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CHAPITRE PREMIER

DETERMINATION DES PRESSIONS DANS LA SURFACE
DE CONTACT ENTRE UNE FONDATION ET LE SOL
SUR LEQUEL ELLE REPOSE

Introduction

Si une fondation reposant sur un sol est chargée par des forces verticales quel-
conques, il est nécessaire, pour que la fondation soit en équilibre statique, que le sol
exerce des forces de réaction verticales sur la poutre dont la somme est égale aux forces
quelconques extérieures. Nous appellerons « pression » les forces de réaction verticales
par rapport a4 l'unité de surface de la fondation.

Les forces verticales ne sont pas, en général, les seules forces en dessous de la
surface de contact entre la fondation et le sol. En effet, des forces de frottement horizon-
tales peuvent étre provoquées par la simple déformation de la fondation si la surface de
contact n’est pas parfaitement lisse. La répartition de ces forces de frottement en dessous
de la fondation a été étudiée par Voot (1925). En général, on néglige ces forces.

Nous ne parlerons pas dans ce travail des forces horizontales dans la surface de
contact résultant de forces horizontales extérieures.

Pour calculer les réactions du sol, il faut connattre un sol et savoir & quelles
lois il obéit. L’idée la plus précise serait d'étudier, dans chaque cas particulier d’un sol
prélevé, les lois de répartition des contraintes et Ia courbe de la déformation en fonction
de la contrainte, Un tel procédé se heurtant 4 des difficultés monstrueuses, on admet,
en général, deux modéles de sol :

— le massif élastique;

— le « sol idéal » qui est un ensemble de ressorts verticaux.

Le deuxiéme modéle est uniquement utilisé aujourd’hui pour le calcul des pres-
sions sous des fondations et, 1a aussi, sous des réserves treés particulieres. Le massif
élastique reste donc le seul modéle de sol, et on a Phabitude de I'admettre en général
comme valable (ScHLEICHER, 1933; OupEk, 1942; ScHULTZE, 1958).



Calcul des contraintes dans le sol

Si le massif élastique est homogeéne, isotrope et semi-infini, les formules de Bous-
SINESQ S'appliquent.

Pour des cas particuliers, il faut se référer & des solutions spéciales. Il existe
des recherches sur un massif élastique dont le module d’élasticité augmente ou diminue

avec la profondeur, dont le module d’élasticité dans la direction verticale est plus grand
ou plus petit que dans la direction horizontale.

Dans un cas de sol donné, il importe surtout de savoir quelle est la variation
du module d’élasticité pour pouvoir appliquer les résultats trouvés.

1l en est de méme pour les solutions concernant des couches élastiques sur appui
rigide ou moins élastique avec ou sans frottement entre la couche et 'appui. Seulement
la connaissance des coefficients de frottement permet I'application des formules.

Pour tous ces cas particuliers, la formule d’approximation de Frouvica (1934)
s’adapte 4 chaque cas individuel. Elle permet, moyennant un « facteur de concentra-
tion », de tenir compte des particularités du sol. Des formules analogues ont été dévelop-
pées par WESTERGAARD (1939) et JELINEK (1948). (On peut trouver un résumé de toutes
ces études particulieres dans la publication de JELINEK, 1949.)

Calcul des tassements

I1 y a deux moyens de calculer les tassements. La méthode la plus courante
consiste & déterminer les contraintes verticales dans le sol et 4 déterminer les tassements
A Taide des lois de déformation obtenues par I’expérienc:. Les contraintes horizontales
sont négligées dans cette méthode.

La deuxi¢éme méthode consiste & déterminer les tassements par intégration a
partir des lois des contraintes et de la loi d’HookE. Ces méthodes tiennent compte auto-
matiquement des contraintes verticales et horizontales.

Les pressions dans la surface de contact
entre la fondation et le sol

1 VUE D'ENSEMBLE DES FACTEURS QUI INFLUENT SUR LA PRES-
SION EN DESSOUS DE LA FONDATION
La pression en dessous d’une fondation dépend d’une série de facteurs, dont nous
donnons ici une énumération et qui seront traités en détail au cours de cette bibliographie.
Les pressions en dessous de la fondation dépendent :

— des caractéristiques du sol, donc en particulier de I'angle de frottement et
de la cohésion. Les courbes de pression sont différentes selon qu’il s’agit d’une argile ou
d’un sable;
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— de V'épaisseur de la couche compressible; plus I’épaisseur de la couche diminue,
plus la répartition des pressions devient uniforme (en négligeant la compressibilité des
autres couches);

— des dimensions de la fondation.

Si la largeur de la fondation est petite, on considére la fondation comme une
poutre de fondation et 'on admet que la répartition transversale est uniforme et qu’elle
n’exerce pas d’influence sur la répartition longitudinale. Ce procédé est erroné dans
certains sols si la largeur de la poutre s’approche de I'ordre de grandeur de la longueur.

La hauteur de la fondation joue un grand réle sur la courbe de répartition des
pressions.

Si la hauteur est telle que la fondation ne fléchit pas sous P'action des forces, la
fondation peut étre considérée comme rigide et la répartition correspondante est tout
a fait différente de la répartition d’une fondation parfaitement souple, par exemple
une membrane chargée;

— de la superstructure et du mode de fixation de la superstructure a la fondation.

Si la superstructure est souple et peut suivre tous les mouvements de la fonda-
tion, elle n’exerce aucune influence sur la répartition des pressions. Au contraire, une
superstructure rigide (par exemple un silo) impose, par sa rigidité, un certain tassement
et donc une certaine répartition des pressions.

Le mode de fixation de la superstructure 4 la fondation influe aussi sur la répar-

tition des pressions suivant que les piliers de la superstructure sont encastrés dans la
fondation ou reliés avec elle par des articulations;

— des charges extérieures.

La courbe de répartition des pressions peut complétement changer suivant que
les charges sont faibles ou si grandes que la rupture du sol est imminente. Ceci tient a
linfluence de plus en plus grandissante des zones plastiques dans le sol.

D’autre part, on constate pour les fondations non rigides une influence de 1’état
de charge (force ponctuelle, charge continue) qui augmente si la fondation devient de
plus en plus souple;

— de la consolidation (pour les sols argileux).

L'influence des forces de frottement en dessous de la fondation sur la répartition
des pressions n’'a pas encore été étudiée.

2 METHODES DE CALCUL POUR DETERMINER LES PRESSIONS
EN DESSOUS D'UNE FONDATION

Toutes les méthodes que nous indiquons ici sont basées sur la supposition que
les charges sont suffisamment petites, pour que les zones plastiques n’existent pas ou
peuvent étre négligées si elles existent. Elles sont basées également sur 'hypothése que
la loi de superposition est valable. En plus, elles admettent que la rigidité de la super-

structure est nulle. L’influence de la consolidation sur la répartition des pressions n’est
pas étudiée.



2,1 Les mséthodes statiques.

Ces méthodes consistent & choisir une réparlition linéaire des pressions tout en
respectant I'équilibre des forces extérieures.

Dans ce but, on peut procéder de deux facons suivantes -

— Réparlition des pressions & largeur de fondation constante.

Ceci donne, dans le cas de forces asymétriques, une répartition trapézoidale

e _--— - __I__ _____

(voir fig. 1). On trouve les p, et p, par une équation de forces et une équation des mo-
ments.

F1+F2+F3+F4=vp——1—2l—p2>< b1,

M, =0, £ connu,

1 1 1 2 1
50 pig 5 blpygl=75bl(p+ py)&

Prl+ 2py 1l =3%(p -+ py
ce qui donne avec :
R=F +F,+F+F,
et :

Ia formule bien connue :
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— Répartition uniforme des pressions a largeur de fondation variable (voir fig. 2).

On varie la surface de contact de la fondation en I'élargissant, par exemple, au-
tour des points d’application des forces de facon que la résultante des forces passe par
le centre de gravité de la surface.

