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Avant-propos 
 

Avant-Propos 

Ce polycopié intitulé « Fondations et Soutènements », est adressé aux étudiants de plusieurs 

spécialités telles que le génie civil, et les travaux publics  et spécialement les Master Génie 

Civil option Structures. 

Ce polycopié de cours comporte des simplifications vis-à-vis de la description des ouvrages 

géotechniques et de leur dimensionnement en respectant le canevas officiel de notre tutelle 

préconisée par le référentiel du CPND-ST. On a présenté à travers quatre chapitres qui sont 

illustrés comme suit : (i) un rappel de la résistance aux cisaillement, (ii) les méthodes 

pratiques de calcul et de  dimensionnement des capacité portante des fondations superficielles 

et profondes, (iii) l’évaluation des tassements de chaque type de fondations et (iv) la 

conception et la stabilité des ouvrages de soutènements. 

 En estimant à travers ce polycopié de cours pouvoir contribuer modestement à l’introduction 

de cette discipline aux ingénieurs. 
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Introduction 

Le comportement des ouvrages de Génie Civil tels que les murs de soutènement, les tunnels 

et les fondations est un problème d’interaction sol-structure. La transmission des efforts de la 

structure vers le sol  se fait à travers le sol en contact avec la structure qui est le siège de 

phénomènes mécaniques complexes. En effet, elle génère des localisations de déformations et 

des concentrations de contraintes significatives. Ces phénomènes sont fortement influencés 

par les caractéristiques mécaniques du sol et de l’élément structural. La rupture est souvent 

observée au sein de ce sol. 

Les fondations et les ouvrages de soutènements sont considérés comme des ouvrages simples 

et d’exécution facile. Néanmoins, de très nombreux travaux leur ont été consacrés depuis près 

d’un siècle afin d’établir, de valider et d’améliorer leurs méthodes de calcul, car les 

paramètres à prendre en compte sont variés et ces calculs mettent en jeu un nombre de 

facettes du comportement mécanique des sols et des roches.  

Avant de concevoir les fondations d’un ouvrage, il faudra définir les propriétés mécaniques 

des sols pour que les charges qui y seront appliquées ne provoquent ni tassement excessif ni 

rupture. 

Les méthodes de calcul de la capacité portante ont été développées progressivement depuis le 

début du vingtième siècle. Elles doivent beaucoup à quelques précurseurs (Terzaghi, 

Meyerhof, Brinch Hansen, Caquot,..), qui ont établi un ensemble de règles validées par 

l’expérience et couvrant la plupart des situations courantes.  

Vu l'importance que révèle le calcul et la conception des ouvrages géotechniques, les 

fondations et  les  ouvrages de soutènements, nous essayons à travers ce polycopié d’étudier 

ces dernières à partir des essais au laboratoire et in situ.  

 Ce polycopié de cours, intitulé Fondations et Soutènement, est organisé en quatre chapitres, 

dans le premier on traite un rappel sur la résistance au cisaillement des sols et les êtas 

d’équilibre limite des sols. Dans le second chapitre nous présentons le calcul de la capacité 

portante des fondations superficielles avec les différents cas de possibles de chargement tous 

en évaluons un tassement admissible. Dans le troisième chapitre, le calcul de la capacité 

portant et le tassement des  fondations profondes pour les deux types de sol cohérent ou 

granulaire. On clôture par le dernier chapitre où le calcul des ouvrages de soutènement a été 

bien présenté. On présente les différentes classes des murs de soutènement ainsi que leur 

stabilisation vis-à-vis  les différentes  modes de rupture externes.  
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Chapitre I          Rappels Résistance au cisaillement des sols 

I.1 Introduction  

Dans  le Comportement élastoplastique des sols nous traitons les grandes déformations, 

Lorsqu’on sort de domaine élastique, le sol subit des déformations irréversibles et entre dans le 

domaine de la plasticité.  Le comportement des sols à l’état de rupture donné par la limite du 

domaine élastique qui peut être représentée par une courbe appelée «courbe intrinsèque ». C’est 

l’enveloppe des cercles de Mohr correspondant à la rupture. Fig. I.1  

 

Fig. I.1  Courbe intrinsèque (5) 

Coulomb a montré que la courbe intrinsèque des sols était une droite d’équation : 

𝛕 = 𝛔𝐭𝐠𝛗 + 𝐜              (𝐈. 𝟏) 

  c  a les dimensions d’une contrainte et caractérise la cohésion. 

  φ est un angle appelé angle de frottement interne 

La connaissance de la résistance au cisaillement d’un sol (ou de sa courbe intrinsèque modélisée 

généralement par le critère de rupture de Coulomb) sert pour la résolution d’un grand nombre de 

problèmes de Génie Civil : 

- Capacité portante des fondations superficielles et profondes. 

- Stabilité des ouvrages de soutènement. 

- Stabilité des talus, pentes et barrages.(7) 
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I.2 Comportement à court terme et comportement à long terme 

On rappelle qu’un sol est un ensemble de trois phases : solide, liquide, et gazeuse. On rappelle 

également qu’il faut faire la distinction entre contraintes effectives et contraintes totales. 

Il a été vu en hydraulique des sols que l’écoulement de l’eau dans un sol saturé n’était pas 

instantané et que  la vitesse d’écoulement de l’eau dans un sol dépendait de son coefficient de 

perméabilité. 

 Dans le cas d’un sol grenus, on sait que sa perméabilité est élevée, donc l’écoulement 

de l’eau est très rapide et le drainage est instantané. Le comportement de ce sol, de 

même que sa résistance, ne sont régis que par celui du squelette solide. 

 Dans le   cas d’un sol fin saturé, la perméabilité est très faible, l’écoulement de l’eau 

est très lent et le changement de volume se traduit par une surpression ou une 

dépression dans l’eau interstitielle. (7) 

On considère donc deux comportements extrêmes du sol : 

    I.2.1 Un comportement à court terme (C.T) 

 L’eau n’a pas eu encore le temps de s’évacuer et le sol se déforme à volume constant. Il s’agit 

alors d’un comportement non drainé (étude en contraintes totales). 

    I.2.2  Un comportement à long terme (L.T)  

Au bout d’un temps assez long, l’eau libre s’est évacuée. Le comportement du sol est régi 

uniquement par celui du squelette solide (étude en contraintes effectives). 

  A ces deux types de comportement correspondent des caractéristiques de résistances au 

cisaillement différentes pour un même sol fin. 

I.3 Détermination des caractéristiques de plasticité c et φ  

Les principaux essais de laboratoire sont : 

a) Essai de cisaillement direct. 

b) Essai tri axial. 

c) Essai de compression simple. 
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Selon le drainage pendant l’une ou l’autre de ces deux phases, on distingue trois types d’essais : 

· Essai non consolidé non drainé (UU). 

· Essai consolidé non drainé (CU). 

· Essai consolidé drainé (CD). 

I.3.1 Essai de cisaillement direct 

L’essai de cisaillement, ou essai à la boîte de Casa grande. Il consiste à appliquer une contrainte 

normale à un échantillon de sol maintenu en conditions drainées, puis à le soumettre à un 

cisaillement horizontal jusqu’ à la rupture. Fig. I.2  

 

Fig. I.2  Boite de Casagrande (9) 

L’appareil comporte un dispositif de chargement qui permet d’appliquer une charge verticale N 

par l’intermédiaire d’un piston. 

L’essai consiste à tirer horizontalement sur la demi-boîte supérieure de façon à cisailler le sol 

selon le plan X. 

On mesure l’effort horizontal T en fonction de Δl. 

Trois échantillons identiques doivent être testés, pour trois contraignantes normales différentes 

Les valeurs des contraintes de cisaillement à la rupture sont représentées en fonction des 

contraintes normales τ= f (σ). 

Cette représentation n’est autre que la traduction graphique de l’équation de Coulomb :               
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La valeur de c et φ dépend des conditions de l’essai (vitesse de déplacement, drainage assuré ou 

non, Essai Consolidé Drainé (C.D), Essai non consolidé non drainé (U.U). 

I.3.2 Essai triaxial  

Pour déterminer les paramètres de la courbe intrinsèque d’un sol fin, l’essai de laboratoire le plus 

courant est l’essai triaxial. Un échantillon cylindrique de sol est placé dans une cellule appelée 

cellule triaxiale contenant de l’eau, L’éprouvette est contenue dans une gaine élastique étanche et 

parfaitement déformable. La cellule est remplie d’eau. Le dispositif d’essai permet de mettre cette 

eau en pression, ce qui conduit une contrainte radiale uniforme et constante appliquée. Un piston 

applique une contrainte axiale La déformation verticale Δl de l’éprouvette est mesurée à l’aide 

d’un comparateur. (Fig. I.3). Une rupture permet de tracer un cercle de Mohr, généralement celui 

pour lequel l’extrémité de diamètre contrainte.σ1 C’est la contrainte principale majeure, σ3 

contrainte principale mineure.  

 

Fig. I.3  Appareil triaxial  (1) 

Trois types d’essais triaxiaux sont couramment pratiqués.  
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         Consolidé, drainé (CD), les pressions interstitielles se dissipent au fur et à mesure (essai 

lent qui correspond au comportement à long terme du sol la représentation se fait en  Contraintes 

effectives). Donc à tout instant u = 0. Fig. I.4 

 

Fig. I.4 Essai CD (7) 

Le critère de rupture est : 

En terme de contraintes sur le plan de rupture :       τ = c’ + tg φ’         (I.2) 

En termes de contraintes principales : 

σ’1 = σ’3 Kp +2 c’√Kp        (I.3) 

Kp = tg² (Л /4 +φ’/2)    (I.4) 

         Consolidé, non drainé avec mesure de u (CU) l’échantillon est tout d’abord consolidé sous 

une contrainte isotrope jusqu’à dissipation des pressions interstitielles ; puis le drainage est fermé 

et la contrainte verticale est augmentée jusqu’à la rupture tout en mesurant les variations de la 

pression interstitielle. Cet essai, plus rapide que l’essai consolidé drainé. Fig. I.5 
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Fig. I.5   Essai CU  (7) 

Le critère de rupture est en termes de contraintes effectives : 

σ’1 = σ’3Kp + c’√Kp        (I.5) 

Kp = tg² (Л/4 +φ’/2)         (I.6) 

τ = c’ + tg jφ’               (I.7) 

          Non consolidé non drainé (UU)  les pressions interstitielles ne se dissipent pas. Cet essai 

rapide la représentation ne peut se faire qu’en contraintes totales correspond au comportement à 

court terme. Fig. I.6.  

