vient d'étre prudent et d’examiner le probléme
plus en détail. On pourra tracer la courbe re-
présentative de pe en fonction de la profon-
deur d’assise et supprimer avant utilisation
tout point anguleux. Le probléme suivant
(détermination de he) devra étre vu simulta-
nément.

Dans le cas ou >30% , il con-

3.4.1.2 Profondeur d’encastrement équiva-
lente (Régle R5)

Lorsque le terrain présente des caractéristi-
ques variant avec la profondeur, il est néces-
saire de définir la profondeur d’encastrement
équivalente D, rapportée au terrain qui consti-
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tue l'assise de la fondation. Cette profondeur
D. était calculée a I'aide de la formule sui-
vante (Régle RS5) :

1 D
D.-— J, p*@ dz
Pie

ou p,* a été déja défini et D est la profon-
deur de la fondation.

Ainsi, dans le cas d’'un puits fondé sur un ter-
rain sableux de 1,6 MPa de pression limite,
I'encastrement et donc la force portante sont
équivalents, que le mort terrain situé entre la
surface et le niveau de la fondation soit consti-
tué par 8 m de remblai (p, = 200 kPa), ou 2 m
de limon sableux (p, = 800 kPa) ou 50 cm de
sol-ciment (p, = 3,2 MPa). Dans ces trois cas,
la profondeur d'encastrement effectif est de
1 m (encastrement dans un terrain homogéne
fictif ayant 1,6 MPa de pression limite depuis
la surface).

3.4.2 Nouvelles régles du Fascicule 62

On a déja dit que ces régles présentées dans
'annexe E2 ne sont qu'informatives. Le mar-
ché peut cependant les rendre contractuelles.

3.4.2.1 Pression limite équivalente
(Annexe E2.2)

a) Fondations superficielles

- Le terrain sous la fondation et sur une épais-
seur au moins égale a 1,5 B est constitué de
sols de caractéristiques comparables. On
établit un profil linéaire schématique (fig. 10),
représentatif du sol entre les profondeurs D
etD+1,5Bdelaforme:

p*(2=az+b
et la pression limite équivalente est :
Pe * =P * (Z,)
avec zz.=D+0,75B

- le terrain n’est pas homogéne sur la méme
épaisseur de 1,5 B, dans ces conditions (fig.
11):

. on élimine d’abord toutes les valeurs sin-
guliéres trop élevées

. on déduit p* de I'expression :

D+158B

1
log (P, *) =1?B— 5

logp, *(2) dz
On notera que cette valeur de pe* n'est que
trés peu différente de la valeur qu'on obtien-
drait avec la formule (2) du § 3.4.1.1.



b) Fondations profondes et semi profondes avec b=minimumde a et h

Si le terrain sous la fondation et au-dessus de ol a=B/2 siB>1m
la base de la fondation sur une profondeur h et a=05m siB<1m.
est homogéne, on calcule p* par la formule : On doit donc avoir h> b (fig. 12).
P * = ___1___ SD+3a p*(2) dz A noter qu'aucune recommandation n’est don-
b+3a Jo-» née si le terrain est hétérogéne ousi h<b.

Fig. 10 Calcul de pi, ,
fondation superficielle,
sol homogéne
(fascicule 62, annexe E2)

Z

Fig. 11 Calcul de pi,,

fondation superficielle,
sol hétérogéne
(fascicule 62, annexe E2)

Fig. 12 Calcul de py, ,
fondation profonde
(fascicule 62, annexe E2)
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3.4.2.2 Profondeur d’encastrement équiva-
lente (Annexe E2.4)

Cette profondeur a la méme définition que
précédemment (§ 3.4.1.2); si ce n'est que la
définition de pe* est différente (§ 3.4.2.1) :

1
pIe *

dans laquelle d =0 sauf « si les caractéristi-
ques des couches les plus superficielles ne
permettent pas d'en tenir compte dans
I'estimation de D ».

D=

e

f, »
L Pt

3.5 Dimensionnement des fondations
sur semelles vis-a-vis de la stabilité
générale

3.5.1 Les travaux de terrassement ont ten-
dance, lorsqu’ils sont réalisés par temps plu-
vieux ou que la fouille reste ouverte plusieurs
mois, a réduire les caractéristiques mécani-
ques d’un terrain fragile sur une hauteur de 0,5
a 2 m (cas du sable fin légérement cohérent,
argile a haute limite de liquidité, etc.). A titre
d’exemple, il est recommandé dans les calculs
de force portante de réduire de 20 % sur 1 a
2 m les valeurs de p, mesurées avant travaux
lorsque le terrassement général atteint plu-
sieurs métres de profondeur.

Le fascicule 62 rajoute ici qu'il existe généra-
lement dans les sols une couche superficielle
pouvant faire jusqu'a 1 m d'épaisseur dont les
caractéristiques dépendent des conditions
.climatiques et qu'il est préférable de considé-
rer défavorablement (annexe E2.1).

3.6.2 L'encastrement équivalent est calculé a
partir du niveau de terrassement général
(niveau du sous-sol), mais on ne doit pas ou-
blier de tenir compte de l'influence bénéfique
des dalles de béton reposant sur les sols
(adopter p, = 10 MPa sur toute I'épaisseur de
la dalle).

A linverse, dans le cas de semelles coulées
entre coffrages avec remblaiement ultérieur
de la fouille, il convient pour le calcul de
I’encastrement de tenir compte du seul remblai
et non du terrain naturel (adopter pour le rem-
blai p; = 100 a 400 kPa selon le compactage
réalisé).

La présence des fondations voisines a une
influence généralement favorable pour la force
portante de semelles superficielles (sauf dans
le cas de semelles isolées trés rapprochées,
qui se comportent alors comme une semelle
continue).
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On utilisera pour déterminer la valeur de k
les figures 13 qui représentent graphiquement
les valeurs du tableau 7.

3.56.3 Dans le cas de fondations superficielles
isolées rapprochées, le facteur de portance est
limité par les relations suivantes :

2L' .
k<1+ —B— k < k nominal

B dimension de la semelle dans le sens de
Ialignement des semelles

L’ distance entre bords de semelles voisines

Cette condition ne devient effective que pour :

LC
— <4
B

3.5.4 Coefficient de sécurité vis-a-vis de la
stabilité générale pour les semelles

Pour étre en accord avec les méthodes de
calcul des ouvrages en béton armé ou en bé-
ton précontraint aux états limites (normes
BAEL ou BPEL), le fascicule 62 a introduit les
concepts de :

- combinaisons d’actions et sollicitations de
calcul vis-3-vis des états limites ultimes pour
lesquels on accepte que I'ouvrage subisse des
dommages qui puissent étre réparés ultérieu-
rement

- combinaisons d'actions et sollicitations de
calcul vis-a-vis des états limites de service
pour lesquels toute dégradation de I'ouvrage
doit étre évitée.

On renvoie pour les définitions au chapitre A5
du fascicule 62.

Pour chaque combinaison d’actions aux éfats
limites ultimes, on vérifie que :

1 . ,
Qrer =— (qy — ') '6[3 +a,
Yq
ol Qs est défini ici au § 3.0 (q'es= q €n
cas de charge centrée verticale)

isg est un coefficient minorateur fonction
de linclinaison de la charge et de la
géométrie de la surface du sol de fon-
dation (talus), défini dans I'annexe F1
du fascicule 62 (voir note § 3.5.6) ; is
vaut 1 dans le cas de charge centrée
verticale appliquée a une semelle sur
sol horizontal

Yq est un coefficient de sécurité pris ici
égala2



i

—a— argile A craie A

1,8 -
—— argile B

‘ : argile C

— marne

-x—— sable A
—A— sable B

~o— sable C

+——Craies BetC

encastrement relatif D./B
(semelles filantes)

-

2,3:

— argAi'Ie A .craie A

—#¥—— argile B

—8&— awgileC .
~—o—— marne

— % sableA

—a— sableB

sable C

——e—— craiesBetC

., encastrement relatif D/B N
! (semelles isolées)

Fig. 13 Graphiques des valeurs du coefficient de portance k pour des semelles
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Pour chaque combinaison d’actions aux étfats
limites de service, on vérifie la méme inéqua-
tion :

1
q'ref =— (q'u - q'o ) i&g + q'o
Yq

dans laquelle cette fois yq=3

A noter que ', représente dans les deux cas
la contrainte verticale effective que 1'on ob-
tiendrait aprés travaux au niveau de la base
de la fondation, si cette fondation n’existait
pas. D’'une maniére générale, toutes ces con-
traintes sont des contraintes intergranulaires
ou effectives mais on a déja indiqué (notre §
3.1) que:

Qu-9o=qu-o

avec les hypothéses prises en considération
dans le fascicule 62 (articles A.4.2, B.2.2.3 et
B.3.1.1)

Lorsque la base est oblique ou lorsque la fon-
dation est établie sur un terrain en pente, g’
est la pression verticale des terres calculée au
centre géométrique de la semelle (fig. 14). On
aainsi:

h
q'o= S‘de—-(h—Zw) Yw
0

Fig. 14 Détermination de q’,
(fascicule 62, p. 30)
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3.5.5 Calcul du coefficient minorateur is
selon le fascicule 62 (annexe F1
informative)

Ce coefficient intervient lorsque :

a) la charge appliquée & la fondation fait un

angle &° par rapport a la verticale, il s'agit

alors de i

b) la semelle est établie au voisinage d'un
talus faisant un angle B° avec le plan hori-
zontal, il s'agit alors de iz ou lorsque les deux
conditions sont réunies et il s’agit de is;.

3.5.5.1 Charge centrée inclinée, sol horizontal

- dans les sols cohérents, on prendra :
. 5 12
'5—[1—90 = &, (6)

- dans les sols pulvérulents, on prendra :

o5 el 3]
[l ol

is =%, (8)

Les fonctions @4 et @, sont représentées sur
le graphique de la figure 15.

3.5.5.2 Fondation en téte de talus, charge
verticale centrée

Pour le seul cas de sols pulvérulents ayant un

angle de frottement interne suffisant pour que
la pente du talus soit stable, quand tanp <1,
et quand la semelle n'est pas encastrée, on
peut écrire :

2
ig =1-0,9tang (2 —tang) IEnax{[ %}OH

formule dans laquelle d représente la dis-
tance du bord de la semelle au talus.