Récemment, Steyr (1956) a proposé de choisir une répartition triangulaire des
pressions sous chaque force ponctuelle. Le sommet du triangle des pressions serait situé

A 2

5

an

RIXR: Xy

oyl
X
)
N

¢

Centre de gravité de la
surface de fondation

Fig. 2

en dessous du point d’application de la force, sa valeur serait déterminée par des consi-
dérations d’équilibre.

Il est évident que ces procédés sont erronés parce qu’ils respectent uniquement
les conditions d’équilibre sans se préoccuper des conditions de déformabilité de la poutre
et du sol. La répartition des pressions ne peut pas &tre choisie arbitrairement parce qu’elle
dépend des effets réciproques entre la fondation et le sol et de leurs déformabilités.

Les erreurs qui peuvent résulter de I’hypothése d’une répartition linéaire des
pressions entrainent des conséquences diverses pour les moments fléchissants dans la
fondation. Pour une semelle de fondation peu souple chargée par une force ponctuelle au
milieu et construite sur une argile, les moments fléchissants calculés a la base d’une répar-
tition uniforme des pressions sont trop petits, par contre si la semelle est fondée sur un
sable, la répartition uniforme des pressions donne des moments fléchissants trop grands.
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Pour une poutre de fondation chargée par des forces ponctuelles, la répartition
uniforme des pressions donne souvent des résultats particuliérement erronés (voir fig. 3).
En effet, cette répartition uniforme ne fournissant dans certains cas que des moments
fléchissants d’un seul signe elle conduit & un dimensionnement tout a fait irréel, ce qui

devient surtout dangereux pour les poutres en béton armé ou Iemplacement des
armatures dépend des signes des moments fléchissants.

Si dans un cas pareil on calcule la poutre de fondation 4 partir d’une répartition
uniforme des pressions, on est obligé — par raisons de sécurité — de monter la méme
section maximale des fers dans la partie supérieure et inférieure de la poutre, ce qui
est peu économique.

Fy Fs F3

P

Fig. 3. — Diagramme des moments fléchissants

a) dans I'hypothése d’une répartition uniforme des pressions;
b) d’aprés la répartition réelle des pressions
d’aprés FroLuicu (1935).

Souvent I'hypotheése d’une répartition uniforme des pressions donne des résultats
a peu prés valables. Les expériences ont montré que c’est le cas pour les fondations rigides
appuyées sur un sol relativement mou. Toutefois, ces cas restent exceptionnels. En
général, la répartition des pressions n’est pas uniforme.

Il faut noter, cependant, que ces méthodes sont trés couramment utilisées dans
les bureaux d’étude parce qu’elles fournissent, bien que fort critiquables, des résultats
dans un délai de temps relativement court. On tient compte de I'incertitude des résultats
en prenant un facteur de sécurité trés élevé.

- Pour des constructions importantes (par exemple, des radiers d’écluse), on devra
¢tre obligé, malgré tout, de se servir d’'une méthode plus précise.
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2,2 Méthodes de coefficient de raideur constant.

2,2.1 GENERALITES,

Depuis plus d’un demi-siécle les ingénieurs se servent d’une méthode qui est
basée sur I'idée d’'un modele de sol : le sol étant un ensemble de ressorts (voir fig. 4).

L’idée fut énoncée la premiére fois par WingLER (1867) et appliquée par Zim-
MERMANN (1838) au calcul des rails de chemin de fer. Depuis ce temps la méthode se
basant sur ce modéle est connu sous le nom de « Bettungszifferverfahren » (méthode du
nombre de ballast = méthode du coefficient de raideur) *,

Soit une poutre chargée par des forces quelconques qui repose sur une infinité

)

I
L

/‘/\N\N\.’\NVVW\_I
MWW

%
Fig. 4. — Modgle de sol d’aprés la méthode du coelficient de raideur.

de ressorts verticaux. Pour connaitre la déflexion de la poutre, nous écrivons 1'équation
différentielle connue :

dty
El E‘l = p.
y = déflexion de la poutre au point z, x étant la variable en direction de la

longueur de la poutre;
module d’élasticité du matériau de la poutre;

BH?
I = 1o = = moment d’inertie de la section de la poutre;

o
Il

p = la réaction des ressorts contre le sol (pression).

Pour exprimer p, on pose p = f () : la pression p en un point de la fondation est
une fonction du tassement y de ce point.

11 faut noter que cette équation suppose que les ressorts puisent suivre la poutre
non seulement en cas d’un tassement mais aussi d’un soulévement de la poutre (poutre
ancrée).

En général, on pose :
B étant la largeur de la poutre.

On appelle C le coefficient de raideur du sol.

* Pour la iraduction fran¢aise, nous adoptons la terminologie de J. VERDEYEN (1952),
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Avecp CyB on obtient :
d4
EI1 3] =— CyB
ou ;
El d'y _
BCdot T Y=

Cette relation sert de base & la fois & des méthodes analytiques et graphiques.

La méthode du coefficient de raideur sert ¢galement au calcul de problémes
a deux dimensions (WESTERGAARD, 1925), de pieux, de palplanches, de noyaux flexibles
dans les barrages en terre (TERzAGHI, 1955) et de toutes les constructions appuyées
sur ou noyées dans le sol, par exemple, les constructions qui servent a I’alimentation
en eaux et a I'évacuation des eaux usées comme les chiteaux d’eau, décanteurs, fosses
sceptiques (Born, 1957).

Nota : Tl n’existe pas une désignation généralement admise du coefficient de raideur. Dans les publij-
cations de langue frangaise, il est appelé « coefficient de raideur » (VERDEYEN, 1952), « la raideur du terrain »

(MAGNEL, 1942), . module de réaction » (CAQUOT-PELTIER), « coefficient de réaction du sol » (TERzZAGHI-PECK,
édition frangaise, 1957).

Dans la littérature anglo-saxonne, C est appelé « modulus of the foundation » (T1MOSHENKO, 1953),
« coefficient of subgrade reaction » (TERZAGHI-PECK, 1948; TERZAGHI, 1955).

I1 est intéressant de noter que dans la littérature russe, toutes les méthodes se basant sur C sont
appelées « méthodes des déformations locales » (K. S. OrRDUJIANZ, 1954) pour les opposer aux « méthodes des
déformations générales » qui sont basées sur la répartition des contraintes dans le sol.

Ceci fait rappeler la publication de TERzAGHI (1955) qui appelle « moments fléchissants locaux » les
moments fléchissants obtenus par la méthode du coefficient de raideur par opposition aux « moments fléchis-
sants généraux » que la méthode du coefficient de raideur ne peut pas donner par suite de sa définition méme.
Ces moments fléchissants généraux s’ajoutent aux moments fléchissants locaux (voir 2,2.4),

2,2.2 METHODES ANALYTIQUES.
La solution générale de 1'équation ci-dessus peut étre écrite sous la forme :

y = A sin sz + B cos sz + Csin h (sz) + D cos h (sz)

.
EI
S=\/4B—c

quon appelle parfois la longueur élastique (KOGLER-SCHEIDIG, 1948).

Les constantes A, B, C, D sont déterminées & 1’aide des conditions aux limites
du probléme donné.

avec

Deux cas ont été traités en particulier : la poutre infinie (par exemple, Timo-
SHENKO, 1953; I'iLoNENKO-BoroDITscH, 1952) et la poutre semi-infinie (MaGNEL,
1942). Ces deux cas sont d’une grande importance pour la méthode du coefficient de
raideur étant donné qu’ils permettent, par superposition, de traiter le cas d’une poutre
finie, ce qui est, en général, plus facile que la méthode mathématique directe qui consiste
& intégrer I’équation différentielle & la dérivée quatriéme pour des conditions aux limites
donndes.

Les méthodes qui vont suivre sont basées sur des résultats d’une poutre infinie
et semi-infinie.

Il existe pourtant un grand nombre de problémes déja résolus qu’on trouve dans
les ceuvres de HavasHi (1921) et FReuND (1927).
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— Méthode TimMoSHENKO-HETENYI.

Pour calculer la poutre finie a-b chargée par des forces quelconques a des points
quelconques (voir fig. 5) on superpose les deux poutres infinies chargées comme indiqué
figure 5 (b, ). On obtient les M,, M,, T,, T, inconnus en demandant que les moments
fléchissants et les efforts tranchants en a et b de la poutre finie sont nuls.