 

Fig. I.6 Essai UU   (7) 

En termes de contraintes appliquées sur le plan de rupture : 

                         τ= Cu     (I.8)                            σ = (σ 1 + σ 3)/2  (I.9) 

- En terme de contraintes principales : Cu = (σ 1 - σ 3)/2      (I.10) 
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I.3.3 Essai de compression simple 

L’essai consiste à appliquer une charge axiale sur un échantillon cylindrique de sol intact entre les 

deux plateaux d’une presse. Et l’augmenter progressivement jusqu’à la rupture. L’essai étant 

rapide, les résultats sont représentées en contraintes totales.  Fig. I.7 

  

Fig. I.7 Essai de compression simple 

I.4 Etat d’équilibre limite 

Il y a trois catégories de pression latérale de la terre et chacune dépend du mouvement éprouvé 

par le mur vertical sur lequel la pression agit. Les trois catégories sont:  

 • Etat de repos du sol. 

 • Etat de poussée du sol (Pression active de la terre).  

 • Etat de butée du sol (Pression passive de la terre)  

1.4.1 Etat des sols au repos  

Dans un massif de sol homogène à surface horizontale,  la contrainte horizontale agissant sur une 

facette verticale s’il n’y a pas de déplacement latéral, et donné par la relation suivante :  

σ’h = σ’v. K0       (I.11)   d’où     K0= σ’h / σ’v        (I.12) 

     K0 étant  le coefficient de poussée du sol au repos  
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 Le coefficient K0 peut être déterminé expérimentalement par un essai triaxial pendant lequel on 

empêche toute déformation latérale. D'autres parts, on peut trouver des relations analytiques 

donnant K0 en fonction des propriétés du sol.  

Pour un sable, JAKY a montré expérimentalement que K0 = 1 – sin φ  Pour les argiles molles et 

les vases, K0 = 1. Pour les argiles normalement consolidées. 

1.4.2 Notion de poussée et de butée  

Soit un écran mince vertical dans un massif du sol  

 sur la face amont du mur, se produit un équilibre de poussée, le massif de sol retenu 

exerce des efforts moteurs ayant tendance de renverser le mur, ou le déplacer 

horizontalement. La résultante des efforts c’est une force horizontale. On l’appelle force 

de poussée (ou active) et on la note Fa.  

 sur la face aval du mur, se produit un équilibre de butée dont la partie enterrée, le sol 

exerce des efforts stabilisants qui ont tendance à retenir le mur. Leur résultante est une 

force  horizontale et opposée à la composante horizontale de Fa. On appelle cette 

résultante force de butée (ou passive) et on la note Fp.  

La Fig. I.8 représente la force horizontale active ou passive pour un déplacement ε  

 

Fig. I.8  Principe de la poussée et de la butée  (8) 
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1.5 Les méthodes classiques des calculs la poussée et de la butée des terres 

 Plusieurs théories permettent de calculer les coefficients de poussée et de butée d’un sol, on 

mentionne les principales. 

1.5..1 Méthode  de Rankine (1860)  

La méthode de Rankine consiste à calculer les forces de poussée et de butée à partir d'une 

approximation de l'état des contraintes dans le sol au contact de l'écran reposent sur les 

hypothèses suivantes :  

 Sol semi-infini, homogène, isotrope,  

 Condition de déformation plane, 

        • on considère une interface sol/mur lisse et verticale cad l’angle de frottement a l’interface 

sol mur  δ = 0 et les contraintes de poussée sont horizontales. 

 Pour la répartition des contraintes verticales  

σv= ɣ .h    pour un sol a surface horizontale ; 

σv= ɣ .h  cosβ  pour un talus inclinée d’un angle β par rapport l’horizontale  

 On supposera que le talus amont soutenu par le mur est horizontal et nous considérons le cas 

d’un écran vertical  a fin de facilite le calcul des contraintes verticales et horizontales. 

 Poussée  

Les coefficients de poussée (Ka) sont déduits directement des cercles de Mohr à la rupture sur 

la fig I.9. 

 

Fig. I.9 Cercles de Mohr à la rupture dans le cas de la poussée (9) 
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𝒔𝒊𝒏𝝓 =
𝑪𝑫

𝑨𝑪
=

𝑪𝑫

𝑨𝑶 + 𝑶𝑪
         (𝐈. 𝟏𝟑)                

  𝑪𝑫 =
𝝈𝒗 − 𝝈𝒂́

́

𝟐
  (𝐈. 𝟏𝟒)      𝒆𝒕 𝑨𝑶 = 𝒄𝒄𝒐𝒕𝝓      𝒆𝒕 𝑶𝑪 =

𝝈𝒗 + 𝝈𝒂́
́

𝟐
  (𝐈. 𝟏𝟓) 

𝒔𝒊𝒏𝝓 =

𝝈𝒗 − 𝝈𝒂́
́

𝟐
𝝈𝒗 + 𝝈𝒂́

́

𝟐

=  𝒄𝒄𝒐𝒔𝝓 +
𝝈𝒗 + 𝝈𝒂́

́

𝟐
 𝒔𝒊𝒏𝝓 =

𝝈𝒗 − 𝝈𝒂́
́

𝟐
     (𝐈. 𝟏𝟔)   

𝑲𝒂 =
𝟏 − 𝒔𝒊𝒏𝝓

𝟏 + 𝒔𝒊𝒏𝝓
= 𝒕𝒂𝒏𝟐 (𝟒𝟓° −

𝝓

𝟐
)      (𝐈. 𝟏𝟕) 

    Pour c#0                     𝝈̀𝒂 = 𝝈̀𝟎 𝑲𝒂 − 𝟐𝒄√𝑲𝒂             (I.18) 

 Butée  

Les coefficients de butée (Kp) sont déduits directement des cercles de Mohr à la rupture sur 

la Fig. I.10. 

 

Fig. I.10   Cercles de Mohr à la rupture dans le cas de la butée (9) 

𝒔𝒊𝒏𝝓 =
𝑪𝑫

𝑨𝑪
=

𝑪𝑫

𝑨𝑶 + 𝑶𝑪
       (𝐈. 𝟏𝟗)                    

  𝑪𝑫 =
𝝈𝒑 − 𝝈𝒗́

́

𝟐
     (𝐈. 𝟐𝟎)  𝒆𝒕 𝑨𝑶 = 𝒄𝒄𝒐𝒕𝝓      𝒆𝒕 𝑶𝑪 =

𝝈𝒗 + 𝝈𝒑́
́

𝟐
       (𝐈. 𝟐𝟏) 

𝒔𝒊𝒏𝝓 =

𝝈𝒑−𝝈𝒗́́

𝟐

𝝈𝒗+𝝈𝒑́́

𝟐

=  𝒄𝒄𝒐𝒔𝝓 +
𝝈𝒗+𝝈𝒑́

́

𝟐
 𝒔𝒊𝒏𝝓 =

𝝈𝒑−𝝈𝐯́
́

𝟐
       (I.22) 
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𝑲𝒑 =
𝟏+𝒔𝒊𝒏𝝓

𝟏−𝒔𝒊𝒏𝝓
= 𝒕𝒂𝒏²(𝟒𝟓° +

𝝓

𝟐
)        (I.23) 

Pour c#0                            𝝈̀𝒑 = 𝝈̀
𝟎 𝑲𝒑 + 𝟐𝒄√𝑲𝒑                (I.24) 

I.5.2 Méthode de Boussinesq (1882) 

La théorie de Rankine néglige  le frottement qui existe entre le sol et le mur en le considérant nul, 

ce qui suppose que le mur est parfaitement lisse même il prend en considération que le cas d’un 

mur verticale avec un massif du sol a une surface horizontale. 

Boussinesq a amélioré la théorie de Rankine en prenant l'interaction réelle entre le sol et l'écran, 

c'est-à-dire en choisissant la valeur de l'angle de frottement δ sol-écran. Dans cet équilibre, 

Boussinesq considère une première zone où on à l'équilibre de Rankine se raccordant à une 

seconde zone où il tient compte des conditions aux limites sur l'écran.5 Fig. I.11 

Hypothèses 

 Sols pulvérulent c=0 

 Répartition des contraintes linéaires 

 On connait l’état de rugosité de parois 

 

Fig. I.11   Equilibres de Boussinesq et de Rankine. 
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Boussinesq garde les résultats de Rankine concernant la répartition des contraintes sur l'écran on 

considérant l’équilibre de Rankine à l'arrière du massif et Résoudre les équations différentielles 

d'équilibre, avec critère de rupture de Mohr-Coulomb, L'obliquité des contraintes est constante le 

long de l'écran OD, elle est choisie et fixée à l’angle de frottement δ  

Les forces résultantes     En poussée     𝑭𝒂 =
𝟏

𝟐
𝑲𝒂. 𝜸. 𝑳².                   (I.25) 

                                          En butée     𝑭𝒑 =
𝟏

𝟐
𝑲𝒑. 𝜸. 𝑳²                      (I.26) 

 Avec L la longueur de l’écran 

Boussinesq avait bien posé le problème, il n'a été résolu qu'en 1948 par Caquot et Kerisel. 

Les résultats sont fournis dans les tables de Caquot, Kérisel et Absi qui donnent les coefficients 

de poussée et de butée du sol purement frottant : Ka et Kp 

L’angle de frottement δ  entre le sol et l’écran dépend de la rugosité du parement et de l'angle de 

frottement interne φ du sol. 

 Paroi lisse : δ = 0  

 Paroi rugueuse : δ = φ 

 Paroi B.A. : δ = 2/3. φ   

Les limites correspondantes à la méthode de  Rankine  c’est la  géométrie simple telle que le 

terrain amont rectiligne et le milieu du sol  homogène et ces avantages ce qu’elle est  plus réaliste 

que Rankine en plus la solution sous forme de tables de Caquot, Kérisel, Absi. 

I.5.3 Méthode de Coulomb 1776 

La théorie de Coulomb c’est  une méthode adaptable à toute géométrie repose sur deux 

hypothèses : 

- Le sol se rompt suivant une surface de rupture plane mais souligne bien. 

- La force agissant sur le mur a une direction connue. En d’autre terme cela signifie que l’angle 

de frottement δ entre l’écran et le mur est connu. 