- 1ig
1,0
0.8

[~ 3,(5)
0,6 \\ \q

N
0,4 > ]
02§ 5)erB-025 Na=
' DoBad  — — b
(V] § 10" 15° 20° 25" 30° 35 40°

Fig. 15 Coefficients minorateurs pour
fondation superficielle,
charge centrée inclinée

(fascicule 62, p. 126)

Cette formule est représentée graphiquement
sur la figure 16.

On renvoie au fascicule 62 pour les valeurs de
isg plus complexes (annexe F1).

On rappelle que L. Ménard avait proposé un
autre facteur de réduction pour le cas de se-
melles encastrées au voisinage d'une fouille a
paroi verticale dans des sols ayant & la fois
cohésion et frottement (sable de Fontaine-
bleau par exemple ; fig. 17).

Ces derniéres régles ne dispensent pas de
vérifier I'état limite ultime de renversement,
Pétat limite de service de décompression du
sol, I'état limite ultime de glissement, I'état
limite ultime de stabilité d'ensemble
(fondations en téte de talus de déblai ou de
terrain rapporté), articles B.3.2 & B.3.6 du fas-
cicule 62.
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0,8 |

0,6 tang =1/3

04 ——tang =1/2
V- ANV ——tang =2/3
0_27 — tang =1/1

Fig. 16 Coefficient minorateur pour
fondation superficielle a la dis-
tance d de la créte d'un talus
d’angle B (fascicule 62, p. 127)

Reduction de 1o force e ,_~' N N
g en fonction de tg ¢ sc. e "o e G
e § 3s.6. \
2R \
\ H
%
! tgf -H ¥
“a 7777
X 1N
os ™
NN
0. \'\
| \\,\
|
o3 =1
o1
° s 1o 5 3 Y 3 *%B

Fig. 17 Proposition de facteur de réduc-
tion de Louis Ménard (Dauvisis,
1964) pour une fondation super-
ficielle au voisinage d’un talus,
sol pulvérulent présentant de la
cohésion



3.6 Cas des radiers

3.6.7 Le radier se comporte comme une large
semelle dans la mesure ou il est trés rigide ;
les régles relatives aux semelles lui sont alors
applicables.

3.6.2 Plus couramment, le radier est défor-
mable et il faut alors tenir compte du fait que
la résistance a la rupture du terrain situé sous
le radier peut varier entre les bords et le centre
du radier, et cela méme quand le terrain est
homogéne en plan, mais variable avec la
profondeur ; dans le cas fréquent ou le radier
est fondé sur une couche de sol compressible
de 2 & 3 m d'épaisseur, reposant elle-méme
sur une couche résistante, la résistance glo-
bale du terrain décroit progressivement du
centre vers les bords ; de nombreux ouvrages
périssent ainsi par rupture locale du terrain,
tout au moins dans les cas ou la rigidité du
radier est insuffisante pour transférer les char-
ges périphériques vers les zones centrales
plus résistantes.

Le taux de travail admissible en un point dé-
pend donc en général de la distance de ce
point au centre du radier.

On calcule q, en considérant une série de
semelles fictives constituées par des bandes
s’appuyant sur le bord du radier et de largeur
croissante (1 m, 2 m, 3 m).

On choisira la valeur de q, minimale. Si le
taux de travail moyen imposé par l'ouvrage
est supérieur au taux admissible pour l'une de
ces bandes, il convient de rigidifier le radier en
conséquence pour permettre ainsi le transfert
des charges vers les zones plus résistantes.

3.7 Dimensionnement des fondations
profondes soumises a des sollicita-
tions verticales "

La force portante d'une fondation profonde Q
est la somme de deux termes : la résistance
en pointe Q, et la résistance au frottement
latéral Qs ; bien qu'il y ait interaction entre ces
deux termes, il est traditionnel de les calculer
séparément (fig. 18). A la rupture, on écrit :

Qu = Qpu + Qqu

(1) pour les sollicitations horizontales on se reportera a une
notice spéciale
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(As)

(A) 444 q,

Fig. 18 Charge ultime d’un pieu

QU=AqU+EAS'qS

A section de base du pieu

Qu contrainte de rupture du sol
sous la base de pieu

Ag surface latérale d’un trongon
de pieu [P x (zi.1 - zi]

gs frottement unitaire limite
constant entre f(t du pieu
et sol sur la surface laté-
rale As d'un trongon de
pieu

3.7.1 Résistance en pointe ultime d'un pieu
isolé (Regle R-2)

Le facteur de portance est donné sur le ta-
bleau 6 déja présenté qui ne distingue plus
entre les pieux et les parois moulées, les pieux
de section carrée ou circulaire, les barettes et
les parois moulées.

L’'accroissement de la valeur du facteur de
portance particuliérement sensible dans les
sables pour les pieux battus ou foncés pro-
vient du phénoméne de contractance/dilatance
des terrains environnants au passage de la
pointe.

Le cas des pieux tubulaires métalliques battus
ouverts, des pieux H et des palplanches dans
les argiles ou dans les sables est exposé au
§3.3.3.1.
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Variation du frottement unitaire limite qs en fonction de p*.

Chaque courbe Q; se rapporte a un type de pieu et un type de sol
bien définis (voir tableau 8).

3.7.2 Frottement latéral limite d’un pieu isolé
(Régle R-1)

La résistance au frottement limite entre la
paroi latérale de la fondation et le terrain est
généralement inférieure 3 la résistance au
cisaillement du terrain naturel par suite du
remaniement provoqué par la perforation du
trou ou par le battage.

La résistance au frottement latéral limite est
représentée figure 19 en fonction de la valeur
py de la pression limite et selon la technique
de réalisation du pieu (tableau 8 qui reprend
I'annexe C3 du fascicule 62).

3.7.2.1 Cas particuliers

Pour les pieux tubulaires métalliques battus
ouverts, les pieux H et les palplanches le pé-
rimétre a considérer pour le calcul de la sur-
face latérale A (fig. 18) est :

ps P
ol P est le périmétre de la section enve-
loppe pour les pieux tubulaires ou-
verts, le périmétre développé pour les
pieux H et les palplanches,

ps est un coefficient réducteur valant :
dans les argiles 1,00
dans les sables
pour les pieux tubulaires
ouverts et les pieux H 1,00
pour les palplanches 0,50
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3.7.2.2 Autres dispositions minorantes

On rappelle que Louis Ménard avait proposé
quelques dispositions minorantes qui n'ont pas
été conservées, n'ayant pas été confirmés lors
des observations des LPC :

- Pour les pieux, en particulier les pieux métal-
liques, dont le diamétre est supérieur a4 60 cm,
on n'applique plus d’'abattement sur le frotte-
ment, d’au moins 10% pour les pieux de plus
de 0,80 m de diamétre et 30 % pour les pieux
de plus de 1,20 m de diamétre, ces taux de
réduction pouvant étre modifiés en fonction
des problémes de réalisation propres au chan-
tier.

- Pour les parois moulées, le frottement latéral
n’est plus divisé par 2 par rapport aux courbes
de la figure 19.

- Le frottement des pieux métalliques ou des
pieux en béton moulé avec chemisage per-
manent n'est plus réduit de 20 % dans les
terrains argileux et de 30 % dans les sables et
les sables et graviers immergés.

- A l'opposé, le serrage des sols pulvérulents
au-dessus de la pointe d’un pieu lors de son
chargement n’est plus considéré comme pou-
vant augmenter le frottement latéral sur une
hauteur de fiit au-dessus de la pointe pouvant
atteindre 3 diamétres.
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3.7.3 Coefficient de sécurité vis-a-vis de la
stabilité générale pour les pieux isolés

Dans I'ancien document D.60 il était dit : « |l
est usuel de prendre un coefficient de sécurité
de 3 sur la résistance en pointe et de 2 sur le
frottement limite total », s’agissant implicite-
ment du dimensionnement aux états limites de
service.

Le fascicule 62 présente les choses différem-
ment. Tout d'abord une force portante de
fluage du pieu Q; (c pour creep, le mot an-
glais pour fluage ?) est introduite (annexe
C2-3) et il est indiqué que :

- pour un pieu foré,
Q:=0,5Qp + 0,7 Qq

- pour un pieu battu (préfabriqué)
Q:=0,7Qp+0,7Qs, =0,7Qy

ol Q,y et Qg sont les forces portantes limites
du pieu respectivement en pointe et en frotte-
ment latéral.

Ensuite le texte précise pour les combinaisons
fondamentales des états limites ultimes
(E.L.U.) de prendre en compression C4.1.12):

Qu/ 1,40

et pour les combinaisons quasi permanentes
des états limites de service (E.L.S.) en com-
pression (C4.1.13) :

Q: /1,40

Dans le cas des états limites de service, cela
revient & écrire, pour les pieux forés :

QPU qu
Quum =5+ T
2x14 143x14

soit ¢

Q, Q

— _su
adm ™ 58 199

Q

et, pour les pieux battus (préfabriqués) :
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Sous certaines conditions, les pieux en béton
moulé en place a tube battu sont assimilés
aux pieux battus préfabriqués.

On retrouve ainsi les mémes coefficients de
sécurité qu'autrefois pour les pieux forés sous
charges limites de service. Pour les pieux
battus qui bénéficient déja d'un facteur de
portance (tableau 6) plus élevé, leur force
portante en pointe sous charge limite de ser-
vice est encore augmentée.

Les mémes 2 sections du fascicule 62 traitent
aussi des pieux sollicités en traction (voir §
3.7.8).

Pour les micropieux qui font I'objet d’un trai-
tement a part dans le fascicule 62, on renvoie
au méme article 3.7.8.

3.7.4 Groupe de pieux

On peut imaginer que la force portante ultime
Qg d'un groupe de pieux, surtout si ceux-cCi
sont trés rapprochés, n'est pas égale a la
somme des forces portantes ultime Q, de
chaque pieu supposé isolé. On appelle :

Qg
C., = P
p

))

le coefficient d’efficacité du groupe de pieux.

Le fascicule 62 traite ce cas dans son article
C4.1.2.

On peut calculer la force portante du groupe
de pieux selon la méthode proposée par Ter-
zaghi qui consiste a calculer la force portante
du bloc circonscrit au groupe, considéré
comme une fondation monolithe plus ou moins
profonde et lui appliquer les régles données ci-
dessus.