En effet, si Pon réussit & déterminer ces moments et ces forces de la poutre infinie
chargée en méme temps par F, et F,, de facon que les moments fléchissants et les efforts
tranchants deviennent nuls en a et b, la poutre infinie chargée par superposition par les
forces Fy, Fp, M,, M;, T,, T, se trouve dans les mémes conditions entre a et b que la
poutre finie a-b.

Ma My
a Tb
Fig, 5. — Méthode TimosuENko HETENYI, d’aprés TIMOSHENKo (1953).
On écrit donc :

(1) M, + M,” = 0;
) Ty + T, = 0;
3 M, + M,” = 0;
“@ Ty + Ty =0.

Les moments M, et M, ainsi que les efforts tranchants T, et T, sont obtenus
en appliquant successivement pour chaque force F la solution déja connue d’une poutre
infinie chargée par une force ponctuelle et en superposant les résultats.

De méme les moments M,"” et M,’’ et les efforts tranchants T,"” et T,” sont obte-
nus en appliquant successivement :

— pour chaque force T, ou T, la solution connue d’une poutre infinie chargée
par une force ponctuelle, et

— pour chaque moment M, ou M, la solution connue d’une poutre infinie chargée
par un moment et en superposant les résultats.
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4

Les lignes d’influence pour la poutre infinie chargée par une force ponctuelle et
un moment sont données sous forme de courbes et d’abaques par les auteurs.

Les lignes d’influence pour une force ponctuelle sont données également par
MULLER-BrEsLAU (1925) et Loos et Brern (1948).
— Méthode de BreicH (1937).

D’aprés cette méthode on calcule une poutre finie a-b chargée par des forces
quelconques F; et F, & des points quelconques en superposant la poutre infinie chargée

par les forces Fy, F; & la poutre infinie chargée par les forces « auxiliaires » T,, T

20 '1‘3’
T, inconnues (voir fig. 6).

Ces forces seront déterminées en demandant que les moments fléchissants et

Fig. 6. — Mcthode BLEICH (1937).

les efforts tranchants en a et en b de la poutre finie deviennent nuls. Il est avantageux
de placer les forces auxiliaires 4 des distances indiquées 4 la figure, ot s représente la

longueur élastique :
s = ' 4 EL
= \/ BC

Pour calculer les moments fléchissants et les efforts tranchants en a et en b de
la poutre infinie sous I'influence des différentes forces, on applique successivement la
solution connue d’une poutre infinie chargée par une force ponctuelle.

" Les lignes d’influence pour ce cas se trouvent dans MOLLER-BresLau (1925),

Loos et BretH (1948). Nous avons recalculé ces lignes d’influence et les donnons en
annexe de ce chapitre.

Précis de la méthode.

Le calcul montre que les pressions, les moments fléchissants et les efforts tran-
chants & un point z d’une poutre infinie chargée par une force ponctuelle, peuvent s’écrire
par les formules suivantes (voir fig. 7).
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Pression :
= 71_ e ‘%:(cos"f -+ sin :f) = Ii Z")_
P=5¢ s s'2sn(s
Moment fléchissant :
M = E p“sz'(cos T __ sin "E) = ES 7 (E:)
4 - s s
Effort tranchant :
_ F =g 2y | F ,x
’l_:l:i—e (coss)-—:l: (S),
signe -+, si la charge est & droite du point considéré,
signe —, si la charge est & gauche du point considéré,
7, 7', n" sont les lignes d’influence (voir I'’Annexe).

Fig. 7.

Si la poutre infinie est chargée par plusieurs forces F on obtient les pressions,
les moments fléchissants et les efforts tranchants par superposition :

1

P = 2_6LF7),
S

I1—>SFq

M i F,

T = lhj:F'q
2

Détermination des forces auxiliaires T,, T,, T, T,.

Comme nous l'avons dit, ces forces sont déterminées en demandant que les
moments fléchissants et les efforts tranchants de la poutre infinie chargée par les
forces réelles et les forces auxiliaires deviennent nuls.

Mo=0 Ty () T (B) T (4 D) T (4 5) + S Ew =0,
T, =0 —1‘1n”(7zf) Ty 7" ( )+'F3‘q"(l+ )4—’14“'1 (l+ )+ZFT =0,
My=0 Ty (14 )+ Ten (1 4+ 5) T (3) 4 Taw () + 2 Fw =0,

2
T, =0 _Tl"l”(l‘i‘ﬁ)_"‘Tz'n”(l““ )+T37i( )+T4"Z (%S)—ZF'H”=O.
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Or:

o (”ZS) —0, o ("5*) — 10,2079,
A" (’;—3) = 10,3224, o (’;S) —0.

Nous obtenons donc la matrice suivante pour les forces inconnues T, & T,.

T, T, T, T,
0 — 0,2079 n (z + 34_“) 7' (1 + "—25) = — ZFy

— 0,3224 0 7 (z + %S) n (1 + ’;f) S )
7 (1 + "f) o (l + 12") 0 10,2079 ~ _ SPy
oy (z 4 "Z‘) — (1 + ”2“) + 0,3224 0 + SFy"

Une fois les forces auxiliaires déterminées, elles font partie de la poutre infinie
et — pour déterminer les pressions ainsi que les moments fléchissants et les efforts tran-
chants dans le trongon a-b, donc dans la poutre finie a-b — ne doivent plus étre omises.

Le calcul de ces forces est d’ailleurs trés simplifié pour des valeurs 5> 5, les

fonctions %' et 4" décroissant rapidement.

Simplification de la méthode BLeicH par MAGNEL.

La méthode BLEicH nécessite, dans le cas général, la solution d’un systéme de
quatre équations pour déterminer les quatre forces auxiliaires de la poutre infinie T,
Tg, Ty, Ty Il faut quatre forces auxiliaires pour réduire 4 zéro les moments fléchissants
et les efforts tranchants en a et 4. De plus, pour déterminer les pressions, les moments
fléchissants et les efforts tranchants en un point de la poutre, il faut superposer aux
forces données les quatre forces auxiliaires, ce qui représente un travail supplémentaire

qui peut étre réduit sensiblement par la simplification suivante développée par MAGNEL
(1942).

Pour calculer la poutre a-b, MaGNEL considére la poutre infinie dans une direction
seulement. Dans ce but, il détermine les lignes d’influence pour les moments fléchissants,

les efforts tranchants et les pressions de la poutre semi-infinie chargée par une force
ponctuelle.

Ceci simplifie sensiblement le calcul de la poutre finie a-b (voir fig. 8).

En effet, pour que le troncon ¢-b de la poutre semi-infinie soit dans les mémes
conditions que la poutre finie a-b, ce qui est le but du calcul, il faut annuler seulement
les moments fléchissants et les efforts tranchants en b et non en a et b comme dans la
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méthode Brercu. 11 faut donc deux conditions au lieu de quatre, ce qui réduit les forces
auxiliaires 4 deux. En plus, si I'on place judicieusement les deux forces T;, Ty, les deux
équations pour M et T en b deviennent indépendantes.

On applique T, au point ou la ligne d’influence des moments fléchissants M,
devient nulle et T, au point ot la ligne d’influence de V’effort tranchant T, devient nulle.

£ f2

3 b

PR AN RNER

el B

a ,nf} b
W

Ligne d'influence pour M),

Ligne diafluence pour T, b

Fig. 8. — Méthode BLEICH simplifiée par MAGNEL (1942),

On a donc les deux équations indépendantes :-

M, =0 Fya' + Fen'e, + T, 'y, =0,
T, =0 Fin's + F, ", + T, 7'y, = 0.

Apres avoir tiré T, et T, de ces deux équations, on peut déterminer en chaque
point du troncon a-b de la poutre semi-infinie les moments, les efforts tranchants et
les pressions. Il ne faut cependant pas oublier les deux forces T, et T, qui maintenant
font partie du systéme.
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— Méthode MacNEL (1942).