 Ces deux hypothèses faites, la force agissante sur le mur est calculée par de simples 

considérations d’équilibre statiques à partir d’une règle d’extremum.  
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Le « coin » isolé par cette surface est en équilibre par : son poids propre W et  la réaction exercée 

par le sol au niveau du plan de rupture R inclinée de l’angle φ sur la normale au plan de rupture.la 

force de poussée P inclinée par un angle δ déjà connue, Le point d'application de la force P est 

inconnu ; on suppose en général au 1/3 de la hauteur. Fig. I.12   

 

Fig. I.12  Equilibre de Coulomb (9) 

Coulomb a défini les coefficients de pression de terre actifs et passifs respectivement par 

les expressions suivantes : 

 

 

𝑲𝒂 = [
𝐬𝐢𝐧(𝜽−𝝋)/𝒔𝒊𝒏𝜽

√[𝐬𝐢𝐧 (𝜽+𝜹)]−√
𝐬𝐢𝐧(𝝋+𝜹)𝐬𝐢𝐧 (𝝋−𝜶)

𝐬𝐢𝐧 (𝜽−𝜶)

]

𝟐

   (I.27) 

𝑲𝒑 = [
𝐬𝐢𝐧(𝜽+𝝋)/𝒔𝒊𝒏𝜽

√[𝐬𝐢𝐧 (𝜽−𝜹)]−√
𝐬𝐢𝐧(𝝋+𝜹)𝐬𝐢𝐧 (𝝋+𝜶)

𝐬𝐢𝐧 (𝜽−𝜶)

]

𝟐

   (I.28) 

Où : 

φ : Angle de frottement interne du sol. 

δ : Angle de frottement sol – écran. 

ϴ : Inclinaison du mur avec l’horizontale. 

α : inclinaison de la surface du sol avec l’horizontale. 
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I.5.4 Critères de choix des méthodes  

Méthode de Rankine est applicable dans les cas simples de poussée avec massif horizontal et 

écran vertical sans frottement alors que la  méthode de Boussinesq utilisée pour les murs avec 

tables et dans les autres cas géométriquement simples de poussée et de butée ; la méthode de 

Coulomb est adaptable a à toute géométrie notamment les  géométries complexes. 

I.6 Conclusion  

Dans ce chapitre, nous avons  traité le comportement des sols à l’état d’écoulement plastique ou à 

l’état de rupture dans le domaine des grandes déformations. On a étudié les principaux essais 

permettant de déterminer les caractéristiques mécaniques de résistance au cisaillement des sols la 

cohésion (c) et l’angle de frottement interne (φ) selon les différentes modes de consolidation et de 

drainage. On a introduit  les notions de poussée et de butée ainsi que les avantages et les limites 

des  différentes méthodes des calculs la poussée et de la butée des terres.  
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Chapitre II        Calcul des fondations superficielles 

II.1 Introduction  

Le rôle de la structure d’un ouvrage est de recevoir les charges et surcharges appliquées sur 

murs ou poteaux, et de les transmettre à la partie enterrée de l’ouvrage c’est les  fondations a 

fin de de répartir les pressions sur le sol porteur.  

Lorsque les caractéristiques mécaniques du sol et le dimensionnement des fondations sont 

convenables les contraintes générées dans le sol par le chargement assurent: 

 Des  tassements  inférieurs aux tassements admissibles définis pour l’ouvrage 

 Ne provoquent pas une rupture du sol par cisaillement (rupture par 

poinçonnement). 

L’objectif de ce chapitre est de Calculer la capacité portante d’une fondation superficielle et 

déterminer son tassement 

II.2 Classification des fondations 

Le choix du type de fondations  dépend t de la capacité portante du sol et en tenant compte 

des tassements admissibles par l’ouvrage. 

 lorsque la capacité du sol est suffisante, il est avantageux d’opter pour des fondations 

superficielles ou  les efforts de la super structure seront  reportés à la surface du sol, 

 par contre si cette solution n'est pas satisfaisante d'un point de vue technique ; la 

faiblesse du sol qui  ne peut pas supporter la charge appliquée ou les tassements sont 

trop importante  conduirait à l’usage de fondations superficielles, il est préférable de 

choisir des fondations profondes ou  les efforts sont reportés en profondeur telle que 

les pieux d’où un coût plus élevé. Fig.II.1 

Pour des raisons de cout, on cherche souvent à fonder un ouvrage superficiellement. 

On différencie les fondations superficielles et les fondations profondes en fonction de leur 

élancement  Fig. II.2 : 

 fondations superficielles : D/B < 4 à 5 

  fondations semi-profondes : 4 < D/B < 10 

 fondations profondes : D/B > 10. 

Ou D désigne  la profondeur d’encastrement de la fondation dans le sol. 
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 B La largeur de la fondation

 

Fig. II.1  Type des fondations  

II.3 Fondations superficielles  

La fondation superficielle, est un élément inferieur d’un ouvrage, permet de transmettre à une 

couche de sol peu profonde, dans des conditions favorables, les charges issues de la 

superstructure. (7) 

 

Fig. II.2  fondations superficielles 

Les fondations superficielles peuvent prendre différentes formes. On distinguera 

principalement trois types des fondations superficielles : 

1. Les semelles filantes placées sous des poteaux alignés ou des voiles porteurs avec une 

largeur moyenne et une grande longueur (L / B > 10).  (Fig. II.3.a), 
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2. les semelles isolées de forme carrée, rectangulaire ou circulaire  réalisées  le 

plus  souvent  en béton armé.  placées sous des poteaux. (Fig. II.3b), 

3. Les radiers ou dallage placés sous l’ensemble de l’emprise de l’ouvrage de dimension 

B et L importante Utilisée lors de la construction sur un terrain compressible dont la 

résistance insuffisante contraint d’établir des semelles de très grande largeur. (Fig. 

II.3c). 

 
Fig. II.3   Différents types de fondations superficielles.(8) 

 

II.4 Comportement d’une fondation superficielle 

De point de vue comportement mécanique, si l’on soumet une fondation superficielle à un 

chargement croissant,  est en trace la courbe Q-s  ou Q  représente la charge appliquée à la 

fondation et s son déplacement vertical : 

 le sol est en équilibre élastique au début du chargement courbe linéaire élastique, Le 

tassement augmente linéairement en fonction du tassement. 

 Lorsque la charge Q devient importante, le sol se met progressivement à l’équilibre 

plastique le déplacement vertical s’accélère pour des accroissements de charges 

relativement faibles un tassement qui n’est plus contrôlé. 

 à partir d’une certaine charge, il y a poinçonnement du sol  le sol est en rupture  

n’est pas capable de supporter une charge supérieure (l’écoulement plastique libre) et  

le déplacement s dévient très important.  

La force provoquant la rupture du sol est appelée la force ultime Qu ou la capacité portante de 

la fondation  Fig.II.4 
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Fig.II.4 Courbe typique lors du chargement d’une fondation superficielle. .(8) 
 

II.5 Comportement à la rupture 
 

La figure II.5  montre les modes de rupture du sol sous une fondation Superficielle  On peut 

distinguer trois zones : 

 Zone I : il se forme sous la base de la semelle un poinçon de sol formée d'un coin 

délimité par les points A, B, et C qui s’enfonce en refoulant le sol de part et d’autre 

jusqu’à la surface. 

 Zone II : le sol de cette zone est refoulé vers la surface, il est entièrement plastifié 

(rupture par cisaillement sur des facettes orientées de manière complexe), et subi des 

déplacements importants. il s'y produit une rupture généralisée. 

 Zone III : les zones externes sont soumises à des contraintes  faibles Le sol est peu 

ou pas perturbé par la rupture. 

 

Fig.II.5 Modes de rupture du sol sous une fondation superficielle. (4)) 

Suivant l’état de compacité du sol, on distingue trois mécanismes de rupture du sol quand la 

charge limite est atteinte. 
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 Avec un sol dense, la charge limite est atteinte quand on observe un mécanisme de  

rupture générale. 

 Quand on a un sol de faible compacité, la charge limite est associée à un mécanisme 

de rupture par poinçonnement. 

 A un état de compacité intermédiaire du sol correspond un mécanisme de rupture 

locale. 

II.6  Calcul de la capacité portante 

Il existe deux approches pour déterminer la capacité portante d’une fondation superficielle : 

les méthodes à partir des résultats des essais de laboratoire, Méthode  « C - φ» (méthodes de 

la théorie de plasticité) et les méthodes à partir des résultats des essais in situ, tels que 

pressiomètre Ménard du pénétromètre statique SPT ….. 

II.6.1  Méthode «C - φ» : approche déterministe 

II.6.1.1  Hypothèses  

 Le sol est un matériau rigide plastique de caractéristiques γ, C et φ. 

 semelle filante horizontale, parfaitement lisse. 

 charge verticale centrée Q (par mètre linéaire). 

Pour calculer la capacité portante ou  la contrainte de rupture; on considère le principe de 

superposition de Terzaghi cas d’une semelle filante de longueur infinie, de largeur B et 

supportant une charge verticale centrée P par mètre de longueur sur un massif semi infinie et 

homogène horizontal (Fig.II.6) obtenue par la relation générale suivante : 

 

Fig.II.6 Schéma de rupture d’une fondation superficielle (9) 
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                                                                                                     (II.1) 

 

 

Avec :  

qult : contrainte de rupture (capacité portante par unité de surface)  

ɣ : poids volumique du sol sous la base de la fondation ;  

c : cohésion du sol sous la base de la fondation ; 

B : largeur de la fondation ; 

D : profondeur d’encastrement de la fondation  

Nγ, Nc , Nq sont des facteurs de portance qui ne dépendent que de φ le frottement interne du 

sol sous la base de la fondation  

 terme de surface(ou de pesanteur). C’est la charge limite pour un massif pesant et 

frottant uniquement. 

  terme de cohésion ». C’est la charge limite pour un sol frottant et cohérent, mais 

non pesant 

  terme de surcharge » ou de profondeur. C’est la charge limite pour un sol 

uniquement frottant et chargé latéralement ;  γ est le poids volumique du sol au-

dessus du niveau de la base). 