On peut utiliser aussi la formule de Converse
et Labarre qui donne C. en fonction des ca-
ractéristiques du groupe de pieux.

Lorsqu'on bat des pieux dans un sable lache,
celui-ci est densifié et on peut considérer en
premiére approximation qu'on a au moins
Ce = 1.



Lorsque les pieux sont arrétés sur une couche
résistante qui repose elle-méme sur une cou-
che de moins bonnes caractéristiques, on vé-
rifiera le risque de poingonnement de la cou-
che résistante sous la contrainte de pointe des
pieux.

Pour plus de détails, on renvoie a I'annexe G1
(informative) du fascicule 62.

3.7.5 Frottement latéral négatif

3.7.5.1 Plusieurs cas sont a considérer pour
un pieu isolé :

1. Le terrain dans lequel on place les pieux est
soit une argile trés compressible, soit un sable
trés lache, mais il ne sera pas surchargé par la
suite. Dans ce cas (voir « seuil d’autopor-
tance » § 4.9 pour la qualification des cou-
ches), le frottement latéral négatif unitaire
pour la portion du pieu située dans cette cou-
che peut étre pris égal a 10 kPa en premiére
approximation. Cette valeur devrait couvrir le
cas du séisme moyen.

2. La nappe phréatique dans la couche de
sable l1&che ou d’argile molle est rabattue, ce
qui entraine la transformation des contraintes
totales en contraintes effectives. Toujours en
premiére approximation, on retiendra des va-
leurs de 20 kPa pour les argiles et 30 kPa pour
les sables comme frottement négatif unitaire
sur la hauteur du rabattement.

3 - Le terrain compressible dans lequel on
place les pieux est surchargé par un remblai
(exemple : amont d'une culée de pont). Louis
Ménard avait proposé une méthode
d’estimation du frottement négatif aux dépla-
cements relatifs (voir § 4.5.2). L'Administration
a préféré retenir une méthode a la rupture qui
suppose que le déplacement est suffisant sur
la hauteur d’application de ce frottement pour
mobiliser sa valeur limite (annexe G2, infor-
mative, du fascicule 62) :

z+h
F,=P Sz K tgé o'vdz

ol F, est le frottement négatif entre les pro-
fondeurs zet z+ h

P est le périmétre de I'élément de fonda-
tion

K=oc'w/c'y
o'y est la contrainte horizontale effective
o'y est la contrainte verticale effective

tg 8 est le coefficient de frottement
sol/paroi

On notera que sous le signe somme tous ces
facteurs sont des fonctions de z et que la
valeurde o'y est along terme. Elle doit étre
évaluée « en tenant compte de la perturbation
engendrée par l'accrochage du sol autour de
celui-ci ».

Le fascicule 62 donne des valeurs pour le
produit K.tg 8 quand il n'existe pas de mesu-
res in situ sur des pieux d’essais (tableau 9).

Tableau 9. Valeur de K tgs pour I'estimation de la valeur limite Pieux | pj .
. s ieux Pieux
de frottement latéral négatif unitaire forés forés | battus
(annexe G2, informative, du fascicule 62) tubés
TOURBES sols organiques 0,10 0,15 0,20
ARGILES mous 0,10 0,15 0,20
LIMONS
fermes a durs 0,15 0,20 0,30
trés laches 0,35
SABLES laches 0,45
GRAVES
E autres 1,00
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3.7.6.2 Dans le cas d’'un groupe de pieux, il
n'existe que des méthodes empiriques pour
I'estimation du frottement négatif :

. dans le cas d’'une file de pieux :
- sur les pieux d’extrémité d'une file
- sur les autres pieux de la méme file

. ou, dans le cas d’un groupe de pieux ayant
plusieurs files et colonnes :
- sur les pieux d’angle
- sur les pieux périphériques qui ne sont pas
aux angles
- sur les pieux centraux du groupe.

On renvoie ici encore au fascicule 62 (annexe
G2), dont les recommandations ne s'appli-
quent qu’a des pieux ou barettes identiques et
verticaux.

3.7.6 Refus au battage

Avant de calculer la force portante ou la fiche
de pieux battus, on devra s’assurer qu'il est
possible de les battre. Le phénoméne du refus
des pieux battus doit étre examiné en détail
avant d’établir des réegles.

Le refus au battage dépend du pieu, du sol, du
matériel mis en oeuvre pour le battage et de la
maniére dont il est utilisé. En régle générale,
le battage est un moyen pour mettre en place
un pieu, sans le casser, a la cote calculée ou
prévue, et le refus n'est pas considéré comme
critére de portance sans autre élément de
jugement. Néanmoins, une étude et une pré-
vision de battage et le contréle des refus ap-
portent des renseignements trés précieux, car
ils concernent chaque pieu et peuvent étre
comparés entre eux (H. Gonin, 1996).

a) Influence du type de terrain

- Dans les sables et graviers noyés,
I'expérience montre que la résistance latérale
différente du frottement qui sera par la suite
mobilisé statiquement n’intervient que trés peu
au cours du battage ; c’est surtout la « rigi-
dité » du sol autour de la pointe, donc le mo-
dule pressiométrique du terrain, qui détermine-
ra le refus.

- Dans I'argile par contre, le frottement latéral
total croit d’'une maniére exponentielle en
fonction de la fiche dans un terrain homogéne
et c’est donc ce frottement, lié a la pression
limite, qui fixera le refus au battage.

b) Influence du type de pieu

Le rendement du battage dépend de plusieurs
caractéristiques du pieu :

-38-

- pieu préfabriqué d'un seul élément : I'énergie
d'un impact sert a faire pénétrer la pointe mais
aussi a vaincre le frottement latéral et & com-
primer le pieu élastiquement a chaque impul-
sion

- pieu composé d'éléments préfabriqués : une
partie de I'énergie est aussi perdue a la liaison
entre les éléments

- pieu & tube battu : en plus de I'énergie per-
due en frottement latéral, selon le niveau au-
quel le tube est entrainé, une autre partie
d’énergie peut étre perdue en compression
élastique du tube.

Enfin, la pénétration sera d'autant plus élevée
que I'énergie du mouton sera grande.

De ces remarques et de I'expérience acquise,
on peut déduire entre autres que :

- Les pieux préfabriqués battus en béton armé
d’un seul élément ont le refus pour un encas-
trement de :
- 1 m dans du sable et gravier caractérisé par
E > 150 bars sur au moins 4 m d'épaisseur
- 3 m dans du sable et gravier caractérisé par
E > 75 bars sur une épaisseur d'au moins
6m;
le surbattage n’est pas conseillé, la rupture du
pieu étant fréquemment observée.

- Les pieux moulés type Franki originel pas-
sent assez facilement des couchesde 2 a 3 m
d'épaisseur de sable et gravier ou E atteint
300 bars ; le surbattage est plus aisé et sans
préjudice pour le futur pieu.

- L’encastrement des pieux battus dans F'argile
est limité par la valeur du frottement latéral
calculé a partir des courbes Q; (fig.19) sans
sécurité.

3.7.7 Calcul des puits

Les puits, quelquefois encore creusés a la
main, mais le plus souvent avec des pelles
mécaniques adaptées a cet effet, ont généra-
lement une faible profondeur relative D/B.

L'annexe D du fascicule 62 sur les fondations
semi profondes (normative) ne traite que le
cas des puits isolés, la surface du sol étant
horizontale et le sol n'étant soumis & aucun
mouvement d’ensemble.

Les réactions du sol sur un puits sont :

. sur la base :
- des contraintes verticales
- éventuellement des frottements tangents
a cette base



. sur le fit :

- des frottements verticaux
- éventuellement des contraintes horizonta-
les frontales ou tangentielles.

Le dimensionnement des puits prenant en
compte les efforts horizontaux et les moments
auxquels peuvent étre soumis ces puits est
traité dans une brochure spéciale.

Pour les puits soumis seulement a des efforts
axiaux, on calculera le terme de pointe en
estimant d'abord D./B par les régles R4 et R5
appliquées successivement (voir § 3.4.1 ou
3.4.2 ci-dessus). La valeur de q, sous la base
s’en déduit.

Le frottement latéral devra étre négligé ou
réduit en fonction de la valeur de Do/D; et du
mode de réalisation. Le fascicule 62 impose :

- de ne mobiliser le frottement latéral qu'a
partir d’'une profondeur égale 3 1,5B

- de calculer le frottement latéral comme pour
un pieu (fig. 19, tableau 8 - ol I'on trouve le
cas des puits -).

Si un blindage en bois est laissé en place, ce
frottement est nul, bien entendu.

Il est & noter que I'annexe D du fascicule 62
suggére implicitement, et d'une maniére inat-
tendue, de traiter le cas général de dimen-
sionnement des puits par une méthode aux
déplacements, avec des schémas rigides-
plastiques (ce qui n'est pas le cas dans les
autres annexes...). Toutefois, dans le cas ou la
charge est axiale centrée, il faut :

- soit limiter le coefficient de portance aux
valeurs du tableau 7 correspondant &
D¢/B = 2,5, ce qui correspond au tableau 10 ci-
contre, lorsque les techniques de réalisation
sont voisines de celles utilisées pour des fon-
dations superficielles

- soit adopter les valeurs du coefficient de
portance des pieux si les techniques le justi-
fient.

Les coefficients de sécurité seront les mémes
que précédemment pour le terme de base,
comme pour celui du frottement latéral.

Fréquemment Maitre d’Oeuvre ou Entrepre-
neurs proposent des puits & base élargie (a
« patte d’éléphant ») pour rendre la fondation

-39-

Tableau 10.
Coefficients de portance k maximal pour des
puits soumis & une seule charge axiale centrée
lorsque le procédé d’exécution est assimilable
a celui des fondations superficielles

Type de sol Puits rond Puits
oucarré | allongé |
Argiles et limons A,

Craies A 1,30 1,10
Argiles et limons B 1,50 1,22
Argiles C 1,80 1,40
Sables A 1,88 1,53
Sables et graves B 2,25 1,75
Sables et graves C 3,00 2,20
CraiesBetC 2,18 1,83
Marnes, roches trés

altérées (1) 1,68 1,41

(1) Le dimensionnement des puits sur le rocher se
fait par les méthodes de la mécanique des ro-
ches.

plus économique. Attention : la réalisation de
cette « patte d’éléphant » décomprime le ter-
rain au-dessus de la cavité et la charge ad-
missible du puits ne croit pas proportionnelle-
ment a 'augmentation de surface. On propose
de calculer cette charge admissible comme la
somme de deux termes :

- celle du puits de section droite égale a celle
du ft au-dessus de I'élargissement (k étant
calculé avec un D¢/B’ fictif, ot B’ est la pe-
tite dimension de la section droite du fit),

- celle de l'anneau, correspondant & [I'élar-
gissement, supposé travaillant comme une
semelle selon larégle R3 (k est donné par le

“tableau 7 ou les graphiques de la figure 13),

Pencastrement étant pris égal a la hauteur du
parement vertical de la « patte d’éléphant ».