Les méthodes de relaxation ou d’approximation successive sont trés courantes
en mécanique appliquée et utilisées de préférence par l'ingénieur. Citons seulement
la fameuse méthode de Cross et ses modifications pour le calcul des portiques statique-
ment indéterminés sans laquelle le calcul des immeubles en ossature est devenu impen-
sable aujourd’hui. La méthode MAGNEL concernant le calcul des poutres sur appui
élastique est analogue a la méthode Cross.

Elle s’appuie sur la connaissance des lignes d’influence du moment fléchissant et
Fl FZ
a b

]

A A B AR AT I R SRR R0 £

Fig. 9. — Méthode d’approximation successive de MAGNEL (1942).

Nota. — MacnEL utilise d’autres notions que BLeicn. On vérifie rapidement qu’il existe les relations sui-
vantes entre les termes :

BLEICH MAGNEL

1
--— longueur élastique....... U s e
- ligne d’influence pour le moment fléchissant ......., Ceriiaiecieinasanaena ' K
— ligne d’influence pour Peffort tranchant ............ooivievianiieniinenans n" Kp
-— ligne d'influence pPour 1a Pression.........ceeereareneneerereniennrenanass 7 K,
¥n plus, MAGNEL appelle ;
Kn . Kt _a
M= =g LeogK
et il donne les pressions en force/section,
Ceci donne :
BLEICH MAGNEL
. : TFs , .
— moment flechissant en un point quelconque ............cvvuinne M = 27 M = Fi,,
~— efTort tranchant en un point quelconque ................c.0ueen. T = ; " T = Fip
F

— pression en un point quelconque. ... ...c.ovieireinenrrieoninn.. p p = Fi,
(kgjcm) 2s (kgfem?)
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de I'effort tranchant en un point de la poutre semi-infinie sous une force ponctuelle
verticale et de la ligne des moments fléchissants et des efforts tranchants de la poutre
semi-infinie chargée par le moment 1 ¢m et la force 1 £ & V'origine de la poutre (voir
fig. 9).

A laide des lignes d'influence, on détermine d’abord les moments fléchissants,
les efforts tranchants et les pressions dans tous les points désirés entre q et b de la poutre

semi-infinie @« — 0. En particulier, on détermine les moments fléchissants et les efforts
tranchants en b, M, et T,.

Ensuite, on considére la poutre b — oo qui est chargée par — M, et -— T, et ’on
détermine, comme au début, les moments fléchissants, les efforts tranchants et les pres-
sions dans les mémes points désirés qu’en haut, en se servant des abaques pour le
moment 1 et ]a force 1 & I'extrémité de la poutre; en particulier on détermine M,etT,.
Apres on applique — M, et — T, & une poutre semi-infinie @« — oo ainsi de suite.

Les moments, efforts tranchants et pressions résultants sont obtenus par super-
position des différentes étapes. En général, une étape (aller + retour) suffit pour le calcul,
les valeurs étant si petites qu’on peut les négliger.

Cette méthode est indiquée pour des poutres longues, donc des poutres avec
> 2,0,

8

— Meéthode de WESTERGAARD-TERZAGHY pour le calcul des dalles minces indéfinies.

Le calcul des moments fléchissants dans une dalle mince indéfinie par suite
d'une charge F = w2 q a été fait par WESTERGAARD (1926). Les moments fléchissants
dans la dalle sont une fonction du « rayon de rigidité » r,.

F

N

Fig. 10. — Calcul de dalles minces : N en fonetion de r,.
d’'aprés TERzAGHI (1955)
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¢/ BRTTT s
Iy = ,\/ TI—a9C rayon de rigidité.

= rayon de la surface chargée;

module d’élasticité du matériau de la dalle;
= épaisseur de la dalle;

= nombre de Poisson du matériau de la dalle;
C = coefficient de raideur du sol.

T oS
Il

2
Sil'on porte (voir fig. 10) la quantité N = %’ p, p = pression entre la semelle et

le sol, en fonction de ry, on connait, r, et F étant constants, que p est presque nul pour
2,5 ry. Le sol 4 2,5 ry de distance autour du point d’application de la force porte donc la
partie essentielle de la charge. Ceci donne lieu 4 deux définitions :

— « domaine d’influence de la charge F » (anglais : range of influence)
R =25r;

— « fondation circulaire équivalente » (anglais : equivalent circular footing) : la
surface circulaire de la dalle au rayon R.

Pour les sables, on trouve R a~ 7 A.

Pour calculer une dalle mince indéfinie sollicitée par une charge F, il suffit
donc de considérer la « fondation circulaire équivalente ».

Avec E, p, h et C donnés, on calcule le « rayon de rigidité » r,, ce qui donne le
« domaine d’influence » R = 2,5 r, et donc la « fondation circulaire équivalente » Le
moment au centre de la dalle chargée est donné par la fomule :
_F(+4w 25r ® r)z]_
M= ST [—loge—R + log, 2 + 0,5 — ¢ + B,T(ﬁ
Caquort et KEriser (1956),
e = constante d’'EuULER.

La difficulté consiste dans le choix de C. WesTERGAARD supposait C constant
pour tous les R. Or, on sait que le coefficient de raideur varie fortement avee la valeur
de la surface chargée.

TEerzAGHI (1955) propose une méthode indirecte de détermination de C.

On choisit d’abord R; = 7 h et on calcule le coefficient de raideur (voir 2,2.5)
correspondant 4 l'aide de valeurs numériques et de formules de transformation. Avec
le C ainsi déterminé, on calcule :

- 4 "'E]T,a -
R = 2507, I,= \/ T

Si la différence entre R et R, est plus petite que 50 %, de R,, on calcule C en suppo-
sant que le domaine d’influence est égal a la plus grande des deux valeurs. Autrement,
on continue le procédé avec Ie R calculé jusqu’a ce que la différence entre le nouveau R
et 'ancien devienne plus petite que 50 94 de 'ancien.

Si la plaque est sollicitée par plusieurs forces ponctuelles, on obtient les résultats
par superposition. Le choix du coefficient de raideur demande toutefois quelques pré-
cautions.
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Si la distance B entre les forces est plus grande que 2 R, on prend R comme

domaine d’influence. Si B < 2 R il est indiqué de prendre 3 comme domaine d’'influence.

2,2.3 METHODES GRAPHIQUES.

Les méthodes graphiques sont basées sur la relation fondamentale dans la théorie
du coefficient de raideur : le tassement en un point est proportionnel 4 la pression en ce
point p = — CyB, C étant le coefficient de raideur et B la largeur de la fondation. Ces
méthodes sont surtout indiquées pour les cas ol les méthodes analytiques n’aboutissent
pas facilement, par exemple, dans le cas d’'un moment d’inertie variable de la fondation.
Nous citons deux méthodes : la méthode MevER-PETER et la méthode Porov.

— Méthode MEYER-PETER.

KoLLBRUNNER (1947) cite le procédé d’approximation suivant qui est di &
E. Mever-PETER (1941) (voir fig. 11).

Soit une poutre chargée par des forces quelconques F; 4 F,. Comme premiére
approximation on prend la répartition trapézoidale des pressions (surface S). Ensuite

Fig. 11. — Méthode MEYER-PETER (1941).

on modifie arbitrairement la ligne de répartition en respectant toutefois les équations
d’équilibre (surface S).

Avec la poutre chargée par la répartition modifiée (") on détermine la ligne
élastique y d’aprés Monr (on obtient la ligne élastique d’une poutre en la chargeant
par M /EI et en tracant le diagramme des « moments fléchissants » sous cette sollicitation).
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Comme p est proportionnel & y, la ligne élastique doit étre semblable & la ligne
de répartition des pressions. Autrement on modifie la répartition des pressions (surface
S") et on détermine une seconde fois la ligne élastique, etc.

— Méthode Porov.

Porov (1950) propose une méthode graphique d’approximation successive qui
évite les corrections plutét arbitraires de la méthode ci-dessus.