La méthode de superposition de Terzaghi consiste donc simplement à additionner ces 

trois termes. On peut, en effet, montrer qu’elle donne une valeur par défaut de la charge 

limite et l’approximation faite est du côté de la sécurité. (11) 

Pour les valeurs des facteurs de portance sans dimension, on utilise la solution 

classique de Prandtl (solution exacte)  

𝑵𝒄 = (𝑵𝒒 − 𝟏)𝒄𝒐𝒕∅      

                                  𝑵𝒒 = 𝒕𝒂𝒏𝟐 (𝟒𝟓 +
∅

𝟐
  ) 𝒆𝝅𝒕𝒂𝒏𝜽                                   (II .2) 

𝑵𝜸 = 𝟏, 𝟓(𝑵𝒒 − 𝟏)𝒕𝒂𝒏𝜽         

Les facteurs de portance Nq, N γ et Nc sont donnés en fonction de φ, dans le tableau II.1  ci-

après, pour des fondations rugueuses selon les recommandations de l’eurocode 7. 

𝒒𝒖𝒍𝒕 = 𝒄𝑵𝒄      +      𝜸𝑫𝑵𝒒     +     
𝜸𝑩

𝟐
𝑵𝜸  

Terme surcharge                  Terme surface Terme cohésion           
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                 Tableau II.1 : Valeurs des coefficients Nq, N γ , Nc 
 

 
II.6.1.2   Calcul à court terme et à long terme 

Le comportement d’un sol fin saturé diffèrent suivant que les excès de pression interstitielle 

(surpression) provoquée par l’application des charges ont eu ou non le temps de se dissiper. Il 

y a donc lieu de se préoccuper du calcul à court terme et à long terme (1) 

 Le calcul à court terme 

Le calcul à court terme fait intervenir les contraintes totales et les caractéristiques non 

drainées du sol      C= CU    et   𝛟 = 𝛟 u=0 

                         Nq (0) = 1                   N γ (0) = 0                Nc (0) = 5,14 

           D’où :                          ql =5,14 Cu + γ2D                          (II.3) 

Ou γ2  est le poids volumique total du sol latéral 

 Le calcul à long terme 

Le calcul à long terme fait intervenir les contraintes effectives et les caractéristiques drainées 

du sol (C= C’ et 𝛟= 𝛟’) 

               𝒒𝒍 =
𝟏

𝟐
𝜸̅𝑩𝑵𝜸(𝝋̅) + 𝜸̅𝑫𝑵𝒒(𝝋̅) + 𝑪𝑵𝒄(𝝋̅)         (II.4) 
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γ '  est le poids volumique effectif. 

L’existence d’une nappe d’eau dans la zone d’influence a surtout pour effet de diminuer la 

contrainte effective dans le sol. 

Le dimensionnement à court terme est généralement plus défavorable que celui à long terme. 

II.6.1.3. Influence de la forme de la fondation avec charge verticale et centrée (facteur de 

forme) 

Afin de tenir compte la forme de la fondation, La relation (II.1) est modifiée par 

l’introduction des coefficients multiplicatifs appelé les facteurs de forme Sγ, Sc et Sq. 

 

Les valeurs des coefficients  Sγ, Sc et Sq sont données dans le tableau II.2: 

                 Tableau II.2 : Coefficients de forme. Valeurs de Terzaghi. (Conditions non 

drainées et drainées) (11) 

FONDATIONS 
Rectangulaires ou carrées 

𝑩

𝑳
= 𝟏 

 
Circulaires 

Sγ(1) 1-0,2 
𝑩

𝑳
 0,8 0,6 

Sc 1+ 0,2 
𝑩

𝑳
 1,2 1,3 

Sq 1 1 1 

(1) Conditions dtainée seulement. 

 

II.6.1.4 Influence de l’inclinaison de la charge 

Une charge inclinée a pour effets de modifiée la zone d’influence avec une  diminution de la 

capacité portante et un risque de glissement de la fondation. Fig.II.7 

Lorsque la charge appliquée à la fondation est inclinée par rapport à la verticale, il y a lieu 

d’appliquer la relation suivante : 

𝒒𝒖𝒍𝒕 = 𝒄𝑵𝒄𝑺𝑪 𝒊𝒄   +   𝜸𝑫𝑵𝒒𝑺𝒒 𝒊𝒒    +   
𝜸 𝑩

𝟐
𝑵𝜸𝑺𝜸𝒊𝜸       (II.6) 

Avec ic , iq, iγ  coefficients de correction minorateurs : 

𝐢𝐜 = 𝐢𝐪 = (𝟏 −
𝛅

𝟗𝟎
)

𝟐

               𝐢𝛄 = (𝟏 −
𝛅

∅
)

𝟐

         (𝐈𝐈. 𝟕) 

𝒒𝒖𝒍𝒕 = 𝒄𝑵𝒄𝑺𝑪      +      𝜸𝑫𝑵𝒒𝑺𝒒     +     
𝜸 𝑩

𝟐
𝑵𝜸𝑺𝜸       (II.5) 
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Fig.II.7 Schéma de rupture d’une fondation superficielle avec une charge inclinée (9) 

 

Il faut vérifier la stabilité contre le glissement avec un facteur de sécurité (F.S = 1,5) : 

𝑭. 𝑺 =
𝑪.𝑩 + 𝑸𝑽 𝒕𝒂𝒏∅

𝑸𝒉
         (II.8) 

c : cohésion 

Fv : composante verticale 

Fh : composante horizontale 

II.6.1.5 Influence de l’excentrement de la charge 

Une charge excentrique produit une distribution non uniforme des contraintes sous la semelle. 

(fig.II.8) 

 Si la charge a un excentrement   parallèle à la largeur B, on remplace dans tout ce qui 

précède la largeur   par une largeur réduite, selon Meyerhof (1953), donnée par : 

                              B' =B-  2 e           (II.9) 

𝒆 =
𝑴

𝑸
             (II.10) 

On remplace dans la contrainte limite la largeur B par la largeur effective B' 

𝒒𝒖𝒍𝒕 = 𝒄𝑵𝒄𝑺𝑪 +   𝜸𝑫𝑵𝒒𝑺𝒒 +  
𝜸  𝑩′

𝟐
𝑵𝜸𝑺𝜸    (II.11) 
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Fig.II.8 Influence de l’excentricité d’une charge verticale 

 Si l’excentrement est parallèle à la dimension L alors on fait la même procédure avec la 

longueur en le remplaçant par une longueur réduite :    

L' = L -2e       (II.12) 

 Lorsqu’on est en présence d’une semelle isolée et que la charge et doublement excentrée, 

en remplaçant B et L par B’ et L’ respectivement. 

La capacité portante totale est alors obtenue par : 

 Pour une fondation rectangulaire ou carrée     Ql = ql B’ L’             (II.13)   

 Pour une fondation circulaire                     Ql = ql   𝝅B’ B’/4         (II.14)  

II.6.1.6  Fondations sur sols hétérogènes 

Une fondation repose souvent sur un massif constitué de plusieurs couches de sol; la 

vérification de la contrainte admissible pour le niveau d'assise n'est pas à elle seule suffisante. 
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Les valeurs des facteurs de portance indiqués ci-dessus sont valables dans le cas d’un sol 

homogène, ou bien homogène sur une épaisseur relativement importante. L’épaisseur doit être 

suffisante pour que le mécanisme de rupture puisse s’y développer. 

La présence de deux couches de nature différente ou de la même nature mais dont les 

propriétés sont très différentes doit être traitée avec beaucoup de prudence on vérifiant sur 

certain profondeur que les contraintes transmises aux couches sous-jacentes soient 

admissibles. 

Dans le cas d’une couche de sol homogène reposant sur une couche de sol molle de qualité 

moindre, on peut appliquer la méthode de la semelle fictive ; afin d’assurer la portance de 

cette couches molle  située au-dessous de la couche porteuse on calcule la portance d’une 

fondation fictive posée sur le toit de la couche molle et ayant pour largeur B + H. Fig.II.9  

Fig.II.9 Méthode de la semelle fictive  

II.6.2  Détermination de la capacité portante à l’aide des essais in situ 

Les essais in situ sont très utilisés pour déterminer la capacité portante des fondations 

superficielle, car ils intègrent mieux les hétérogénéités du sol ainsi que le 

comportement réel du sol (remaniement) 

II.6.2.1  Calcul de la capacité portante par les méthodes pressiométrique 

Cette méthode a était développée à l'origine par L. Ménard. La contrainte de rupture (capacité 

portante unitaire) sous charge verticale centrée est donnée par la formule : 

𝒒𝒍 = 𝒒𝟎 + 𝑲𝑷(𝒑𝟏 − 𝒑𝟎) =  𝒒𝟎 + 𝑲𝑷𝒑𝟏
∗   (II.15) 



Chapitre II                                                         Module Fondations et soutènements 
 

  
Page 27 

 
  

Pour une profondeur d’encastrement D de la fondation on a : 

𝒒𝟎 : La contrainte verticale totale ;  𝒒𝟎 = 𝜸𝟐 . 𝑫 

𝒑𝟏: est la valeur de la pression limite mesurée au niveau de la fondation 

𝒑𝟎:  : est la contrainte horizontale initiale du sol au repos mesurée au niveau de la fondation 

— Les valeurs de 1 p et de 0 p sont déterminées après exploitation des résultats d'un essai 

pressiométrique, elles figurent sur une fiche d'un sondage pressiométrique. 

II.7 Tassement des fondations superficielles  

Le tassement d’une structure est le résultat de la déformation du sol de fondation. On peut 

distinguer les phénomènes suivants : 

 Déformations élastiques (rapide); 

 Changement de volume conduisant à la diminution de la teneur en eau 

(consolidation);dans les sols granulaires, la consolidation est rapide et ne peut 

généralement être distinguée du tassement élastique. ; par contre dans les sols à grains 

fin (cohérent), le temps de consolidation peut être considérable. 

 Mouvement de cisaillement généralisé; 

Le tassement maximum qu’on peut accepter pour un bâtiment est en règle générale de 25 mm 

Avec ce tassement de 25 mm, on estime que le tassement différentiel entre deux semelles ne 

dépassera pas 20 mm 

Les facteurs qui contrôlent lent tassement dans les sols granulaires sont : 

 Dimension de la semelle Plus la semelle est large plus le tassement est grand (pour 

même niveau de chargement). 

 Compacité du solLe tassement dans les sols granulaires est dû à la diminution des 

vides entre les grains. Plus le sol est compact (dense) avant l’application de la charge 

moins il y’aura du tassement. On utilise généralement N pour déterminer la 

compacité du sol. 

II.8 Calcul des tassements 

Il existe deux familles de méthodes d’évaluation du tassement des fondations superficielles :  

 Les méthodes basées sur les essais de laboratoire. Il s’agit principalement de l’essai 

œdométrique. Cette méthode est utilisée surtout pour les sols fins cohérents. 