Enfin, il arrive que les puits soient dégarnis sur
une partie de leur surface latérale par suite de
travaux ultérieurs.



Dans le cas d’'un puits carré dont la base est
au-dessous de la profondeur critique, on peut
dresser le graphique (fig 20) donnant les va-
leurs de k en fonction du nombre de faces
dégarnies, en supposant que le dégarnissage
ne s'étend pas en-dessous de la base du puits.

Un ordre de grandeur de k pour des puits
dégarnis sur n faces est donné par la for-
mule :

Kk

k max

B n kmax - 08
3,2

+1

Si le dégarnissage ne se fait que jusqu'a une
hauteur h’ au-dessus de la base, I'asymptote
de k = k (nombre de faces dégarnies) est

k (facteur de portance)

L mnr -

4

relevée jusqu'a la valeur de k donnée par les
tableaux 6 et 7.

Si le dégarnissage s'étend en dessous de la
base, I'asymptote tend vers la valeur k telle
que:

qQ*=2s

ol s est la résistance au cisaillement mesu-
rée en compression simple.

Puisque (Ménard, 1965) :
2s5=(pi- po) / Ks
(tant que s < 50 kPa), il vient :
k=1/Kg

» nombre de faces dégarnies

Fig. 20 Diminution du facteur de portance sous la base pour un puits carré
dont une ou plusieurs faces sont dégarnies
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3.7.8 Calcul des micropieux

Par définition, on appelle micropieux (annexe
G5 du fascicule 62, chapitre 5) tout pieu de
moins de 250 mm de diamétre

Le type | est un pieu foré tubé, avec ou sans
armature, dont le mortier de ciment est mis en
place au tube plongeur. Le tubage est récupé-
ré par obturation en téte et mise en pression.

Le type Il est un pieu foré, muni d’armatures,
dont le mortier ou le coulis est mis en place
par gravité ou sous trés faible pression au tube
plongeur.

Le type Il est un pieu foré, lancé, battu ou
foncé, muni d’armatures, injecté avec un tube
a manchettes dans un coulis de gaine. Si
I'armature est un tube métallique, ce dernier
peut étre équipé de manchettes et tient lieu de
systéme d'injection. L'injection, globale et
unitaire, se fait en téte 3 une pression au
moins égale & 1 MPa.

Le type IV se distingue du type Il par le fait
que linjection, répétitive et sélective, se fait a
'obturateur simple ou double.

Seuls les types 1l & IV sont considérés dans le
fascicule 62, annexe C6. La résistance de
pointe est toujours négligée. Les essais de
chargement sont fortement recommandés
pour le dimensionnement final. Toutefois, a
titre conservatoire, on peut calculer le frotte-
ment latéral limite mobilisable par les métho-
des exposées ci-dessus en se basant sur le
diamétre nominal du trou de forage. Il faut se
référer aux courbes de la figure 19 préconi-
sées dans le tableau 8 aux rubriques « injecté
basse pression » ou « injecté haute pression »
selon le cas.

Seules les forces admissibles en traction sont
différentes de celles des pieux traditionnels.

On remarquera que les états limites ultimes en
traction sont donnés par rapport a8 Q, qui n'est
pas différent de Qg ; par contre, les états limi-
tes de service sont donnés par rapport a Q.
(valeur de fluage) qui n'est pas différente de
Qg (voir article 473).
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Tableaux 11.
Forces admissibles en traction comparées
des pieux traditionnels et des micropieux
(cf. fascicule 62 chap C 4.1.1 et Annexe C 6, § 5)

Etats limites ultimes

pieux micropieux
traditionnels P
combinaisons Qu _ Qu
fondamentales 71,40 1,40
combinaisons _ Qu _ Qu
accidentelles 1,30 1,20

Etats limites de service

pieux . .
traditionnels | MICropteux
combinaisons _ Qe _ Qe
rares 1,40 1,10
combinaisons 0 _ Qe
quasi permanentes 1,40

Les pieux traditionnels ne sont pas congus
pour reprendre des efforts de traction perma-
nents et les valeurs données pour les micro-
pieux ne tiennent pas compte du phénoméne
de fatigue sous efforts alternés qui peut faire
décroitre les capacités admissibles d'une fa-
¢on trés importante.

3.7.9 Calcul des picots tronconiques

Les picots ou petits pieux tronconiques sont
réalisés par fongage répété d'une empreinte
tronconique tandis qu’un béton sec est mis en
place dans la cavité a chaque relévement de
'empreinte.

Les groupes de mini-pieux tronconiques mis
en place par refoulement du terrain ont une
force portante accrue par rapport a des pieux
cylindriques espacés.

a) Influence du refoulement

L'exécution méme d’'un groupe de mini-pieux
conduit & une densification du terrain environ-
nant, variable selon la nature du matériau.



En premiére approximation, on adoptera les
valeurs suivantes d’amélioration :

P =P X B

pi pression limite pressiométrique du ter-
rain aprés exécution

Po  pression limite du terrain naturel

B coefficient fonction du rapport du vo-
lume de béton au volume total du ter-
rain et a la nature du sol

% de . .
densification Sable Limon Argile
1% 1,3 1,2 1,1
2% 1,5 1.4 1,2
4% 2,0 1,6 1,3

Le tableau des valeurs ci-dessus suppose que
I’exécution de I'ensemble des mini-pieux est
rapide et ne permet donc qu'une seule phase
de consolidation (hypothése pessimiste).

b) Influence de la forme tronconique

L'essentiel de la charge est transmise au ter-
rain grdce aux interactions sol-béton sur la
paroi latérale ; la résistance en pointe est gé-
néralement négligeable.

La résistance verticale provient d’'une combi-
naison complexe de frottement latéral (par
cisaillement) et de portance verticale (grace a
Pinclinaison de la paroi).

La portance unitaire ramenée a la surface
périphérique 2nr Al est égale & :

s+ {100 xq

ol s résistance au cisaillement latéral
(mobilisation totale gréce a l'effet de
recompression du terrain par le pieu)

q force portante du terrain pour une
fondation de dimension r a la profon-
deur relative correspondante

-42-

f/100 tangente du demi-angle au som-
met du c6ne du pieu

Pour la plupart des applications pratiques, on

peut adopter la régle approximative suivante :
s =p/6 g=kp

k étant le facteur de portance habituel,

- en-dessous de la profondeur critique :
k=2 dans l'argile
k=3,6 danslelimon
k=6 dans le sable

- au-dessus de la profondeur critique, on utili-
sera les régles de fondation habituelles.

La force portante du pieu est donc égale :

- pourlatranchede 0a1m, a:

1 fk
27 r,xp,1 EW 100

- pourlatranchede1a2m,a:

1 fk
—+—]]100
6 100

27 |:r2 XPp,

etc

ri,nr,etc, (@), (P),etc étant respecti-
vement le rayon moyen du pieu et la pression
limite du sol (éventuellement majorée) dans
les tranches correspondantes.

Soit, pour r encm, p en baret P en
tonne,

si k est constant :

Py = 0,6 (0,16 + f/100 x k)
(r1pPr+rpo+rapa+..)

si k n'est pas contant :

F>(t) =0,6 (0,16 xZ ry py + /100 Z ry qn)



4, Calcul du tassement d’une
fondation
4.1 Généralités

On étudiera ici deux types de fondations vis-a-
vis desquels le comportement du sol est bien
différent :

- les semelles rigides pour lesquelles la pres-
sion de contact sur le sol en chaque point est
en réalité inconnue (voir § 3.0),

- les plaques infiniment souples uniformément
chargées pour lesquelles la contrainte appli-
quée est connue et constante sous toute la
plaque.

Le tassement sous une fondation, dans le
domaine des déformations pseudo-élastiques,
provoqué par les charges et surcharges quelle
transmet, résulte de deux phénoménes tota-
lement différents :

- un phénoméne de consolidation sous
linfluence de la composante sphérique du
tenseur des contraintes. L’augmentation de la
pression moyenne provoque alors une diminu-
tion de volume du matériau qui est plus ou
moins élevée selon la valeur du module de
compression volumétrique,

- un phénoméne de réarrangement des parti-
cules solides sous l'influence des composan-
tes déviatoires du tenseur des contraintes. Les
déformations angulaires qui en résultent con-
duisent & des déplacements sans variation de
volume du matériau, tout au moins si I'on fait
abstraction de la dilatance-contractance.

C’est tant6t I'un ou I'autre des phénoménes qui
prédomine. Le phénoméne de déformation
angulaire est prépondérant pour les fondations
sur semelles, puits ou pieux ; le phénoméne
de consolidation prédomine sous un bac de
stockage ou sous un remblai autoroutier, et
d’autant plus que le coefficient de sécurité vis-
a-vis de la rupture est élevé. Les recherches
sur les tassements effectuées sur des ouvra-
ges en vraie grandeur (Ménard et Rousseau,
1962) ont fait apparaitre que le facteur di-
mension de la fondation joue un réle différent
de celui qui est traditionnellement fixé par les
théories de I'élasticité, et que ce rble est va-
riable selon la structure du matériau. On a fait
ainsi intervenir dans les calculs un coefficient
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de structure désigné par o , caractéristique
trés importante liée & la structure du matériau.
Ce concept a été confirmé, du fait que les
modules de déformation des sols varient en
fonction de [P'amplitude des contraintes
(Ménard, 1961 ; Hardin, 1976) particuliére-
ment dans le domaine déviatoire (fig. 21).