Pour commencer le caleul, Porov considére que la répartition des pressions p en
dessous de la poutre chargée par des forces quelconques symétriques ou asymétriques
est uniforme ou trapézoidale suivant que les forces sont symétriques ou asymétriques.

Dans la suite, la poutre est considérée chargée par les forces données et les pres-
sions p calculées. Une méthode graphique (MorRr) ou analytique permet de déterminer
Iélastique de la poutre. En raison des déformations, I'équilibre statique est perturbé.
Avant de poursuivre I'approximation on « fige » (anglais : locking) la ligne élastique
de la poutre et détermine les pressions p,’ correspondant aux déformations trouvées,
utilisant, comme toujours, la proportionnalité entre le tassement et la pression.

En intégrant ces pressions p,’ sur toute la surface de la fondation, on constate
que la somme des forces extérieures n’est plus égale 4 la somme des éléments des forces

fp.' dz. On distribue donc leur différence uniformément sur la poutre (p7) pour rétablir
V'équilibre et I'ajoute & la premiére pression, donc :

pr=p' + p

Puis on prend la moyenne entre la répartition des pressions p et p,. Ceci représente
un cycle complet de calcul. En général, d’aprés 'auteur, cette méthode converge rapi-
dement et ne demande pas plus de deux cycles.

2,24 CRITIQUES DE LA METHODE DU COEFFICIENT DE RAIDEUR CONSTANT.

Nous avons déja dit que la méthode du coefficient de raideur constant est basée sur
I'idée d’un modeéle de sol, ce sol étant un ensemble de ressorts verticaux. On voit immédia-
tement que ce modéle ne satisfait pas aux lois de répartition des contraintes dans le sol
qui, quelles qu’elles soient ne peuvent pas étre expliquées par l'image de ressorts verti-
caux indépendants, car le tassement en un point de la fondation est fonction non
seulement de la pression en ce point, mais aussi des points voisins. D’aprés la méthode
du coefficient de raideur cependant, le tassement en un point dépend uniquement de la
pression en ce point.

En d’autres termes : pour la dalle trés mince indiquée a la figure 12, la méthode
du coefficient de raideur fournit le tassement du point d’application de I'une des forces
en tenant compte des contraintes jusqu’a une profondeur ot il n’y a pas superposition
avec les contraintes de I'autre force.

La méthode du coefficient de raideur ne donne pas les tassements supplémen-
taires dus aux contraintes superposées. Ceci a conduit TerzagHI (1955) 4 définir un plan
horizontal dans le sol : au-dessous de ce plan les contraintes dues aux forces ponctuelles
se superposent, au-dessus elles ne se superposent pas.
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Alors dans la dalle chargée par des forces ponctuelles F Terzagu1 définit deux
sortes de moments fléchissants différents. Il appelle « moments fléchissants locaux » les
moments fléchissants dus aux contraintes au-dessus du niveau horizontal et « moments
fléchissants généraux » ceux dus aux contraintes au-dessous du niveau.

La méthode du coeflicient de raideur ne fournit que les moments fléchissants
locaux.

La définition du coefficient de raideur, comme le rapport en un point de la fonda-
tion entre la pression et le tassement dii & cette pression seule, entraine des conséquences

Fig. 12,

séveres pour la valeur du coefficient de raideur. En effet, C n’est pas une constante du

sol, mais dépend de la valeur et de la forme de la surface chargée. C décroit fortement
avec 'augmentation des dimensions de la surface chargée.

Pour une plaque circulaire rigide de diamétre D appuyée sur un milieu ¢élastique,
homogéne et isotrope, C obéit & la relation :

4 E 1
C= nl—7D
E = module d’élasticité.
7 = nombre de Porsson.
A c l ¢
Argile Sable
Y S 025¢,
B B
Fig. 13. o
Pour une poutre de la largeur B appuyée sur une argile, TerzacHI (1955) donne
la formule suivante :
1
C= Cl E?

C, étant le coefficient de raideur pour une poutre de la largeur, B, = 1 pied (foot) (voir
fig. 13).
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Par contre, pour une poutre appuyée sur un sable TErzaGHT trouve :
B 4 1y2
¢=C(gg)

C, étant toujours le coefficient de raideur pour une poutre de la largeur B, = 1 pied (foot)
(voir fig. 13).

L’hypothése C = constant indique que le rapport en un point de la fondation

entre la pression p et le tassement g est constant. Or, si
4 ! P'on fait un essai de chargement de plaque, on trouve, en
général, la courbe représentée figure 14. La relation
entre le tassement y et la pression p peut étre approxi-
mée par une droite dans un domaine qui va 4 peu prés
jusqu’a la moitié de la portance de la plaque p, (dans
certains cas, on trouve une honne linéarité entre 0 et
| Pu

{ ! , 9 par exemple, les argiles non saturées que nous avons

L=~ ]

Py Py essayées).
2

Fig. 14, 5 Pu

Pour les chargements jusqu’a Ok la relation C =5
est donc, en général, valable (méme précis, comme, par exemple, pour les argiles non
saturées). Au-dela de p~2“, . n’est plus une constante, mais décroit rapidement. Ce fait a
amené FrREUND (1927) & supposer une relation entrep et y qui tient compte de la diminu-
tion de C au-dely de %‘ Cependant, ce procédé posséde, d’aprés TeErzacu1 (1955), trés

peu d’intérét pratique étant donné que les sols de fondation sont sollicités en général

Un autre phénomeéne plus important est devenu dans la suite I'objet de correc-
tions : on suppose que le coefficient de raideur est constant sur toute la longueur de la
poutre. Ceci n’est pas exact d’aprés nos connaissances actuelles. Prenons, par exemple,
une poutre rigide chargée par une force ponctuelle en son milieu.

en dessous de

F F

El= oo
L R e R NG A e R B AN G LR B LT

\( Sable /
AN
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Si cette poutre rigide repose sur une argile, les pressions sont réparties comme
indiqué figure 15 (traits pleins).

Si, par contre, la méme poutre repose a la surface d’un massif de sable, les pressions
sont réparties comme indiqué en traits interrompus. Or, puisque pour une poutre rigide

le tassement y est uniforme, le coefficient ¢ = I!—; n’est pas constant comme on suppose,

mais varie selon le sol en question. Pour une argile, C est plus grand aux bords qu’au
milieu de la fondation, alors que pour un sable c’est l'inverse (voir fig. 16).

C’est pour cela que la méthode du coefficient de raideur a été modifiée plus tard
en introduisant un coefficient de raideur variable.

Un coeflicient de raideur constant donnerait dans les deux cas (sable, argile)
toujours une répartition uniforme des pres-
sions. La méthode du coeflicient de raideur
ne peut pas reprodilire « Peflet des bords »
caractéristique pour les sols cohérents comme,
par exemple, les argiles.

Dans un article trés avancé en son
temps, Terzacur (1932) définit plusieurs
coeflicients de raideur différents pour la méme
construction.

Une construction est chargée dans le

cas général par des charges ponctuelles et des
charges en surface.

Le tassement peut étre imaginé en
trois étapes (voir fig. 17) :

— le tassement w de la charge totale
linéairement répartie sur la surface
de la construction (ligne 1);

— le tassement w, supplémentaire da
au fait que la charge n’est pas en
réalité linéairement répartie (ligne 2);

— le tassement w, supplémentaire tenant compte de P’effet des forces ponctuelles
qui, jusqu’a présent, ont été réparties.

Chaque tassement est régi par un autre coefficient de raideur. Le tassement w
correspond au coefficient de raideur C, conventionnel pour la construction entiére. Les
tassements w, et w, correspondent aux coefficients de raideur respectifs C; et C,.
Ona:

C<C <Cy

Sachant, d’autre part, que les tassements supplémentaires dus aux charges
correspondantes sont comparables aux tassements de plaques circulaires A des diamétres
appropriés (qui tiennent compte de la profondeur jusqu’a laquelle la charge supplémen-
taire est efficace) on peut déterminer C; et C, & I'aide d’essais de plaques.
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Le diameétre D de ces plaques est donné comme suit:
pour G :
D, =14,

{, étant approximativement la moitié du diamétre de la surface chargée;

— pour G, :
D, = i,

f, étant la moitié de I'entre-distance entre les colonnes. Ainsi la détermination de Cy et
C, a réduit a été réduit & des essais de chargements de plaques.