Chapitre II                                                         Module Fondations et soutènements 
 

  
Page 28 

 
  

  Les méthodes basées sur les essais in situ. Ces méthodes sont surtout utilisées pour 

les sols pulvérulents à cause des difficultés de prélèvement de carottes. 

II.8.1 Calcul du tassement par les essai in-situ 

Pour déterminer le tassement d’une semelle on peut avoir recourt à des essais sur le terrain. 

II.8.1.1 calcul du tassement en utilisant les résultats de l’essai de plaque 

On réfère généralement à l’essai de plaque (ASTM, 1997, essai D-1194-72) 

 

Fig.II.10 Essai de Plaque (9) 

L’essai peut être effectué pour tous les sols. On calcule le tassement de la fondation à l’aide 

des relations : 

          𝒔𝒐𝒍 𝒈𝒓𝒂𝒏𝒖𝒍𝒂𝒊𝒓𝒆              𝑺𝒇 = 𝑺𝒑 (
𝑩𝒇

𝑩𝒑
) ² (

𝟑, 𝟐𝟖𝑩𝒑 + 𝟏

𝟑, 𝟐𝟖𝑩𝒇 + 𝟏
) ²              (𝑰𝑰. 𝟏𝟔) 

            𝒔𝒐𝒍 𝒄𝒐𝒉é𝒓𝒆𝒏𝒕            𝑺𝒇 = 𝑺𝒑 (
𝑩𝒇

𝑩𝒑
)            (𝑰𝑰. 𝟏𝟕) 

Avec 

                                Sf : tassement de la fondation de largeur Bf 

                                Sp : tassement de la plaque de largeur Bp 
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II.8.1.2 calcul du tassement en utilisant les résultats de l’essai SPT  

Le résultat du test de pénétration standard (SPT) est le nombre de coups N (résistance à la 

pénétration), nécessaire pour faire pénétrer le dispositif d'échantillonnage dans le sol ou la 

roche pour un intervalle de profondeur de pénétration de 0,3 m (1 ft). 

MEYERHOF 1956 

𝒒𝒂𝒅𝒎 = 𝟏𝟐𝑵𝑲𝒅              𝒔𝒊 𝑩 < 𝟏. 𝟐𝒎                    (𝐈𝐈. 𝟏𝟖)               

𝒒𝒂𝒅𝒎 = 𝟖𝑵𝑲𝒅 (
𝑩+𝟎,𝟑

𝑩
) ²           𝒔𝒊 𝑩 > 𝟏. 𝟐𝒎        (𝐈𝐈. 𝟏𝟗)                

Avec 

Qadm : pression admissible   (kpa) 

B :  largeur de la semelle (m) 

N : Valeur de l’essai SPT non corrigéé 

Kd : facteur de profondeur  

𝑲𝒅 = 𝟏 +
𝑫

𝟑
       𝒔𝒊  𝑫 < 𝑩        (𝑰𝑰. 𝟏𝟗)  

𝑲𝒅 = 𝟏, 𝟑       𝒔𝒊  𝑫 > 𝑩        (𝑰𝑰. 𝟐𝟎) 

 

II.8.1.3 calcul du tassement en utilisant les résultats de l’essai œdométrique 

Le tassement d’une semelle peut être calculé en divisant le massif de sol en couches : pour 

chaque couche, on calcule les valeurs des contraintes, initiale et finale, à mi-hauteur. On 

détermine ensuite le tassement de chaque couche. Le tassement total est la somme des 

tassements pour l’ensemble des couches 

Le calcul du tassement avec la méthode œdométrique se base sur la formule suivante pour 

chaque couche homogène  

 

𝑺 = ∆𝑯 =
∆𝒆

𝟏 + 𝒆𝟎
𝑯𝟎 =

𝑯𝟎

𝟏 + 𝒆𝟎
[𝑪𝑺. 𝑳𝒈

𝝈𝒑
′

𝝈𝒗𝟎
′ + 𝑪𝑪. 𝑳𝒈

𝝈𝒗𝒇
′

𝝈𝒑
′ ]              (𝑰𝑰. 𝟐𝟏) 
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Fig.II.11 Essai œdométrique (7) 

 

II.9 Conclusion  

Dans ce chapitre on a présenté le calcul des fondations superficielles suivant les différentes 

modes de rupture du sol sous le semelle superficielle ; on a présenté le calcul de la capacité 

portante à partir des essais de laboratoires et les essais in situ pour les différentes types de 

semelle et les différent géométrie et cas de chargement ; et le calcul de tassement a fin 

d’assuré un tassement admissible. 
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Chapitre III        Calcul des fondations Profondes 

 

III.1 Introduction  

Lorsque les charges apportées par un ouvrage est très importante et que les couches 

superficielles sont compressibles (vase, argiles moles..) peut plus supporter les charges 

de la super structure ; on envisage des fondations profondes (pieux) ou semi profondes 

(puits) afin de fondé notre ouvrage sur  des couches résistante en profondeur. 

 D’une manière générale, les fondations profondes sont souvent désignées par le terme 

de « pieu » 

Une fondation profonde est caractérisée par la manière dont le sol est sollicité pour 

résister aux charges appliquées ; soit par la  résistance en pointe ou par le frottement 

latéral ou bien les deux au même temps  résistance de pointe et frottement latéral. 

 Ses dimensions sont définies par : 

- D : Longueur de fondation enterrée dans le sol 

- B : largeur de la fondation ou diamètre 

Au-delà de D/B > 5 à 6, et D > 3, nous sommes dans le domaine des fondations 

profondes. Fig. III.1 

III.2. Classification des pieux  

Un pieu est un élément structural mince et profilé mis en place par fonçage ou battage et 

utilisé pour transmettre des charges en profondeur lorsque l’utilisation de fondations 

superficielles n’est pas économique ou impossible. Couramment les éléments utilisés 

peuvent varier d’un diamètre de 300 mm à 900 mm. 

 Il existe aussi ce qu’on appelle les caissons forés ou pieux forés qui sont des éléments 

structuraux mis en place par forage. Le diamètre d’un caisson foré peut varier de 300 

mm à 3500 mm. 

 Il existe aussi des caissons qui sont des structures de béton armé et enfoncées dans le 

sol par creusage à l’intérieur de la structure. 

Les pieux sont généralement classé selon deux modes  le mode de réalisation et le mode 

de fonctionnement 



Chapitre III                                               Module Fondations et soutènements 
 

  
Page 32 

 
  

 

Fig. III.1 : La hauteur d’encastrement d’une fondation profonde (11) 

III.2.1. Classification suivant le mode de réalisation 

III.2.1. 1 Selon les matériaux de réalisation  

 Acier. Ce sont surtout des profilés en H ou encore des sections évidées (carrées ou 

circulaires). Ils sont foncés par battage ou par vibration. Fig III.2 

 

Fig III.2   Profilés métalliques battus (11) 

 

 Béton. Il existe des pieux en béton qui peuvent être enfoncés par battage (exemple : 

pieux Hercules). Ces pieux sont préfabriqués par sections de différentes longueurs et ils sont 

vissés les uns aux autres. Les pieux en béton sont le plus souvent coulés sur place avec un 

béton conventionnel. 

Les pieux à base élargie sont confectionnés avec un béton sec battu à l’aide d’un marteau 
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 Bois. Les pieux de bois sont passablement utilisés .On utilise les conifères traités dont 

la section est variable. Ils sont utilisés même comme pieux flottants dans l’argile. 

 Composite. Ce sont habituellement des tubes en acier remplis de béton. Il existe 

plusieurs variantes. 

III.2.1. 2 Selon la  mise en place 

 Les pieux battus les pieux battus sont des pieux préfabriqués en béton armé ou en 

acier ; ils sont mis en place par battage avec un mouton ou marteaux peuvent être à 

chute libre, vapeur ou diesel . 

 Des pieux vibro-foncés ils sont mis en place par vibrofonçage, ce qui remanie 

profondément le sol environnant. Les vibrateurs sont identiques à ceux utilisés pour 

les palplanches (utilisés dans les sols lâches). 

 Les pieux moulés sont réalisés par forage préalable d’un trou dans lequel on coule du 

béton ; pré-forage et maintien des parois à l’aide d’un tube ou de la bentonite le sol 

environnant est donc très peu remanié. 

  Entre ces deux types extrêmes (battu ou foré), il existe toute une série de réalisations 

intermédiaires. 

Le battage des pieux densifie les sols granulaires à l’état lâche. Ainsi la capacité d’un 

pieu battu est plus grande que celle d’un pieu foré. Mais dans  les argiles, le fonçage 

d’un pieu remanie celle-ci. Après le fonçage, il y a une perte de résistance mais l’argile 

au contact du pieu se reconsolide avec le temps (quelques semaines).  

III.2.2. Classification suivant le mode de fonctionnement 

La charge transmise au pieu peut-être reprise par friction le long du fût du pieu et/ou en 

pointe à la base. 

 Pieu en  pointe : effet de pointe si on repose sur une couche très dure une 

grande partie de la charge est reprise en pointe. 

 Pieu flottant : Effet de  frottement latéral transmettent essentiellement leurs 

charges par frottement latéral et ne reposant pas sur une couche résistante. 

 Pieux frottant à la base : Effet de  pointe et frottement latéral frottement 

latérale à la partie inférieur du fut qui doit s’ajouter à la résistance de pointe. 

FigIII.3 

La charge limite du pieu Qult est obtenue en additionnant la charge limite de 

pointe Qp qui correspond au poinçonnement du sol sous la base du pieu et la 

charge limite Qf mobilisable par le frottement latéral entre le sol et le pieu. 
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𝑸𝒖𝒍𝒕 = 𝑸𝒑 + 𝑸𝒇                      (𝑰𝑰𝑰.𝟏) 

 Avec             Qp  est la résistance mobilisée en pointe 

                       Qf   est la résistance mobilisée par friction 

                      Qult  est la résistance ultime du pieu 

 

Fig III.3 Modes de transfert des  charges 

III.3 Capacité d’un pieu 

  III.3.1 Détermination de la charge limite d’un pieu isolé cas d’un sol granulaire 

Considérons un pieu isolé soumis à une charge verticale. Le pieu traverse différentes 

couches de sol de qualité plus ou moins bonnes pour s’ancrer dans une couche de sol aux 

caractéristiques mécaniques favorables. Cette couche s’appelle couche d’ancrage ou 

substratum résistant. 