G mox

Gein -]

1 [l 1 i 1

10-€  w0* o4 3 ot kg€d

Variation du module de cisail-
lement G en fonction de
'amplitude des déformations
angulaires g4

Fig. 21

Toutes ces considérations présupposent que le
sol est autoportant, c’est-a-dire qu'il ne tasse
pas sous son propre poids sans l'action ou
sous l'action de phénoménes extérieurs selon
qu’il s’agit respectivement d'une argile molle
ou d'un sable lache. Un paragraphe sera spé-
cialement consacré aux sols dont les caracté-
ristiqgues mécaniques sont inférieures au seuil
d’autoportance (paragraphe 4.8).

4.2 Formule générale de tassement d’une
semelle sur sol homogéne (régle T-O)

Les courbes représentatives en fonction de la
profondeur des composantes sphérique et
déviatoire du tenseur des contraintes sont trés
différentes. Dans l'axe de la semelle, la pre-
miére est maximale immédiatement sous la
base de la semelle et la seconde & une pro-
fondeur égale a la demi-largeur de la fonda-
tion (fig. 22).

Considérons donc une semelle circulaire, de
diameétre B, ou rectangulaire de dimensions
B x L, reposant sur un sol uniforme, soumise
a une charge centrée verticale.



Désignons par :

E le module pressiométrique du sol supposé

homogéne

p la pression moyenne appliquée par la se-

melle rigide sur le sol

B, une longueur de référence égale & 0,6 m

o le coefficient de structure, variable selon la
nature du matériau et le rapport E/p, ob-

7\'0 s kd
port L/B de la longueur & la largeur de la

tenu au pressiométre et donné par le ta-
bleau 12
coefficients de forme fonction du rap-

fondation dont les valeurs sont données
dans le tableau 13 (ou les indices ¢ et d
se référent respectivement a la consolida-
tion ou compression sphérique et aux dé-
formations déviatoires).

0 o1 02 03 0.4 0s 0 005 01 _
: A A ; - o .
S 82
Tze/q g% A 976
0.25 v=A/3 £ 025 / ~-\\
Vev2 > [ | €cs ¢ Leed S Eed
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0.5 & (s 054 = !
] X
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‘ 75] ¢ .
a7s] ) o i 74
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1.0 - 10 4 .' ec ll\
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4
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Fig.22  Contraintes et déformations dans le sol sur I'axe d’'une semelle rigide circulaire

(d’aprés Baguelin et al., 1978)
(a) valeurs de o, , de la somme des contraintes normales o, et de cisaillement 1,

en fonction de la profondeur et du coefficient de Poisson v
(b) valeurs des déformations déviatoires g4 et des déformations volumiques e

en fonction de la profondeur et pour v = 0,33 , sachant que :

€= gt g

et Sc = 80d+ Scs

oll les indices 4 et s se référent aux phénoménes de consolidation
déviatoire et sphérique

Tableau 12. Valeur du coefficient de structure o selon les types de sol

Type de matériau Tourbe Argile Limon Sable Sable et gravier
E/p o E/p o E/p o E/p a E/p o
Surconsolidé > 16 1 > 14 2/3 > 12 12 > 10 1/3
Normalement consolidé 1 9-16 2/3 8-14 1/2 7-12 1/3 6-10 1/4
Altéré et remanié 7-9 1/2 1/2 1/3 1/4

(1) Un matériau peut étre remanié  la suite d'un glissement de terrain et par I'action de I'eau (pluviale ou souterraine), spécialement

en fond de fouille. Les valeurs de o sont données dans ce cas 4 titre provisoire ; elles sont légérement pessimistes et seront re-

vues a la lumiére de résultats d'essais expérimentaux.
Pour le rocher, Ménard recommandait une valeur de o dépendant essentiellement de son degré de fissuration :

o = 1/3 dans un rocher trés fracturé

o = 1/2 dans un rocher normal
o = 2/3 dans un rocher trés peu fracturé ou trés altéré
On rappelle que le dimensionnement des fondations au rocher n'est pas traité dans le présent document.
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Tableau 13. Valeurs des coefficients A

LB 1 2 3 5 20
cercle | carré

e 1 1.1 12 1,3 1,4 1,5

Ad 1 112 | 153 | 1,78 | 214 | 2,65

Le tassement w obtenu aprés stabilisation
s’exprime par la formule suivante ol les pre-
mier et second termes représentent respecti-
vement les influences des composantes sphé-
rique et déviatoire du tenseur (Ménard et
Rousseau, 1962) dans le domaine des défor-
mations pseudo-élastiques :

w= Wc + Wd
qui s’explicite sous la forme :

B
xd’é—_

[s3

w=-qx,B+>qB
T gg Mo BT oE 9%

o]

pour B> 0,6 m, etq<0,33q, (cf § 3.1), et
sous la forme :

W= — )\B+2q>\°‘B
o 1Ne® Tgg 9 A

pour B<0,6m etq<0,33q,.

Ces formules correspondent & une fondation
encastrée au moins d'un diamétre dans le sol
(D > B ). Dans le cas contraire, il convient de
majorer w de 10 % pour D = B/2 et 20 % pour
D = 0 (en toute rigueur, on devrait considérer
De au lieude D).

Le fascicule 62 propose de remplacer q par:
q-ocy
expression dans laquelle :

est la contrainte moyenne appliquée au
sol par la semelle

o'y est la contrainte verticale effective due
au poids du sol au niveau de la fonda-
tion avant travaux.

A notre avis, q' peut étre minorée, mais seu-
lement si le temps qui s’est écoulé entre le
début des travaux d'excavation et le coulage
du béton des semelles est faible (24 heures
par exemple dans certains terrains, en fonc-
tion des conditions météorologiques), et pas
de la totalité de o', , car le terrain, ayant été
soumis a une relaxation des contraintes, s'est
soulevé, impliquant un module de déformation
cyclique et il commencera & tasser 4 nouveau
sur la base de ce méme module (voir § 4.7).
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On remarquera que la formule n’est pas égale
a celle qu'on obtiendrait en élasticité vraie
(Cordary et al, 1981). Ceci provient
entr'autres du fait que :

a) le module G n’est pas constant en fonction
de l'amplitude des déformations dans le sol
(voir fig. 21)

b) les lois de croissance de G en fonction de
I'éloignement de la surface d'application des
contraintes dans l'essai pressiométrique et
pour la semelle de fondation sont différentes.

4.3 Terrain hétérogéne

Pour la plupart des terrains, les modules de
déformation varient avec la profondeur.

En théorie, le probléme est trés complexe
mais, pourvu que les variations du module
pressiométrique avec la profondeur ne soient
pas trop importantes, on peut calculer et utili-
ser dans les formules de tassement des modu-
les équivalents E; et Eq correspondant res-
pectivement aux zones ot le tenseur des con-
traintes appliquées est a tendance sphérique
ou déviatoire.

Découpons le terrain sous la fondation de
largeur B en tranches d'épaisseur B/2 (fig.
23). Désignons par i le numéro de la tranche
comprise entre les profondeurs (i - ) B/2 et
i B/2 et par E; le module pressiométrique de
cette tranche (égal a la moyenne harmonique
des modules obtenus dans cette tranche, si
plusieurs modules ont été mesurés).

Les calculs de pondération conduisent aux
formules suivantes :

Ec =E1

4
I R
Ey O085E, Esuis 25EBg7s 25Egae

Ed=

Ep a o) est la moyenne harmonique des
modules des tranches p a q

et (pourB>0,6 m):
o

9E

)\B+——2—— B xi"‘
Are 9Edq °l B,

c

formule dans laquelle la valeur de o peut étre
différente pour chaque terme, selon le type de
matériau prépondérant dans chaque domaine.



Nota : Si Eg 4 16 n'est pas connu mais est
supposé supérieur aux valeurs des tranches
supérieures, on peut écrire :

36
SLEPR P
E, 085E, Esus 25Eg7s

EB=

et si Eg7s n’est pas connu non plus :

e 3,2
B 1 1 1
By 085E; Eyus

2R

3R}
4R L

E 3/4/5

SR
6R}
7R}
8R

S
6
7 Ee/7/a
8
9
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10R |
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2R} Eodte
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4R}
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16R

Fig. 23 Schéma de découpage du sol
dans le cas d'un sol hétérogéne
pour la détermination des modu-
les du domaine sphérique et du

domaine déviatoire

4.4 Terrain trés hétérogéne

Lorsque la variation des valeurs du module
pressiométrique est trés importante en fonc-
tion de la profondeur, c'est-a-dire générale-
ment quand les couches successives de ter-
rains correspondent a des étages géologiques
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trés distincts, la méthode utilisée ci-dessus
n'est plus applicable : en effet, le champ de
contraintes n’est plus comparable a celui d’'un
milieu homogéne compte tenu du frettage
qu'exercent les couches résistantes sur la
couche faible.

4.4.1 Tassement d’une fondation souple
sur un bicouche (Regle T5)

Lorsque la fondation est infiniment souple et
uniformément chargée, nous avons déja dit
que le champ de contraintes appliqué au sol
est trés différent de celui imposé pour une
semelle infiniment rigide.

Ce cas se présente souvent pour le calcul du
tassement d'un remblai ou dun bac de
stockage fondé sur une couche molle, repo-
sant elle-méme sur le substratum et
d’épaisseur inférieure a la demi-largeur de la
fondation. Le cas d'un radier, moins souple,
demanderait une étude plus approfondie en
fonction de la répartition exacte des charges.

Par opposition au cas des semelles fondées
sur un terrain porteur, il est nécessaire ici de
faire intervenir le coefficient de sécurité vis-a-
vis de la rupture de la fondation, les remblais
et bacs sollicitant généralement le sol bien au-
deld de la contrainte admissible 0,33 q, (§
3.1).

Le tassement de la fondation aprés stabilisa-
tion est donné par la formule proche d'une
formule « oedométrique » :

B Sh o(z) B(F) p(2 dz

S E(2)
ol  p(z2) est la pression verticale a la pro-
fondeur z due & la surcharge apportée
au terrain par la fondation

E(z) le module pressiométrique a la
profondeur z

o(z) le coefficient de structure déja
défini et correspondant au terrain de
la tranche située a la profondeur
moyenne z

B(F) un coefficient fonction de la valeur
de la sécurité F adoptée (rapport de la
contrainte de rupture calculée par
ailleurs a la pression réelle apportée par
la fondation) :

F
B (F) =2/3[—:———1 pour F <3

On prendra B(F) =1 pour F> 3.