Finalement, le coefficient de raideur dépend dans les sols argileux de I'état de
consolidation, C diminue au cours de la consolidation.

Cette critique, jusqu’a présent négative, pourrait donner Iimpression que la
méthode du coefficient de raideur dans sa forme décrite ci-dessus est a rejeter parce
qu'elle ne satisfait plus 4 nos conceptions de mécanique des sols. Ceci n’est vrai que
partiellement. En effet, malgré les graves imperfections qui ne sont plus compatibles
avec nos connaissances actuelles, on connait pourtant des cas pratiques ou lapplication
de la méthode donne des résultats assez bons. L’intérét que présente la méthode du coeffi-
cient de raideur est fondé dans sa simplicité qui permet de faire un calcul dans un temps
relativement court. C’est pour cette raison que certains chercheurs défendent cette
méthode sous condition qu’elle soit adaptée judicieusement.

La méthode du coefficient de raideur trés souvent utilisée dés qu’elle fut connue
aux ingénieurs fut I'objet de fortes critiques négatives dans la suite. OupE (1942), Loos
et Bretn (1948) prouvaient par des exemples que cette méthode ne pouvait pas plus
longtemps étre employée par un ingénieur sérieux. Aujourd’hui, il semble qu’on est
d’accord sur les insuffisances de cette méthode, mais on 'admet pour certains cas dont
nous donnons une bréve synthése. En général, on peut dire que pour I'application de la
méthode, il faut examiner dans I’ensemble les trois facteurs suivants :

—- degré de rigidité de la poutre;

— ¢€tat de sollicitation de la poutre;

— sol.

Pour une poutre rigide, la méthode peut étre appliquée pour les sols trés mous,
comme, par exemple, les tourbes. La poutre
s’enfonce uniformément dans le sol sans subir
des concentrations de pressions notables aux
bords (KoiLLBRUNNER, 1948). La poutre peut
étre considérée comme une poutre « flottante »
(voir fig. 18).

Orpuisanz (1954) recommande d’uli-
liser cette méthode pour les sols pulvérulents
el les sols meubles, ou, en général, pour des sols sans cohésion et des sols mous.

Une poutre souple peut étre calculée d’aprés la méthode du coefficient de raideur

si clle est relativement longue et si elle est chargée par peu de forces ponctuelles (DIN
4018 * — Normes allemandes pour le calcul des fondagions peu profondes) (voir fig. 19).

* DIN 4018 : Flichengriindungen, Richtlinien fiir die Berechnung, August 1957.
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Ceci est compréhensible. Imaginons une poutre extrémement souple, chargée par
des forces ponctuelles (voir fig. 20). Les forces pénétrent la poutre sans s’y répartir et

provoquent des contraintes dans le sol qui peuvent étre représentées par I'image des
bulbes de contraintes.

Etant donné que les forces sont éloignées les unes des autres, leurs contraintes

F F F

CL SRR OO A R

Rocher
Tig. 21.

provoquées dans le sol ne se superposent presque pas. L’image du modéle 3 ressorts

verticaux s’offre donc facilement, car les ressorts sont aussi indépendants les uns des
autres.

Ce cas se présente en pratique pour les poutres de fondation chargées par des

colonnes ou pour les poutres qui portent des charges roulantes (df, par exemple, 4 un
pont roulant).



KOGLER et ScHEIDIG (1948) veulent qu’on applique la méthode du coefficient de
raideur aux fondations qui reposent sur un sol dont la couche sensible aux tassements
ne dépasse pas un quart de la longueur de la fondation (voir fig. 21). On comprend que
pour cette couche mince la pression en un point de la fondation est trés peu influencée
par les pressions des points voisins; le modéle de ressorts peut donc étre appliqué avec
sueces,

Comme résumé, nous donnons le tableau I pour 'application de la méthode du
coefficient de raideur.

TABLEAU I

Applications de la méthode du coefficient de raideur constant,

PECRE DERIGIDIGE CHARGES SOL RECOMMANDATIONS
Quelconque Quelconque Couche mince K6GLER-SCcHEIDIG
i Peu compacté
Quelconque Quelconque sans cohésion ORDUJANZ
Rigide Quelconque Mou KOLLBRUNNER
Ponctuelles,
Souple éloignées Quelconque DIN 4018
les unes des autres

Pour tous les massifs de sol, sauf les sols mous et peu compactés, la méthode du
coeflicient de raideur constant ne peut pas étre appliquée, & notre avis, aux poutres
chargées par des charges continues,

En effet, considérons I'exemple d’une poutre chargée uniformément par ¢ (voir
fig. 22). La pression, d’aprés la méthode du coefficient de raideur constant, devient p = ¢

q
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Fig. 22,

(ligne 1), donc les moments fléchissants et les efforts tranchants seraient nuls dans cha-
que section de la poutre. Ceci n’est certainement pas vrai. Admettons que le sol est une
argile. Une poutre rigide présente, comme le prouvent les expériences et les méthodes
précises, une répartition des pressions comme indiqué par la ligne 2 et une poutre souple

une répartition en forme de la ligne 3, ce qui provoquerait, trés certainement, des
moments fléchissants et des efforts tranchants.
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2,25  VALEURS NUMERIQUES DU COEFFICIENT DE RAIDEUR (.

La difficulté dans Papplication de la méthode du coefficient de raideur consiste,
pourvu qu’on connaisse les cas ou elle s’applique, dans le choix du coefficient de raideur C.
Puisque C n’est pas une constante du sol, mais dépend de différents facteurs, il ne peut
pas étre déterminé directement au laboratoire. D’autre part, C intervenant dans la

T |
méthode du coefficient de raideur par la « longueur élastique » s = ,\/ 4 ll;i(l‘, on disait

souvent qu’un soin exagéré dans le choix de C n’était pas justifié, C sous la racine qua-
trieme ne modifiant pas sensiblement s.

Ces faits ont amené beaucoup d’ingénieurs 4 ne pas s’occuper beaucoup de la
détermination de C. OupE (1942) relate avoir vu qu’un coefficient de raideur, qui était
bien déterminé pour un radier d’écluse, fut utilisé pour le calcul de I'effet d’encastrement
d’une palplanche. Terzacui (1955) cite des ceuvres concernant I'application de la
méthode du coefficient de raideur aux projets industriels qui ne font méme pas mention
de la facon de déterminer C.

Pour la détermination de C, il y a trois possibilités :

— C & l'aide d’essais de chargements de plaques;

— C & partir des modules d’élasticité ou de compressibilité;

— abaques.

Détermination de C a partir d’essais de chargements de plaques.

Il est conventionnel de prendre une plaque rigide de 75 cm et de la charger a
0,7 kg /em2, On mesure le tassement s en centimétres et on détermine C par:

0,7

8

C:

Dauns ce cas spécial on appelle C souvent : module de WESTERGAARD. Ce procédé
préte 4 la critique.

En effet, si C sert & calculer une construction de dimensions plus grandes que la
plaque de 75 cm, ce qui est le cas général, il est indiqué de bien explorer le sol et de se
rendre compte que C varie avec la surface de fondation : La plaque influe senlement sur
une partie du sol beaucoup plus petite que la future construction : Le tassement qu’on
mesure et le coefficient C qu’on détermine sont donc basés seulement sur les caracté-
ristiques d’une petite partie du sol. Toutes les caractéristiques du sol en dehors de
cette petite partie ne sont pas cuntenues dans la valeur de C. En plus, il est nécessaire
d’extrapoler C pour les dimensions de la surface de la construction entiére.

En plus, I'essai étant effectud rapidement, les tassements s sont trop petits,
donc les C trop grands dans le cas d’un sol susceptible 4 I'effet de consolidation,

(est pour cela qu'une autre méthode semble plus précise, celle qui consiste 3
se servir d'une partie de la construction déja réalisée pour en faire un essai de chargement
de plaque. WELT et PAGEL (1958) décrivent la construction d’une double écluse aménagée
sur le Neckar prés de Stuttgart-Bad Cannstatt.