 Théoriquement, il est possible d’évaluer la capacité en pointe d’un pieu à l’aide 

de l’expression classique la capacité portante : 

𝑸𝒑 = 𝒄 𝑵𝒄 + 𝜸𝑫 𝑵𝒒 + 𝜸
𝑩

𝟐
 𝑵𝜸            (𝑰𝑰𝑰. 𝟐) 

L’effort de pointe est proportionnel à la section de la base du pieu et à la résistance du 

substratum 

 Théoriquement, il est possible d’évaluer la capacité en friction à partir de la 

contrainte effective et la friction entre le sol et le pieu :  
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𝑄𝑓 = 𝟐𝝅 𝑹 𝑳 𝒇𝑳           𝒇𝑳 = 𝑲𝝈𝟎
′  𝒕𝒂𝒏𝜹                 (𝑰𝑰𝑰. 𝟑) 

L’effort de frottement latéral est proportionnel à la surface de contact entre le pieu et le sol et 

au coefficient de frottement pieu-sol (rugosité du pieu, pression latérale, coefficient de 

frottement interne du sol) 

 

 

 

 

 

 

 

Fig III.4 Capacité d’un pieu dans un sol granulaire 

Le frottement latéral du pieu n’est mobilisable que s’il y a déplacement relatif entre le pieu et 

le sol. Si le pieu a tendance à s’enfoncer dans un sol stable, le frottement sol-pieu génère un 

effort vertical ascendant (frottement positif) 

Si au contraire, le pieu étant immobile, le sol à tendance à tasser, le frottement sol-pieu est 

négatif. Cela à pour conséquence de surcharger le pieu. Pour remédier à ce problème (couches 

compressibles, remblais récents non stabilisés), on chemisera le pieu par un tubage afin de 

diminuer l’effet du frottement négatif.(11) 

 Capacité en pointe : Meyerhof (1976) a proposé une relation pour évaluer la capacité 

en pointe d’un pieu basée sur les valeurs de N de l’essai SPT 

𝑸𝒑(𝑲𝑵) = 𝒎 𝑵 𝑨𝒑                 (𝑰𝑰𝑰. 𝟒) 

     m est un coefficient empirique égal à 400 pour les pieux battus et 120 pour les pieux forés 

      N est la valeur de N à la base du pieu 

      Ap est la section du pieu à sa base (m2) 

 Capacité en friction : Meyerhof (1976) a proposé une relation pour évaluer la 

capacité en friction basée sur les valeurs de N 
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𝑸𝒇(𝑲𝑵) = 𝒏 𝑵̅ 𝑫 𝑨𝑺             (𝑰𝑰𝑰. 𝟓) 

n est un coefficient empirique égale à 2 pour les pieux battus et à 1 pour les pieux forés 

𝑵 est une valeur moyenne le long du pieu 

As surface extérieure du pieu par mètre de longueur (m²/m.l.) 

D profondeur du pieu dans le sol (m). 

Un coefficient de sécurité de 4 doit être appliqué à la charge ultime 

𝑸𝒂𝒅𝒎(𝑲𝑵) =
𝑸𝒑 +𝑸𝒇

𝟒
           (𝑰𝑰𝑰. 𝟔) 

 

Fig III.5 Capacité axiale d’un pieu dans un sable.(1) 
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III.3.2 Détermination de la charge limite d’un groupe de pieux cas d’un sol granulaire 

Lorsque les pieux sont suffisamment rapprochés, il ne suffit   de vérifier la résistance d’un 

pieu isolé. En effet, il arrive que  la charge limite d’un groupe de pieux soit inférieure à la 

somme des charges limites de chaque pieu isolé et la diffusion de contraintes en profondeur 

sous un groupe de pieux est différente de celle sous un pieu isolé. Il se produit un effet radier 

Cela a pour conséquence de transmettre les contraintes en profondeur bien au-delà de celles 

générées par un pieu isolé. Fig III.6 

L’espacement centre en centre entre les pieux d’un groupe doit être de 2 à 3,5 fois le 

diamètre du pieux. 

Si l’espacement est supérieur à 7 fois le diamètre d’un pieu, on considère que chacun des 

pieux travaille isolément. Fig III.7 

De façon sécuritaire on estime : 

𝑸𝒖𝒍𝒕(𝒈𝒓𝒐𝒖𝒑𝒆) = 𝑸𝒖𝒍𝒕(𝟏𝒑𝒊𝒆𝒖)𝒙 𝒏𝒃𝒓𝒆 𝒅𝒆 𝒑𝒊𝒆𝒖𝒙  
               
→        𝒑𝒊𝒆𝒖𝒙 𝒃𝒂𝒕𝒕𝒖𝒔      (𝑰𝑰𝑰. 𝟕) 

𝑸𝒖𝒍𝒕(𝒈𝒓𝒐𝒖𝒑𝒆) = 𝟎, 𝟔𝟔𝒙𝑸𝒖𝒍𝒕(𝟏𝒑𝒊𝒆𝒖)𝒙 𝒏𝒃𝒓𝒆 𝒅𝒆 𝒑𝒊𝒆𝒖𝒙  
               
→        𝒑𝒊𝒆𝒖𝒙 𝒇𝒐𝒓é𝒔     (𝑰𝑰𝑰. 𝟖) 

 

Fig III.6  Effet d’un groupe de pieux  (11) 
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Fig III.7  Espace entre groupe de pieux 

III.3.3 Tassement des pieux  pour les sols granulaires 

Il n’y a pas d’approches théoriques valables pour estimer le tassement d’un pieu dans les 

sols granulaires. On utilise plutôt des méthodes empiriques. 

L’expérience a montré que le tassement d’un pieu dans les sols granulaires est fonction 

du rapport de la charge appliquée sur la charge ultime ainsi que du diamètre du pieu. 

 Dans le cas des pieux à déplacement, on propose la méthode de Vesic (1970, 1977) 

qui est valable pour des conditions de chargement normales.(9) 

𝑸𝒕𝒓𝒂𝒏𝒔𝒎𝒊𝒔 =
𝑸𝒖𝒍𝒕
𝟒
           (𝐈𝐈𝐈. 𝟗) 

𝑺 =
𝑫

𝟏𝟎𝟎
+ 𝜹            (𝐈𝐈𝐈. 𝟏𝟎) 

Avec 

S est le tassement de la tête en cm 

D est le diamètre du pieu en cm 

δ est la déformation élastique du pieu en cm = 100QL 

Q est la charge appliquée en Kn 

A est la section du pieu en m2 
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Lp est la longueur du pieu en m 

E est le module d’élasticité du matériau en kPa 𝑬 = {
𝟓𝟎𝟎𝟎(𝒇𝒄𝒙𝟏𝟎

𝟑)
𝟏
𝟐⁄              𝒃é𝒕𝒐𝒏

𝟐𝟎𝟎𝒙𝟏𝟎𝟔                           𝒂𝒄𝒊𝒆𝒓
𝟏𝟑 𝒙𝟏𝟎𝟔                           𝒃𝒐𝒊𝒔

 

 Pour le tassement d’un groupe de pieux, Vesic(1970) propose la relation suivante : 

𝑺𝒈𝒓𝒐𝒖𝒑𝒆 = 𝑺𝟏 𝒑𝒊𝒆𝒖√
𝑩

𝒃
                     (𝑰𝑰𝑰. 𝟏𝟏) 

B  est la largeur du groupe  

b  est le diamètre d’un  pieu 

III.3.4 Détermination de la charge limite d’un pieu isolé cas d’un sol cohérent 

L’évaluation de la capacité des pieux dans les argiles raides est particulièrement difficile. 

Les essais de chargement sont fortement conseillés. L’enfoncement des pieux dans 

l’argile remanie le matériau au contact du pieu. Avec le temps, l’argile se reconsolide et 

redéveloppe de la résistance qui normalement inférieure à la résistance non drainée 

originale de l’argile. Le rapport entre l’adhésion et la résistance non drainée de l’argile 

sera plus élevée pour les argiles de faible résistance ainsi que sur les pieux de bois et de 

béton. 

 Si Cu < 100 kPa         Le pieu travaille surtout en friction 

 Si Cu > 100 kPa         Le pieu travaille à la fois en pointe et en friction 

 Capacité en pointe :  

La résistance en pointe peut être estimée à l’aide de la relation suivante : 

𝑸𝒑(𝑲𝑵) = 𝑵𝒄𝑪𝒖 𝑨𝒑                (𝑰𝑰𝑰. 𝟏𝟐) 

• Cu est la résistance au cisaillement non drainé (kPa) 

• Ap est la section du pieu à sa base, m2 

• Nc est une valeur empirique = {𝟕
𝟗                                  𝑫 < 𝟎,𝟓𝒎
                  𝟎, 𝟓𝒎 < 𝑫 < 𝟏𝒎
𝟔                                       𝑫 > 𝟏𝒎

 

 Capacité en friction  

 La résistance en friction peut être déterminée à l’aide de la relation suivante : 

𝑸𝒇(𝑲𝑵) = 𝜶𝑪𝒖 𝑨𝑺                (𝑰𝑰𝑰. 𝟏𝟑) 

α est un facteur d’adhésion (Fig III.8  Tableau III.1) 

Cu est la résistance non-drainée (kPa) 
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As surface extérieure du pieu en m2  

Tableau III.1 Coefficient d’adhérence α du fut du pieu et de l’argile, d’après le manuel 

canadien d’ingénierie des fondations 

Cu(KPA) 

Coefficient d’adhérence α 

Pieux en bois ou en béton Pieux en acier 

10 

20 

30 

40 

50 

60 

70 

80 

90 

100 

 

1 

1 

1 

0,95 

0,86 

0,78 

0,71 

0,66 

0,61 

0,57 

0,9 

0,88 

0,8 

0,71 

0,62 

0,54 

0,48 

0,44 

0,4 

0,37 

 

S’il n’y a pas d’essais de chargement de prévu, un facteur de sécurité de 3 est recommandé. 

𝑸𝒂𝒅𝒎(𝑲𝑵) =
𝑸𝒑 +𝑸𝒇

𝟑
= 𝑪𝒖 ⌈

𝑵𝑪𝑨𝒑 + 𝜶 𝑨𝑺

𝟑
⌉                (𝑰𝑰𝑰. 𝟏𝟒) 

III.3.5 Détermination de la charge limite d’un groupe de pieux cas d’un sol cohérent 

 Capacité d’un groupe de pieux 

 

 Si Cu < 100 kPa            Qult (groupe) = 70% Qult (1 pieu) x nbre de pieux        (III.15) 

 Si Cu > 100 kPa                 On néglige l’effet de groupe 
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Fig III.8 Valeurs de facteur d’adhésion en fonction de type de pieu 

III.3 .6 Tassement des pieux  pour les sols cohérents 

On ne dispose pas de méthodes valables pour évaluer le tassement d’un pieu dans l’argile. Il 

est cependant très rare qu’un pieu soit utilisé isolément dans l’argile. L’essai de chargement 

ne permet pas d’estimer le tassement car c’est un essai à court terme. 