4.4.2 Cas d’une couche molle intercalée a une
profondeur quelconque

L'existence d’'une couche molle d'épaisseur H
perturbe le champ de contraintes et les défor-
mations sont augmentées du fait de la conso-
lidation en cours de cette couche. Il est con-
seillé de calculer le tassement du terrain sup-
posé homogeéne et d'y ajouter le terme corres-
pondant a la couche molle intercalaire (fig.
24).

P 2]

Fig. 24 Méthode de calcul du tasse-
ment d’une fondation sur
une couche molie intercalée

w' est obtenu par la formule générale en
substituant au module E; de la couche com-
pressible un module du méme ordre de gran-
deur E,, que celui des couches voisines.

Le tassement supplémentaire provoqué par la
couche compressible est obtenu par la rela-
tion :

1
W'=a, (———") Ap, H
o (E = ) Ap,

c m

o et Ap. désignant le coefficient de structure
et la valeur de la surcharge verticale au ni-
veau de la couche considérée.

En premiére approximation Ap. peut étre
calculé a I'aide des formules de Boussinesq.

4.5 Calcul du tassement d’une fondation
profonde

4.5.1 Généralités

La revue Sols-Soils avait présenté dans son
numéro 7 (Gambin, 1963) une méthode nu-
mérique de calcul du tassement des pieux
(régles T1 & T3) a laquelle on peut se reporter.

Par la suite, Cassan (1966) avait donné la
formulation de ce tassement w dans un sol
homogéne de module pressiométrique E et
pour des réactions pseudo-élastiques du sol :

1+ th aD

4 Q aBE,
7B ABE,thaD

W=

ol Q estla charge en téte du pieu
B estle diamétre du pieu

A = 4,5E (bar)
4 417x10°E
B E,

E, estle module d'élasticité du béton
D estla fiche du pieu

(en conservant les unités de I'époque : bar et
cm).

Il calculait aussi aisément la contrainte & la
base du pieu et le frottement latéral du sol sur
le pieu a toute profondeur.

Enfin, plus récemment, Frank et Zhao (1982),
en utilisant des résultats d'essais expérimen-
taux, ont proposé une méthode qui fait I'objet
de I'annexe G4 (informative) du fascicule 62.

Dans tous les cas il s'agit de définir les rela-
tions déformations verticales (du pieu)
z - contraintes de réaction (du sol) @ ou t.
Les courbes correspondantes sont fréquem-
ment désignées sous le nom de courbes q -z
et t-z (fig. 25).

g (normal)
Qu
kq
q | 5
2 Kq
z
(pointe)
t (frottement)
Gs
ke
5
Qs |
2 ke
z
(fat)

Fig. 25 Courbes q-z et t-z pour le calcul
du tassement des pieux .



Pour Gambin et Cassan, il n'y a que 2 portions
linéaires sur chaque courbe, pour Frank et
Zhao il y a 3 portions pour rester plus prés de
la réalité. Dans le dernier cas, on peut adopter
les pentes suivantes :

- pour les sols fins :

110 Ey " 20 E,
i B ‘"B
- pour les sols granulaires :
4,8 Ey, 08 Ey,
q = kl _——
B B

Le Laboratoire Central des Ponts et Chaus-
sées offre un programme de calcul sur ordina-
teur appelé PIVER utillisable pour toutes les
méthodes faisant intervenir les relations q -z
et t-z

Les résultats sont applicables essentiellement
a des charges de courte durée. Toutefois en
tenant compte de la rhéologie du matériau
constitutif du pieu on peut les étendre 4 des
charges de plus longue durée tant que la
charge en téte du pieu est inférieure a8 0,7 Q; .

Aucune régle n'a encore été établie dans le
cas de chargements cycliques.

3.5.2 Exemple d'application

Dans le but de montrer comment un pro-
gramme sur ordinateur fonctionne on peut
revenir sur I'application de la premiére mé-
thode & la main laquelle ne met en jeu que des
courbes t-z a2 segments de droite.

A condition de bien choisir la contrainte sous
la pointe du pieu au départ, une seule itération
suffit pour terminer le calcul. On en rappelle ici
les grands traits.

On commence par découper le pieu en tron-
cons correspondant aux différentes couches
traversées, souvent aux environs de 2 m de
hauteur chacun (fig. 25). On estime ensuite le
tassement du trongon inférieur (1) en utilisant
la régle T-2 qui exprime le tassement w de la
pointe du pieu :

a

Pieux forés, B<60cm : w

Pieux forés, B>60 cm : w =— 0 30
0 60

Pieux battus (préfabriqués ou moulés dans le
sol), quel que soit le diamétre :
B
2E. 2

r
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est la contrainte normale moyenne sous
la pointe
est le module pressiométrique moyen
autour de la pointe (sur une hauteur B
environ)

le module pressiométrique cyclique
(c'est-a-dire la moyenne des modules
mesurés au cours d'une série de char-
gements et déchargements entre deux
limites constantes de pression)

A un coefficient de forme utilisé dans le
calcul du tassement des plaques uni-
formément chargées a l'aide de la théo-
rie de I'élasticité ; il est fonction du rap-
port des cités de la fondation (voir ta-
bleau 11, page 34)
pour une section circulaire A =1
pour une section carrée A= 1,12
pour une section rectangulaire A varie
de1,53siL/B=2 a 2,65siL/B=10

et o est défini par le tableau 12 (page 44).

olq

E

-

Ces formules ne sont valables que dans
Pintervalle des taux de travail ol le tassement
dd au champ sphérique peut étre considéré
comme proportionne! au tassement di au
champ déviatoire, ce qui limite I'emploi de
cette regle aux fondations de rayon moyen
inférieur 2 1,50 m.

On effectue le premier calcul avec
q = 1/3 Qagm calculé a partir des régles don-
nées au chapitre 3.7.

Pour la valeur d¢ w = w; obtenue, on va
chercher quel est le frottement latéral mobilisé
sur chaque trongon en utilisant la régle T-1:

a) le frottement unitaire mobilisé 1 est
d'abord une fonction linéaire du déplacement
relatif entre la paroi du pieu et le terrain

b) ce frottement est toutefois limité par une
valeur maximale gs qui a été donnée dans le
graphique de la figure 19 et le tableau 8 asso-
cié (fig. 25).

L'expérience montre que le tassement w d’un
élément de pieu est donné par les formules
suivantes :
T
=C, —
E

si B<06m: w

T
siB>06m: W=C'EO'6

B a
0,6
ol C, est un coefficient de déplacement relatif

sol-pieu qui dépend de I'élancement total du
pieu et du type de pieu :



. Pieu flottant Pieu ancré
Type de pieu
Hy/B<5 H/B<10 en pointe
béton, foré 2,2-2,5 2,7-2,8 1,4-16
béton, moulé en place 1,5-1,7 1,7-1,8 0,9-1,0
béton, préfabriqué, battu 0,9-1,0 1,0-1,2 0,5-0,6

ol H; est la longueur totale du pieu.

La valeur minimale de C, étant pour les sols
cohérents et la valeur maximale pour les sols
pulvérulents grossiers.

o est le coefficient dont les valeurs sont don-
nées dans le tableau 10.

Bien entendu, t est limité par la valeur g
qui s'applique pour chaque type de pieu en
fonction des caractéristiques mécaniques du
terrain (tableau 8 et fig. 19).

Pour connaitre le tassement w, en téte du
premier trongon de pieu (fig. 26), on étudie
I'équilibre du trongon (1) donné par la régle
T-3:

(Gi - GM) A=t PH

ol o; est la contrainte dans le pieu en téte

con le frottement latéral n'a été saturé
(t = q¢), le calcul se fait par une simple régle
de 3, encore faut-il s’assurer que la saturation
du frottement latéral n'apparait pas alors pour
un trongon. Dans un tel cas, le cheminement
complet du calcul doit &tre refait. Si cette va-
leur w, correspond a une charge en téte
Qo = on . A supérieure & la valeur admissible
le calcul se refait en diminuant q en pointe,
soit par une régle de 3 (pas de frottement sa-
turé sur aucun trongon), soit pas & pas
(frottement saturé sur un trongon).

Pour le tassement des groupes de pieux, on
renvoie au fascicule 62, annexe G1-2
(informative). :

w
du trongon (i) = Q; <,
A la surface de la section droite du pieu S 7
7 le frottement latéral moyen mobilisé le 4
long du trongon (i) ® -
P le périmétre du pieu . Régle T-1
H la hauteur du trongon du pieu = (fat)
sachant que le frottement mobillisé 7; est obte- @ T
nu par la regle T-1, en assimilant en premiére 211}
approximation (oj- 6i1)/2 & o;. Wnﬁ“ T
On en déduit o; A partir de o . Hy l, ~ Regle
corap ot ~< [V YT T8
Ensuite, sachant que le raccourcissement iy i )
élastique du trongon (i) est donné par : iwa¥ \1’ '1, w
@ Ot-i
Wipg —W; = (i +07)
bé ton Y
w
on en déduit w4 . On peut alors recommen- w2k 0. q «
cer & utiliser successivement les régles T-1 et @ i
T-3 pour déterminer frottement latéral mobilisé
sur le trongon (i+1) et tassement de la téte de {
ce trongon. A wat B

On finit ainsi par le tassement en téte du pieu
Wn+1 appelé généralement w, (fig. 26). Si
cette valeur w, correspond a une charge en
téte Q, = o, . A inférieure a la valeur admis-
sible par le calcul a la rupture (chap. 3.7), on
augmentera q en pointe. Si pour aucun tron-
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Régle T2 q < qu/3
(pointe)

Fig. 26 Calcul manuel du tassement d’un pieu
chargé axialement en téte




4.5.1 Méthode d'estimation rapide du tasse-
ment w d’une fondation isolée semi-
profonde, pieu ou puits (regle T4)

Lorsque Pencastrement équivalent relatif d’un
pieu ou d'un puits de rayon B <2 m est infé-
rieur & 2,5 (De/B < 2,5), on peut calculer le
tassement du puits par la formule simplifiée
suivante :

.t Bo [xd P—] *  pour 0,6<B<2m
2E 0,6

w=Cq

ou:

v q o
w=C_  — A\ B ourB< 0,6 m
a0 P

dans laquelle :

q désigne la contrainte moyenne en téte
du pieu ou du puits

le module pressiométrique du sol
le coefficient de structure du sol

E

o

A¢  le coefficient de forme (A¢y =1 pour
une section circulaire et Aq = 1,12 pour
une section carrée)

C'y  désigne un coefficient d’encastrement :

\ 1
Cyq =

D
16 +0,4 —%
B

4.5.2 Estimation du frottement négatif aux
déplacements relatifs

On a indiqué au paragraphe 3.7.5, troisiéme
alinéa, que dans le cas ol un sol compressible
traversé par des pieux est surchargé par un
remblai, I'Administration avait suggéré un
calcul a la rupture (annexe G2, informative).
On redonne ci-dessous la méthode Ménard
originale, aux déplacements relatifs,

Cette méthode revient & appliquer aux frotte-
ments négatifs la régle T-1 avec les modifica-
tions suivantes : C; est défini par le fait que :

w=0,005m
pour t = Qg
Qs étant donné par le diagramme fig. 27.