Le radier de la double écluse a été calculé par une méthode de coefficient de
raideur modifiée. Pour déterminer la valeur numeérique du coefficient de raideur on s'est



servi d’une partie du bajoyer médian dont le tassement a été observé au cours de la
construction et, aprés finition, en fonction du temps. Le coeflicient de raideur a été
déterminé & I'aide de ces mesures, et la répartition des pressions calculée & la base de ce
coeflicient était en bon accord avec les mesures de contréle effectuées,

Souvent, surtout pour un avant-projet et si les caractéristiques du sol sont 4 peu
preés les mémes, on prend un coefficient de raideur déterminé par comparaison avec des
ouvrages existants. VERDEYEN (1952) en cite un cas en Italie et WELT et PAGEL (1958)

se sont servi, eux aussis, d’un coefficient de raideur d’une autre écluse existante pour la
fixation des dimensions.

Détermination de C a partir des modules d’élaslicité ef de compressibilité,

Puisque le coeflicient de raideur n’est pas une constante de sol, on a essay¢ d’éta-
blir une relation entre les modules d’élasticité et de compressibilité qu’on peut déter-
miner simplement en laboratoire.

Nous nous contentons, ici, de citer les différentes formules, pour leurs démons-
trations il faut se référer aux publications.

KoécLer et ScrepIG (1948) donnent des formules qui établissent une relation
entre le coefficient de raideur C et le module de compressibilité Es pour une surface infini-
ment grande, une surface circulaire et carrée et une bande de longueur infinie et de
largeur b.

— surface infiniment grande :
C=—=,

I = ¢épaisseur de la couche compressible;
-~ surface circulaire et carrée :
Es
C=u T
d = diametre de la surface circulaire ou le c6té de la surface carrée;

« = coeflicient qui dépend durapport entre la profondeur?et de la couche compres-
sible et d (voir tableau II).

TaBLEAU I

Coejfficient « en fonction de 2ti

(d’aprés KocLER et ScHEIDIG, 1948).

Al e~

1 2 | 5 10 £l H

2,2 2,1 2,0

— bande de longueur infinie, de largueur b :
Es
C = B 3
b = largeur de la bande;

B = coefficient qui dépend du rapport entre 1a profondeur ¢ de 1a couche compres-
sible et b (voir tableau III).
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TaBLeEAu 111

Ceefficient B en fonction de (II

(’aprés KGGLER et ScHEIDIG, 1948).

% 1 2 5 10 20 100
B 1,82 1,24 | 0,835 | 0,658 | 0,54 | 0,38

Vocr d’aprés VERDEYEN (1952) donne des formules de C 2 partir du module de
compressibilité Es pour une plaque circulaire et une plaque rectangulaire :

— Plaque circulaire :

Es
C=1,392 NS
S = surface de la plaque circulaire;
— Plaque rectangulaire :
Es

C =133 75y

b = largeur de la plaque;

[ = longueur de la plaque.

Pour les sols dont le module d’élasticité E est variable D BEER (1948) recom-
mande de calculer G comme suit : calcul du tassement du sol s, dans I’hypothése que

la poutre est rigide (I = o). Ce tassement est nécessairement uniforme. En prenant
la valeur moyenne des pressions entre le sol et la poutre, on calcule :

— Pm
R

]
P = pression moyenne;
s, = tassement de la poutre supposée ridige.

La détermination de C ¢ I'aide de tableaux.

Dans la littérature, quelques indications éparpillées existent sur la valeur numé-
rique du coefficient C.

Pour éviter des échecs, la plus grande attention est demandée en ce qui concerne
I'usage de ces tableaux.

S1EMONSEN (1955) cite dans le Grundbau-Taschenbuch 1955 des valeurs numeé-
riques du coefficient de raideur en fonection de la surface chargée d’aprés des essais hollan-
dais. Aucune notion n’est faite au sujet du sol utilisé.

Dans le Beton-Kalender 1957 Born (1957), reproduit un tableau de coefficients de
raideur ot C est donné pour différents sols sans indication de la surface de référence.

Par contre, Orbusanz (1954) propose des coefficients de raideur pour différents
sols & la base d’une surface de 10 m? et d’une surface de plus de 10 m2.
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Finalement, TerzacH1 (1955) donne la liste la plus compléte des coefficients de
raideur. TERzaGHI ne donne pas seulement les coefficients de raideur verticaux pour une
poutre horizontale, qui nous intéressent dans ce travail, mais aussi les coefficients de
raideur horizontaux pour des poutres verticales (pieux, palplanches).

Nous donnons ci-dessous les tableaux IV et V extraits de TerzacHI (1955)
pour les coeflicients de raideur verticaux C des sables et des argiles. Comme base,
TerzaGHI donne le coefficient de raideur C, pour une plaque carrée de 1 pied (1 foot)
de coté.

Pour pouvoir adopter les formules de transformation citées plus haut (voir 2,2.4)

oo B 4 1y .
—C= Clépour les argiles,C = C,; (T—II_S-) pour les sables — il faut dans chaque cas
connaitre la relation entre C, et C,, C, étant le coefficient de raideur pour une poutre

de largeur 1 pied et C, étant donc le coefficient de raideur pour une plaque carrée de
1 pied de coté.

TABLEAU IV

Valeurs des coefficients de raideur C, (kg/cm3) pour une plaque carrée
de 1 pied de c6té (30,48 em) appuyée sur du sable. Les indications sont valables
pour des pressions plus petites que la moitié de la force portante de U'unité de la surface

(d'aprés TErzAGHI, 1955).

DENSITE RELATIVE DU SABLE PEU DENSE MOYEN DENSE
Sable sec ou humide
valeur limite pour G, ................. 0,6-1,9 1,9-9,6 9,6-32
Sable sec ou humide
valeurs proposées..................... 1,3 4,2 16
Sable immergé
valeurs proposées..................... 0,8 2,6 9,6

TABLEAU V

Valeurs des résistances a la compression simple (kg [cm?) et des coefficients
de raideur C; ( kg jcm?®) correspondant, pour une plaque carrée de 1 pied de c6lé (30,48 cm).
Argile. Les indications sont valables pour des pressions plus petites que la moitié de la force
portante de U'unité de la surface (d’aprés TERzAGHI, 1955).

CONSISTANCE DE L'ARGILE PLASTIQUE o) fg%&m DUR
Valeurs de la résistance a la compres-
sionsimple R,........................ 1-2 2-4 > 4
Domainede C,......................... 1,6-3,2 3,2-6,4 > 6,4
Valeurs proposées...................... 2,4 4,8 9,6 (*)
(*) Des valeurs plus élevées devraient étre admises seulement si elles sont évaluées par des essais appro-
priés.
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D’aprés TERzaGHI, on trouve que pour un sable le coefficient de raideur pour
une plaque carrée de 1 pied est le méme que pour une poutre de 1 pied, donc :

la formule pour les sables devient done :

o (55

~F

C = coeflicient de raideur pour une poutre de largeur B (pied);

(; = coefficient de raideur pour une plaque carrée de 1 pied de cdté reposant sur
un sable,
Pour C,, voir tableau IV.

Pour les argiles, on sait que C; = 0,67 , pour les bandes de longueur infinie.
Une poutre trés longue peut étre considérée approximativement comme une bande
de longueur infinie. On a donc :

o1
C = 0,6/ Cl E
ou :
1
C=Gisp

C = coefficient de raideur pour une poutre de largeur B (pied) ;

Cy = coeflicient de raideur pour une plaque carrée de 1 pied de c6té reposant
sur une argile. Pour C;, voir tableau V.

I est intéressant de comparer les valeurs données par TErzAGHI avec celles de
ORDUJANZ, tableaux VIet VII. Comme surface de référence, nous choisissons S = 10 mz,
Les valeurs de TerzaGHI pour la plaque carrée de 1 pied de coté ont été calculées pour
S = 10 m? en supposant que cette surface était carrée. En ce qui concerne les coeffi-
cients de raideur donnés par OrRDUJANZ, nous nous référons A ses valeurs pour S > 10 m?
(étant donné les différences insignifiantes entre S = 10 m2 et S > 10 m?) parce qu’elles
sont classifiées de la méme facon que celles de TErzaGHI.