Le tassement d’un groupe de pieux dans l’argile peut être estimé plus facilement en utilisant 

l’approche proposée par Terzaghi et Peck . Cette méthode qui suggère de simplifier l’analyse 

en simulant une distribution sur semelle est sécuritaire mais aussi pénalisante.6 Fig III.9 

 

Fig III.9 Tassement d’un groupe de pieux d’après Terzaghi et Peck ( 9) 
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 cas de friction négative 

Les conditions de chargement au voisinage des pieux peuvent créer une friction négative sur 

les pieux qui va réduire la capacité admissible à la tête des pieux. 

Lorsqu’un pieu traverse une couche de sol compressible et a sa pointe fondée dans un sol 

résistant, le tassement, lié à une surcharge sur la couche compressible ou à un rabattement de 

nappe, provoque un frottement négatif Fn sur le fût du pieu, qui accroît l’effort sur la pointe. 

 La friction négative totale qui peut être mobilisée le long du pieu peut être évaluée 

de la même façon que pour l’évaluation de la capacité du pieu en friction (Qf): 

𝑸𝒇(𝑲𝑵) = 𝜶𝑪𝒖 𝑨𝑺                (𝑰𝑰𝑰. 𝟏𝟔) 

 α est un facteur d’adhésion (Fig III.8) 

Cu est la résistance non-drainée (kPa) 

As surface extérieure du pieu en m2 

 Le frottement négatif peut rapidement devenir très pénalisant vis-à-vis de la 

charge limite en pointe. On cherche à le limiter par exemple en pré chargeant le 

sol de fondation afin d’obtenir la majeure partie du tassement avant réalisation 

des pieux par un choix judicieux du type de pieu. 

 Il est important de noter que la friction négative et la résistance en frottement 

positive du fût ne peuvent pas s’exercer simultanément sur une même longueur de 

pieu. 

 

Fig III.10 Friction négative  du pieu ( 9) 
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III.4. Conclusion  

Les fondations profondes sont présentées dans ce chapitre on a présenté les 

différentes type des pieux classés  selon leurs modes d’exécution ou bien suivant 

le mode de fonctionnement,  et on a détaillé  les méthodes de calcul de la capacité 

portante d’un pieu isolé ou d’un groupe des pieux pour un sol granulaire et des 

sols cohérents par la suite on a évalué le tassement pour chaque cas. 
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Chapitre IV 

Ouvrages de soutènement et renforcement 

IV.1 Introduction  

Lorsque les massifs de terres, dans des conditions géométriques données, ne peuvent 

présenter une stabilité satisfaisante vis-à-vis du glissement ou l’éboulement, ils doivent être 

retenus par des ouvrages dits ouvrages de soutènements. La pente d’un talus occasionne 

généralement une perte d’espace, que le mur vertical permet de récupérer. Le mur peut 

également servir de butée pour des pentes naturelles instables. Les ouvrages de soutènement 

sont des structures conçues pour créer un dénivelé entre des terres en leur amont et en leur 

aval. Un ouvrage de soutènement peut retenir soit des terres en remblai, c’est-à-dire 

rapportées, soit le terrain en place. Il s’agit d’un ouvrage de soutènement en déblai. Ce massif 

pouvant lui-même porter des surcharges. Il peut être aussi utilisé pour retenir l’eau ou d’autres 

matériaux tels que le charbon, l’argile, etc. 

Un mur de soutènement est constitué de deux parties essentielles :  

 un fut : paroi résistante destinée à retenir les terres situées en arrière 

  une semelle de fondation : dans laquelle s’encastre le fut, qui assure la stabilité de 

l’ouvrage. Fig IV.1 

 

 

Fig IV.1  Nomenclature e des termes usuels des murs de soutènement (15) 
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IV.2. Classification des ouvrages de soutènements 

IV.2.1 Selon la forme et les matériaux constitutifs 

Les soutènements peuvent être classés en trois grandes catégories selon leurs formes 

géométriques et leurs matériaux de constructions : 

 Murs de soutènements classiques Murs poids en maçonnerie ou en béton, 

murs en béton armé avec semelle, murs en contreforts, murs semi-gravité, 

murs cellulaires, murs caissons, gabions, etc. et trois modes principaux 

peuvent être distingués : Poids de l’ouvrage, Encastrement, Ancrage. 

 Massif en terres renforcés ils s’agissent essentiellement de la terres armée, 

murs en géotextiles ou en gabions armée, les parois clouées etc. 

 Ecrans plans de soutènement ce sont des écrans minces descendant 

généralement, sous le niveau du fond de fouille de manière à mobiliser la 

butée des terres. Leur stabilité est assurée grâce à cette butée et /ou un 

système de tirants d’ancrages. 

IV.2.2 Classification selon la rigidité de l’ouvrage  

 Les ouvrages de soutènement sont également classés en deux catégories selon leur 

rigidité : 

 Les ouvrages rigides Cette catégorie comprend aux murs–poids ; mur 

cantilever en BA. dont la poussée est reprise par le poids de l'ouvrage, et les 

murs courants en béton armé qui sont considérés pratiquement rigides. Dans 

ce dernier type, le poids des terres participe à la stabilité de l’ouvrage par 

l’intermédiaire de la semelle et la poussée est reprise par l’encastrement de 

l’ouvrage dans le sol.  

 Les ouvrages souples A cette catégorie des écrans appartiennent les rideaux 

de palplanches ;  parois moulées de grande hauteur. dont la poussée est 

reprise soit par encastrement de l’ouvrage dans le sol, soit à l’aide 

d’ancrages.  

Compte tenu de la difficulté de calcul des soutènements souples, ce chapitre ne 

s’intéressera qu’aux soutènements rigides. 
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IV.2.3  Différents types des murs soutènements rigides  

IV.2.3.1  Murs gravitaires ou murs-poids 

Ce sont des ouvrages résistants par leur poids propre. Ces murs sont massifs et réalisés en 

béton non armé ou en maçonnerie épaisse pierres ou de briques, Le mur poids est plus large à  

sa base et décroit progressivement avec la hauteur. Son épaisseur varie. Fig IV.2   

 

 

 

Fig IV.2  Mur poids  (1) 

Quelques exemples sur des murs gravitaires. 

a) Mur à caissons  est le plus résistant. Il est constitué d’un ensemble de boites 

alignées, superposées,  Chaque boite ou caisson est remplie de sol, de pierres. La 

stabilité du mur est assurée par la largeur des caissons et le poids du matériau de 

remplissage. Fig IV.3   
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b) Mur gravitaire en maçonnerie  Ce sont des murs constitués de pierres, de moellons 

ou de briques jointoyés 

 

 

 

Fig IV.3  Mur à caissons (5) 

 

IV.2.3.2  Murs-voiles  

Ce sont des ouvrages utilisant comme élément de stabilisation le poids des terres soutenues 

par l’intermédiaire de leur semelle de fondation une large semelle filante chargée de sol du 

côté amont ainsi que par son propre poids. Le sol s’appuyant sur le mur du côté aval de même 

que la butée optionnelle placée sous la semelle s’opposent aux forces de glissement. De tels 

murs sont réalisés en voiles minces de béton armé et peuvent avoir des formes plus ou moins 

compliquées. Les semelles de tels murs comportent un patin ou bec et un talon avec parfois 

une bêche à l’arrière. 

Quelques exemples sur des murs-voiles. 

a) Mur en «T renversé» classique 

Le mur en «T renversé» est la forme classique pour un mur en béton armé de 

treillis soudé. Il est économique sans contreforts, tant que sa hauteur n’excède 

pas 5 à 6 mètres, et peut-être réalisé sur un sol de qualités mécaniques peu 

élevées. Fig IV.4   
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Fig IV.4  Mur en T renversé 

 

b) Mur à contreforts: 

 Lorsque la hauteur du mur devient importante ou que les coefficients de 

poussée sont élevés, le moment d’encastrement du voile sur la semelle devient 

grand. Une première solution consiste à disposer des contreforts dont le but est 

de raidir le voile. Fig IV.5   

IV.3 Stabilité des murs de soutènement 

Un mur est stable si le terrain environnant est capable de maintenir celui-ci compte tenu 

des charges qui lui sont appliquées. 

Dimensionner un ouvrage de soutènement consiste à déterminer ses éléments 

géométriques et ses éléments structuraux pour qu’il soit stable sous l’action des forces 

qui lui sont appliquées et notamment de la poussée des terres qu’il retient.  
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Fig IV.5  Mur a contrefort (1) 

La plupart des méthodes de dimensionnement reposent sur des calculs à la rupture avec la 

prise en compte de coefficients de sécurité. Le dimensionnement d’un mur nécessite la 

détermination de sa géométrie et son ferraillage (pour un mur en béton armé), pour qu’il soit 

stable sous l’action des forces suivantes Fig IV.6   

 W le poids du mur  

 Fa la force de poussée  

 Fp la force de butée  

 R la réaction du sol sous la fondation  

Le dimensionnement comporte les étapes suivantes en ce qui intéresse la stabilité externe :  

 Calcul des efforts de poussée et de butée  

 Sécurité contre le glissement sur la base du mur  

 Sécurité au renversement  

  Sécurité contre la rupture du sol de fondation  
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Fig IV.6 Forces s’exerçant sur un mur-poids. 

IV.3 .1 Bilan des efforts extérieurs appliqués à un mur 

Le bilan complet des efforts extérieurs appliqués au mur de soutènement fait apparaître : 

 Pa  l’effort due à la poussée des terres qui se décompose en deux composantes une 

vertical et une autre horizontal 

 Pb l’effort de butée généré par la terre devant le mur 

 W le poids propre du mur 

 H l’apport de la cohésion C sous la forme d’un effort H. (effet de collage) H=CxB 

 R la réaction d’appui du sol sur le mur. Le seul effort qui ne peut pas être calculé 

directement est R. Mais la somme des forces suivant la verticale permet de le 

déterminer aisément : 

 

 RV= W+PV                                                    (IV.1) 

 RH = RV tan𝛟 = ( W+PV) tan𝛟        (IV.2) 
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Fig IV.7 bilan des efforts appliqués sur le mur (13) 

  IV.3 .2 Sécurité vis-à-vis d’un glissement sur la base du mur 

Le coefficient de sécurité correspondant est défini comme le rapport des forces résistantes ET 

des forces motrices le long de la surface de rupture.  