On fait le calcul par itération comme ci-
dessus, soit 8 1a main, soit avec un logiciel ad
hoc.

On peut toutefois procéder & un calcul simpli-
fié de la maniére suivante :

a) calculer le tassement de chaque couche
compressible par-la régle T-5, en tenant
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q\
1 Vd
7
0F 0.5 1 5p*
N
(MILa)
I~
\\\\-f:ﬂ'emen.t negahif sull- le In‘n )
sous ["effet d'une
-50 - surcharge
Y
Jst (kPa)

Fig. 27 Valeur proposée par L. Ménard
pour le frottement latéral
négatif unitaire ultime

compte cependant d'un seuil de micro-

contraintes :
p’.= 0,05 + E/1 000 (bars)

au-dessous duquel la couche est réputée in-
compressible, et tracer la courbe cumulée des
tassements (fig. 27) ;

b) s'imposer un tassement de la base du pieu

o
q AB .
w, =—0,30 — régle T-2
1 [0,60] (rég )

compatible avec les tassements admissibles
pour I'ouvrage et avec la contrainte maximale
admissible en pointe (régle R2) ;

¢) calculer le tassement w, en téte du pieu en
ajoutant & w; le raccourcissement élastique
du pieu, la contrainte moyenne dans le béton
étant estimée a 3 Mpa (la section la plus sol-
licitée étant au point neutre, intersection entre
les deux courbes représentatives du tasse-
ment) ;

d) déduire de la figure 26 les mouvements
relatifs pieu-sol et calculer les efforts positifs
et négatifs appliqués a chaque trongon du
pieu; .

e) vérifier que :

- la contrainte dans le flt du pieu au niveau du
point neutre est admissible

- la contrainte q choisie pour la base est bien
mobilisée,

sinon recommencer le cycle des opérations (b)
a (d) par approximations successives en
changeant la valeur de q (et éventuellement
le niveau de base du pieu).



< caractéristiques du pieu ; TE‘;
x - charge en téte P g
+ - diamétre D s 2 =
) - longueur Z1 © & g ‘g
3 = E @ '8
+ p> 2 = ¢
o~ ~ S S S S
. ; E o E E §
. g
+-' e‘h"t- 3 a §_ g 8 2
— <3 : 3 -
! //
|
7 '
: - -5
1 ,’
| —_—
{ w1 F,
[} Y '
I D S ) AL
! A
| Y, '3’2
i
o / wo
! 2 |l _Smm F
N - n
(! Y r
0/ _ 3
l . plan neutre
l -(approché)
[
[ sS4
1) .
|
I | ws
; + 1 35
| 3o} s FP
bvo | Iz, qa |"¢ 2
| - wi(qq)-norme T 2
i‘ N - wp < wiqal.
. |wae
| P4
vérifier :
x D2
P+Fn +Fn, < G, (b&ton)
= D?
P+Fn,+Fn - Fp, +Fp,) = O rax G4

Fig. 28 Estimation du frottement négatif aux déplacements relatifs 5 (méthode simplifiée).
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4.6 Tassement d’un ensemble de fonda-
tions rapprochées (immeuble, etc...)

Lorsque les fondations d’un ouvrage sont rap-
prochées, les champs de contraintes interfé-
rent. On est amené dans ce cas, spécialement
en ce qui concerne le tassement, a utiliser la
méthode de calcul plus complexe ci-aprés qui
exprime une superposition d’états d'équilibre.

Prenons I'exemple (fig. 29) d’'un batiment avec
trois murs porteurs en sous-sol; désignons par
p le taux de travail des semelles et pn, la
pression moyenne uniforme qu'imposerait le
batiment supposé fondé sur radier général.

777774 . 7/ Y24

LLLL

/ot

Fig. 29

Le champ des contraintes diG aux charges du
batiment peut se subdiviser sommairement en
quatre champs élémentaires :

- un champ & tendance sphérique d'intensité
Pm dans la zone Ar

- un champ a tendance déviatoire d'intensité
pm extérieur a la zone Agp

- un champ & tendance sphérique d’intensité
P - Pm Sous chaque semelle As

- un champ a tendance déviatoire d’intensité
P - pm & l'extérieur des zones Ag

Le tassement w du batiment est alors donné
par la formule :

W =W, (Pn) +Wy4(Py) +We (P—Pp) +W4 (P—Py)

ou l'on ajoute au tassement calculé pour une
surface d’appui correspondant a celle de tout
Pouvrage le tassement calculé pour une sur-
face d’appui correspondant a ceille d'une se-
melle chargée du complément.
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4.7 Tassement d’un ouvrage fondé dans
une excavation

Certains ouvrages (batiment avec nombreux
étages de sous-sol) sont construits a l'intérieur
de fouilles générales relativement profondes.
L’excavation du terrain provoque une diminu-
tion des contraintes dans les couches sous-
jacentes et il en résulte un soulévement. La
mise en charge progressive de l'ouvrage pro-
voque un tassement opposé, inférieur, egal ou
supérieur au premier mouvement selon le
rapport entre le poids de l'ouvrage et le poids
du terrain excavé.

Il est habituel de calculer le tassement en
deux phases :

- phase correspondant a la remise en place du
terrain de fondation sous une charge de
I'ouvrage égale au poids du sol excave

- phase correspondant & la surcharge du ter-
rain par rapport aux conditions d'équilibre
initiales.

Pour l'une et l'autre phase, on applique les
formules générales, mais on utilisera le mo-
dule cyclique E; pour le premier et le module
vierge E pour le second. Si E; n'a pas été
mesuré au pressiométre, on peut, en premiére
approximation, utiliser le tableau ci-dessous :

Type de sol E/E

argile

/
2
limon 3
sable et gravier 4

En réalité, ce calcul traditionnel ne tient pas
compte des deux phénoménes suivants :

- L’exécution de la fouille provoque toujours
une réduction plus ou moins importante des
modules ; celle-ci atteint 50 % dans des ter-
rains sensibles aux eaux de pluie, spéciale-
ment si la fouille reste ouverte pendant de
nombreux mois ;

- Le champ de contrainte appliqué par
I'ouvrage ne se superpose pas rigoureusement
a celui qui était dd au poids du terrain excavé
(cas d'une fouille de dimension trés supérieure
a P'ouvrage, charges trés concentrées, etc...).

On devra donc pour chaque chantier examiner
ce probléme particulier, les solutions adoptées
seront en général intermédiaires entre les
deux cas limites suivants :




- on mobilise totalement I'effet de surconsoli-
dation dd au poids du terrain excavé et on
adoptera E,=2 a4 E selon la nature du sol,

- on ne tient aucun compte de cette influence
en raison des remaniements apparaissant en
fond de fouille ; le tassement est calculé avec
la charge totale de I'ouvrage et on adoptera le
module E mesuré dans le terrain naturel avant
exécution de la fouille.

4.8 Seuil d’autoportance

Sur un sol normalement consolidé (mais non
sur-consolidé), I'application de contraintes
verticales peut provoquer des tassements a
long terme. On connait les tassements de
consolidation unidimensionnelle des argiles
molles dont la théorie fut donnée par Terzaghi
et qui peuvent s'étendre sur des dizaines
d’années. Dans les sables laches et les rem-
blais récents, bien que le tassement soit ins-
tantané, des actions extérieures telles que le
battage de pieux, la circulation de camions ou
les séismes peuvent entrainer des tassements
ultérieurs importants (M. Gambin, 1997). Ces
phénoménes seront encore plus prononcés si
les formations ne sont pas encore normale-
ment consolidées.

Dans les argiles, le tassement peut encore
étre retardé par une production permanente de
gaz, par exemple dans des couches tourbeu-
ses.

Dans les sables et les remblais pulvérulents
hors d’eau, des tassements complémentaires
peuvent se produire par les forces de percola-
tion de l'eau de pluie par exemple. On cons-
tate un phénoméne analogue dans les loess.

Le seuil d’autoportance d’un sol, c'est-a-dire le
niveau des caractéristiques qu'un sol doit at-
teindre pour ne plus tasser sous son propre
poids, peut étre défini par des critéres sur les
propriétés physiques et mécaniques de ce sol.
L’expérience nous a conduits & définir ce seuil
par rapport a la pression limite. Si I'on introduit
Finfluence des phénomeénes extérieurs aléatoi-
res dans la détermination de ce seuil (variation
du niveau de la nappe ou de la teneur en eau,
vibrations dues entr'autres & la circulation
routiére, etc.), on peut dresser le tableau ci-
dessous des pressions limites seuils d’auto-
portance en fonction de la nature des maté-
riaux pour la tranche de sol comprise entre 0
et 10 m. Plus en profondeur, ces valeurs doi-
vent étre relevées selon les errements habi-
tuels.
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Tableau 15. Seuil d’autoportance
pour des sols entre 0 et 10 m de profondeur

Type de sol p d alzlt(%p;rtance
argiles 250 a 300
limons 400
sables 600

sable§, graviers, 500
caillasses

Pour ces sols, il est préférable de prévoir soit
une amélioration dans la masse (pré-
chargement dans le cas d’argile, vibroflotation
ou consolidation dynamique dans le cas de
matériau entiérement ou partiellement granu-
laire), soit un renforcement (colonnes ballas-
tées par exemple) avant de réaliser le projet.

A titre d'information, le tassement naturel
d'une argile molle dont la pression limite
moyenne sur une épaisseur D de 10 m est de
100 kPa sera de l'ordre du centimétre par an-
née. D'une maniére plus générale, le tasse-
ment annuel peut étre écrit :

D(mm) 1—ap, /2
w =
100 ap, /2

pour p < 2/a bar , o ayant les valeurs défi-
nies au tableau 10. Les sols comportant des
éléments susceptibles de décomposition chi-
mique auront des tassements encore plus
importants. La  pression limite  seuil
d’autoportance doit étre augmentée de I'ordre
de 20 % pour chaque point de pourcentage de
matiéres organiques.

4.9 Module de réaction du sol
4.9.1 Généralités

Ce module de réaction, désigné habituelle-
ment par k et exprimé en kPa/m ou kN/m°, a
été introduit par Winkler en faisant I'hypothése
d'une proportionnalité des contraintes p et
des déformations verticales au contact d'une
poutre et d’'un sol élastique, sans tenir compte
de la largeur de la poutre :

p=ky
Dans le calcul des déformations des poutres,
on suppose implicitement que le déplacement
de chaque tranche élémentaire verticale con-

sidérée de sol n’a pas d'influence sur les tran-
ches adjacentes, ce qui est inexact.




Le module de réaction étant toutefois d'un
emploi courant dans le dimensionnement des
fondations en béton armé, il faut pouvoir le
fournir. On le calculera & partir de la formule
fondamentale T-O. En effet, en divisant les
deux membres par p et en écrivant w=1y, il

vient :

a B 2B, B |,
— + —

9 c>‘° 9E, l"d Bo]

Il est & noter que le module de réaction de
référence est souvent donné pour une plaque
carrée de 30 x 30 cm et que le module de
réaction pour une poutre de largeur fixée s'en
deéduit par une formule ad hoc. Nous con-
seillons plutét de donner directement la valeur
de k pour la largeur étudiée, & condition de
préciser les hypothéses. On notera enfin que
la poutre est supposée rigide transversale-
ment. Dans le cas d’un radier recevant des
charges concentrées, on définira un rayon
d’influence pour le calcul de k (Terzaghi,
1955).

Une telle modélisation, indique le fascicule
62, peut étre utile pour évaluer la répartition
des contraintes sous une poutre, mais les dé-
placements qui peuvent étre ainsi obtenus
sont peu représentatifs et ne permettent en
aucun cas d’estimer des tassements différen-
tiels. Dans le cas de sollicitations de courte
durée, on prendra un module de réaction
ki= 2k (annexe F3 du fascicule).

Il existe des formules analogues pour la dé-
termination de modules de réaction horizon-
taux intervenant dans le dimensionnement de
pieux sollicités horizontalement ou de rideaux
de souténement (parois moulées, palplan-
ches). Voir le document complémentaire &
cette notice ou le fascicule 62, annexe C5.

4.9.2 Module de réaction sous machines vi-
brantes

Le calcul des fondations des machines vibran-
tes fait intervenir le module de réaction du sol
sous charges cycliques.

On calculera ce module de réaction k, en
remplacant simplement dans la formule ci-
dessus les valeurs de E; et E4 (module de
premiers chargements) par les valeurs 3 E;
et 3 Eq qui correspondent assez sensiblement
aux modules pressiométriques sous charges
cycliques dans les sols les plus courants. La
formule n’est toutefois valable que si le massif
est encastré d’une profondeur égale au moins
a sa demi-largeur B/2 . Pour un encastrement
plus faible, on appliquera & ki un coefficient
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minorateur atteignant 0,6 pour un massif sim-
plement posé sur le sol (Ménard et Lambert,
1966).

4.9.3 Module de déformation différé du sol
(ESOL)

Dans certains programmes de calcul sur ordi-
nateur du Service d’Etudes Techniques des
Routes et Autoroutes (SETRA), on utilise un
module ESOL qui permet de calculer le tas-
sement w par la formule simplifiée :

4pR

W =
ESOL

L’identification de cette formule avec :
p=kw
donne dong ;
4 133 3ol R]a 1 a

—_— e — )\2_
ESOL 3Eg R 30

A
45 E, °

4.9.4 Relation avec le module de
Westergaard K

Le module de Westergaard est défini conven-
tionnellement par I’expression :

K PP
s(m)

ol s est la déflexion moyenne d’une plaque
de 75 cm de diamétre soumise & une pression
de 7 x 10* Pa.

D’une maniére plus générale, on peut déter-
miner un module de déformation en technique
routiére a I'aide de la formule :
Ev =0,7P-'E
s
ol p estla pression moyenne appliquée sur
la plaque (Pa),
B le diamétre de la plaque rigide (m),
s la déflexion moyenne (m) sous la
pression p,
etot 0,7 est la valeur approchée de
/4 (1 -v?) avec v = 0,33.

A noter qu’en unités S| (Pa et m), pour un Ev
calculé avec une plaque de 0,75 m de diamé-
tre,on a:

0,7p.B P
Ev
soit: K (Pa/m)~ 2 Ev (Pa).

ou K(0,7x0,75) =Ev



Dans les deux cas, la relation entre K ou Ev
et le E pressiométrique s'obtient facilement
en identifiant s et w de la formule générale
T-0 (voir notre notice D 60 § 4.2 et aussi §
4.8). On en déduit ainsi :

7x10*
S =
K

K

o
133 \ 0375]
=§'E—X70 x10 X0,30 X

d

g

x70x10° x0,375

+

! S
ou o est fonction de la nature du sol.

On pourra retenir que, dans un sol homogéne,
avec as=og et Eg=Ey:

o 1/3 1/2 2/3 1

K 59E | 525E | 48E | 40E

Ev 31E | 28E | 25E [ 20E

C’est-a-dire, comme ordre de grandeur :
K (Pa/m) = 4 a 6 fois E (Pa)

et Ev (Pa) 2 a 3 fois E (Pa)

5. Estimation des tassements diffé-
rentiels et valeurs admissibles

Les distorsions dans la structure et les fissura-
tions des éléments portés (cloisons, fagades,
etc.) sont le plus souvent provoquées par les
tassements différentiels dont la connaissance
des valeurs critiques est alors indispensable
pour une étude rationnelle de I'ouvrage et de
ses fondations.

Compte tenu de I'hétérogénéité a la fois des
charges et du sol, le tassement des fondations
varie d’un point a l'autre de I'ouvrage. On est
amené a définir le tassement différentiel élé-
mentaire correspondant & une base (distance
entre points soumis a des mesures) de |'ordre
de 10 m. Un tassement différentiel élémen-
taire de 1 cm crée une distorsion angulaire de
10 dans la structure.
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Ce tassement différentiel ne peut étre obtenu
en comparant les tassements absolus en diffé-
rents points de la fondation car, & cause de la
rigidité de la structure, les fondations ne tas-
sent pas indépendamment les unes des au-
tres; les charges correspondant aux poteaux
ayant un fort tassement sont partiellement
reportées grace & linertie des poutres aux
fondations voisines moins sollicitées. Il en
résulte que le calcul du tassement différentiel
réel fait intervenir un coefficient de raideur
caractérisant la structure.

Enfin, les ouvrages sont plus ou moins sensi-
bles au tassement différentiel ; le béton pré-
contraint est ainsi plus déformable que le bé-
ton ordinaire ; de méme, des cloisons en pla-
tre se fissurent pour des distorsions faibles,
tandis que certains types de murs-rideaux sont
trés déformables.

Le but d’'une étude de fondation est donc,
compte tenu de la rigidité et de la sensibilité a
la fissuration de I'ouvrage, d'estimer les tas-
sements différentiels qui ne lui sont pas pré-
judiciables et de déterminer le type de fonda-
tion et le taux de travail permettant de remplir
cette condition.

5.1 Evaluation du tassement différentiel
critique

Si le nombre de sondages était égal ou supé-
rieur au nombre de points d'appui, I'évaluation,
généralement par excés, du tassement diffé-
rentiel s’obtiendrait par comparaison des tas-
sements absolus calculés au préalable a cha-
que emplacement de sondage. Ce cas se ren-
contre en pratique pour le calcul des ponts (1
a 2 sondages par appui) et pour de nombreux
ouvrages de génie civil.

Pour les études de batiment, la densité des
sondages est en général assez faible et Ila
détermination des tassements différentiels
prévisibles fait alors appel au calcul des pro-
babilités en ce qui concerne le facteur hétéro-
généité du sol.

On suppose déja qu'en raison de [I'hété-
rogénéité des descentes de charges (murs de
facade et poteaux centraux), on a adapté les
taux de travail des différents types de semel-
les en fonction des caractéristiques moyennes
du terrain.

Louis Ménard avait proposé une étude statisti-
que que nous rappelons en annexe. D'une



maniére plus simple, on peut se contenter
d’'appliquer la régle de Terzaghi, également
statistique : pour la plupart des batiments tra-
ditionnels, un tassement différentiel de 20 mm
est acceptable entre deux poteaux voisins ; ce
tassement différentiel correspond générale-
ment a un tassement de moins de 25 mm pour
la semelle la plus chargée. Ces constatations
ont été confirmées a plusieurs reprises
(Bjerrum, 1963) et les bureaux de contrdle
frangais en ont déduit la régle déja citée des
2/1000, a savoir que le tassement différentiel
dans un batiment ne doit pas dépasser 20 mm
sur 10 m.

On voit donc qu’en premiére approximation il
suffit de s’assurer que la semelle la plus char-
gée du batiment ne tasse pas de plus de
25 mm pour les conditions géotechniques
moyennes sur 'emprise du projet.

Pour un projet plus élaboré, on se référera a
I'étude de L. Ménard en annexe.

CONCLUSIONS

On a pu présenter ci-dessus d'une maniére
cohérente I'exploitation des essais pressiome-
triques grace a un ensemble de théories ba-
sées sur les derniers travaux de recherche
fondamentale en mécanique des sols, mais on
ne doit pas oublier que ces régles sont essen-
tiellement déduites d’essais en vraie grandeur
et de l'observation du comportement d’ou-
vrages existants. En particulier, dés les an-
nées 60, le réseau des Laboratoires des Ponts
et Chaussées avait ouvert une banque de
données permettant de préciser les corréla-
tions entre les résultats des essais pressiomeé-
triques et le comportement des fondations
dimensionnées & partir de ces résultats.

On peut toujours étre amené a réviser et a
préciser certaines de ces régles en fonction de
l'accroissement de I'expérience. Mais, dés
maintenant, on peut dire que les régles don-
nées dans le fascicule 62 titre V du CCTG ont
recu la sanction d'une observation scientifique.
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