Vérifier le déplacement du mur par glissement sur le plan de sa fondation, il faut comparer : 

La composante tangentielle T  de la résultante R  dans le plan de fondation (la 

composante horizontale) a la résistance que le terrain de fondation est capable 

d’opposer au glissement  

La valeur du coefficient de sécurité doit être supérieure ou égale à 1,5 

∑ 𝒅𝒆𝒔 𝒆𝒇𝒇𝒐𝒓𝒕𝒔 𝒉𝒐𝒓𝒊𝒛𝒐𝒏𝒕𝒂𝒖𝒙 𝒓𝒆𝒕𝒆𝒏𝒂𝒏𝒕 𝒍′𝒐𝒖𝒗𝒓𝒂𝒈𝒆

∑ 𝒅𝒆𝒔 𝒆𝒇𝒇𝒐𝒓𝒕𝒔 𝒉𝒐𝒓𝒊𝒛𝒐𝒏𝒕𝒂𝒖𝒙 𝒇𝒂𝒊𝒔𝒂𝒏𝒕 𝒈𝒍𝒊𝒔𝒔𝒆𝒓 𝒍′𝒐𝒖𝒗𝒓𝒂𝒈𝒆
≥ 𝟏, 𝟓 (IV.3) 

  𝑭𝑺 =
𝑪.𝑩+𝑭𝑽 𝒕𝒂𝒏𝜹

𝑭𝒉
≥ 𝟏, 𝟓   {

𝑭𝑽 = 𝑷𝒂𝒗 + 𝑾
𝑭𝒉 =  𝑷𝒂𝒉

  (IV.4) 
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IV.3 .3 Sécurité au renversement  

La sécurité au renversement d’un mur traduit son équilibre statique par rapport au moment 

des forces exercées. Le coefficient de sécurité est calculé en considérant  l’équilibre limite, 

généralement lorsque le mur se renverse autour de son arête extérieure. 

Au-dessus de la base, le mur est sollicité par deux types de moments   : 

 des moments des forces qui tendent à renverser le mur autour de son arête 

extérieure ; Principalement la composante horizontale de la force de poussée ; 

 des moments des forces qui tendent à stabiliser le mur autour de cette arête ; 

principalement le poids du mur et la composante verticale de la  force de poussée. 

La valeur de doit être supérieure ou égale à 1,5. 

𝑴/𝑶(𝑾+𝑷𝒂𝒗)

𝑴/𝑶(𝑷𝒂𝒉)
≥ 𝟏, 𝟓  (IV.5) 

IV.3 .4 Stabilité au poinçonnement 

Le sol sous la semelle subit des contraintes normales. La répartition est triangulaire. 

 

Fig IV.8 Diagramme de contraintes sous la semelle (13) 
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𝝈𝒎𝒂𝒙 =
𝑭𝑽

𝑩
(𝟏 +

𝟔𝒆

𝑩
< 𝝈𝒂𝒅𝒎  (𝐈𝐕. 𝟔)                 𝒑𝒐𝒖𝒓 𝒂𝒔𝒔𝒖𝒓𝒆𝒓 𝒍𝒂 𝒓é𝒔𝒊𝒔𝒕𝒂𝒏𝒄𝒆 𝒅𝒆 𝒔𝒐𝒍. 

𝝈𝒎𝒊𝒏 =
𝑭𝑽

𝑩
(𝟏 −

𝟔𝒆

𝑩
≥ 𝟎  (𝐈𝐕. 𝟕)           𝒑𝒐𝒖𝒓 é𝒗𝒊𝒕𝒆𝒓𝒍𝒆 𝒔𝒐𝒖𝒍é𝒗𝒆𝒎𝒆𝒏𝒕 𝒅𝒆 𝒍𝒂 𝒔𝒆𝒎𝒆𝒍𝒍𝒆. 

Ou  

B : la largeur de la semelle  

e : l’excentricité    𝒆 =
𝑩

𝟐
−

𝑴𝑺−𝑴𝑹

∑ 𝑭𝑽
    (𝐈𝐕. 𝟖)            

σmin ,σmax : la contrainte maximal et minimale (en aval et en amont). 

σadm : la contrainte admissible de sol. 

Réglementairement, on détermine une contraintes  3 / 4 qui devra rester inférieure ou égale à 

la contrainte de calcul de portante du sol. 

𝝈𝟑/𝟒 =
𝟑𝝈𝒎𝒂𝒙 + 𝝈𝒎𝒊𝒏

𝟒
≤  𝝈𝒂𝒅𝒎(𝐈𝐕. 𝟗)            

IV.4 Dispositifs de drainage 

            Dans la plupart des cas de glissement, l’eau joue un rôle moteur déterminant. 

Aussi utilise-t-on couramment les techniques de drainage, qui ont pour but de réduire les 

pressions interstitielles, au niveau de la surface de rupture lorsque celle-ci existe. 

              Il est important qu’il n’y ait pas d’accumulation d’eau à l’arrière d’un mur de 

soutènement. Il faut donc aménager des drains le long du mur et à la base de celui-ci pour 

permettre l’évacuation de l’eau.  

              C’est donc en termes de diminution de pression interstitielle, et non de débit 

d’exhaure, qu’il faut évaluer l’efficacité d’un dispositif de drainage. 

           Les remblais constitués par des sables et graviers silteux et argileux devraient être 

couverts d’une couche de sol imperméable en surface. 

          Comme la plupart des ouvrages, les dispositifs de drainage nécessitent un entretien 

régulier qui, s’il n’est pas réalisé, peut leur enlever toute efficacité. On distingue : les 

drainages de surface et les ouvrages de collecte des eaux, les tranchées drainantes, les drains 



Chapitre IV                                               Module Fondations et soutènements 
 

  
Page 54 

 
  

subhorizontaux, les masques et éperons drainants, les drains verticaux, et enfin les galeries et 

autres ouvrages profonds. Toutes ces techniques peuvent être utilisées seules ou associées, ou 

en complément d’autres techniques de stabilisation. 

 

 

Fig IV.9 Système de drainage  (9) 

IV.5 Précautions contre le gel 

             Si on est en présence de matériaux gélifs, il faut les tenir loin du mur afin que le 

gonflement dû au gel ne puisse pas induire des pressions supplémentaires. De plus, la base 

doit être placée à 1 m au moins sous la surface du sol devant le mur, et en dessous de la zone 

affectée par le gel, par les changements des volumes saisonniers ou par les risques 

d’affouillement. Il ne faut pas tenir compte de la résistance passive dans la zone du gel. 

            Selon le système de classification unifié des sols, les sols classifiés GW, GP, SW et 

SP constituent d’excellents matériaux de remblai et on peut considérer les pressions 

théoriques comme valables pour les calculs. 

                Les sols portant les symboles SC, SM, GC et GM constituent des matériaux de 

remblai convenables s’ils sont maintenus secs. Ils sont sensibles à l’action du gel s’ils sont 
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humides. S’ils sont bien drainés, on peut considérer les pressions théoriques comme valables 

pour les calculs. 

                   Les sols dont les symboles sont CL, MH, ML et OL sont souvent très susceptibles 

au gel. Par conséquent, on ne peut utiliser les valeurs de poussée pour les calculs, même pour 

les murs qui peuvent se déplacer, car il en résulterait probablement un mouvement du mur 

excessif et continue. Il faut utiliser un coefficient de poussée de 1.(9) 

 

 

Fig IV.9 Précaution contre le gel  6 

IV.6 Conclusion 

Le présent chapitre traite les ouvrages de soutènement ou nous avons présenté la conception 

des différents types des murs de soutènement classés selon leurs formes géométriques et leurs 

matériaux de constructions ou selon la rigidité de l’ouvrage ; et on à évaluer la stabilité 

externes des murs contre les trois modes de ruptures ;on a analysé la stabilité contre le 

glissement horizontal de l'ouvrage sur sa base ,  la stabilité contre le renversement et La 

capacité portante à la rupture , et on a terminé par  des précaution contre le gel et le système 

de drainage.  
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Table de Caquot et Kérisel pour le  calcul du coefficient de poussée active du au  poids du terres Ka (d’après chen) 
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Tableau exemple de table de L’Herminier et Absi pour le calcul du coefficient de poussée du a une surcharge Kq 

α=0 
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Tableau Termes de portance pour fondations superficielles en fonction de l’angle de frottement 
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   Tableau  Classification des types de pieux selon l’Eurocode 7 
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Normes de classification et de spécification de produits 

 Certaines normes définissent des spécifications et des caractéristiques de produits en fonction 

notamment de la destination et du domaine d’application des produits concernés. Ces normes sont 

utilisées entre autres pour aider au choix des produits adaptés et également comme référence pour le 
marquage et la certification de produits, notamment dans le cadre des règlements couvrant les produits de 

la construction.  

Parmi les produits pouvant être utilisés dans le domaine géotechnique, on peut citer:  
 les produits de fondations:  

 NF EN 12794  Produits préfabriqués en béton - Pieux de fondation,  

 NF EN 10248-xx, Palplanches laminées à chaud en aciers non alliés,  

 NF EN 10249-xx, Palplanches profilées à froid en aciers non alliés,  

 NF EN 10305-xx, Tubes de précision en acier; • les produits géo synthétiques et produits 

apparentés. 

 Le tableau ci-après fournit un exemple de normes produites rattachées à cette catégorie: 
Tableau. Exemple de normes de spécifications de produits géo synthétiques 

 

 

 
Normes d’exécution de travaux géotechniques spéciaux 
Ces normes définissent les processus et règles d’exécution de travaux géotechniques spéciaux. 

Elles sont élaborées au niveau du TC288 du CEN. Aujourd’hui, la majeure partie des techniques pratiquées 

d’exécution de fondations, d’ancrages, de renforcement et d’amélioration des sols et des travaux d’injection, etc., 

font l’objet de normes homologuées. 

Le tableau suivant fournit en exemple un extrait des normes publiées entrant dans cette catégorie. 

Tableau. Exemple de normes de travaux géotechniques spéciaux 
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