TAaBLEAU VI

Comparaison entre les coefficients de raideur (kg/cm?) donnés par
TERzAGHI (1955) ef ceux donnés par ORDUJANZ (1954) pour une surface chargée de
S ~ 10 m?, sable.

SABLE TERZAGHI ORDUJANZ
Peudense........................ 0,2-0,6 1,0-1,5
Moyen........................... 0,6-2,9 1,5-2,5
Dense susaumumsmanammisemasms., | .« 5 2,9-9,6 2,5-4,0
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TABLEAU VII

Comparaison entre les coefficients de raideur (kg/em3) donnés par TeErzAaGHI (1955)
el ceuxr donnés par OrpuJANzZ (1954) pour une surface chargée de
S ~ 10 m?, argile.

ARGILE TERZAGHI ORDUJANZ
Peu plastique a plastique......... 0,1-0,3 1,0-2,0
Plastique a trés plastique ........ 0,3-0,6 2,0-4,0
Dur.........ooiiiiiii > 0,6 4,0-10,0

On reconnait une concordance satisfaisante pour les sables, alors que pour les

argiles les valeurs données par OrpuJaNz sont d’une fagon générale plus grandes que celles
de TERzZAGHI.

2,3 Modifications de la méthode du coefficient de raideur.

La méthode du coefficient de raideur est basée sur un modéle de sol qui consiste
a substituer au sol des ressorts verticaux indépendants.

On doit reprocher & ce modéle :

— qu’il ne fournit pas une ligne de tassement continue aux bords d’une fondation.
Au lieu d’une continuité, il existe une discontinuité aux bords d’une fondation, ce qui
n’est pas vrai physiquement;

—- qu’il ne reproduit pas I'effet de la répartition des contraintes dans le sol dans
une direction verticale et horizontale qui fait que sous une charge donnée le sol ne subit

pas seulement une déformation sous la charge méme mais aussi dans le voisinage de
celle-ci.

2,3.1 METHODES QUI GARANTISSENT LA CONTINUITE DE LA LIGNE DE TASSEMENT
AUX BORDS DE LA FONDATION,

Pour remédier au premier point, WieeHARDT (1922) imagine que les ressorts
verticaux du modéle de sol sont recouverts d’une membrane fine (voir fig. 23). Ce pro-

F

Membrane l
% it

z : %
223 % 2 P2 2

Fig. 23. — Modé¢le de sol, d’aprés WIiEGHARDT (1922),

cédé garantit en effet, une continuité de la ligne de tassement. Scrien (1942) prouve
que ce modele peut étre comparé 4 un liquide parfait aux tensions superficielles. Pra-
tiquement la membrane fait qu'une force ponctuelle s’ajoute & chaque extrémité de
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la poutre, en plus de la répartition des pressions par la méthode classique du coeflicient
de raideur. Les deux forces tiennent compte, dans le cas des poutres rigides et de
certains sols, de la concentration des pressions aux extrémités (voir fig. 24). Pour des
poutres chargées au milieu, cette méthode fournit des moments fléchissants excessifs,
elle est done peu économique (De BeER, 1948).

Au lieu d’une membrane, Scaurrze (1953 et 1955) pose une poutre fictive de
longueur infinie et de largeur B sur les ressorts verticaux indépendants (voir fig. 25).

o LTI

Fig. 24, — Répartition des pressions
@) Méthode du coefficient de raideur

b) Méthode WIEGHARDT-SCHIEL,
d’aprés SCHULTZE (1953).

Largeur B
Fig. 25. — Modele de sol, d’aprés SCHULTZE (1958, 1955).

Pour calculer la poutre réelle de largeur B posée sur la poutre fictive, il dispose de deux
possibilités :
— Calcul des poutres « non chevillées » : moment d’inertie, donc :

B s
I = TQ (I‘Ils + I‘Iz“),

ce qui est le cas général d’une poutre sans frottement entre la poutre et son fondement;
-~ calcul d’une poutre « chevillée » : moment d’inertie, donc :

[= qg (4 + Hy,

en tenant compte du frottement.
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Pour une poutre « non chevillée » on répartit le moment fléchissant total M dans
le rapport des moments d’inertie des poutres pour avoir le moment fléchissant M, dans
la poutre réelle :

Iy

7 Tassement du sol

”
- ’QE/ast/'que de /a poutre
fictive
Fig. 26.
Pour déterminer la rigidité EI de la poutre fictive et le coefficient de raideur C
du sol on fait que I'élastique de la poutre et la ligne de tassement du sol sous une charge 1
soient confondues en deux points (voir fig. 26).

2,3.2 1 METHODE DE COEFFICIENT DE RAIDEUR VARIABLE (METHODE GRASSHOFF),

Toujours dans le but de corriger le modele de sol, GrassHorr (1951) propose
d’introduire un coeflicient de raideur variable qui
serait déterminé A partir d’une analyse de tasse-
l ment (voir fig. 27).
L’introduction du coefficient de raideur
variable dans I'équation différentielle :

EIy aIwv) — CyB,

fa
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V \.,

SVANVVAN

conduit 4 des difficultés mathématiques extra-
== ordinaires. Par contre, avec le procédé de LevinToN
(1947) qui est analogue au calcul par différences
Fig. 27. — Modéle de sol, d'aprés la méthode . . . ,
du coefficient de raideur variable. finies, on ne se heurte pas & desdifficultés en
introduisant un coefficient de raideur variable.
Ceci a été fait par GRASSHOFF, alors que LEVINTON opére encore avec un coefficient de
raideur constant.
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Soit une poutre de la longueur L et de la largeur B = 1 chargée par une charge
quelconque ¢ qui repose sur un sol quelconque (voir fig. 28).

Sous la charge la poutre va s’enfoncer dans le sol. Dans I'imagination cet enfon-
cement peut se produire de la facon successive suivante :

— la poutre chargée par g et par les pressions p du sol s’enfonce dans le sol sans
se déformer (poutre rigide), pour occuper a ses extrémités (points 1 et 4) son empla-
cement définilif, donc son tassement qui est appelé respectivement y, et y, ;

-— les extrémités de la poutre se trouvant dans leur position définitive, on consi-
dére maintenant une poutre déformable sur deux appuis fixes, soumise aux charges g et p.

Notarions. — Les tassements dus aux charges ¢ porteront I'indice b, ceux dus
aux charges p lindice ¢, ceux dus & I'enfoncement porteront I'indice a, sauf toutefois
les points 1 et 4 dont les tassements sont définitifs.



Yg;=Tassement Yas=Tassement
définitif y,

définitif Iz

Fig. 28, — Méthode du coeflicient de raideur variable GRASSHOFF (1951),
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Le tassement du point 2 est donc donné par I'équation :
Yo = Yoz + Unz — Yoo

Pour résoudre le probléme on divise la longueur L de la poutre en un nombre
égal de parties, par exemple trois parties a et on remplace la courbe des pressions p
par un polygone. L’aire polygonale se compose de six triangles. Pour trouver les quatre
pressions p;, pa, Ps, Py inconnues, on a deux équations d’équilibre (par exemple & My = 0
et T My, = 0, L et R étant les centres de gravité des triangles extérieurs des pressions)
et deux équations de déformation pour les points 2 et 3 : On a done :

1) = wm, = 0;
(2 ZMg=0;
6)) Yo = Yoz 1+ Yoz — Yoo
4 Ys = Jaz + Yoz — Yes
Les déformations y,, et y,, peuvent étre exprimées par y, et y,.

Les déformations y,, et y,, peuvent étre exprimées par p, & p,.
Les déformations y,, et y,5 dépendent uniquement de la charge extéricure ¢.

Pour faire disparaitre y,, y,, y, dans I'équation (3) et y,, y,, y, dans I’équation(4)
on pose :

h= g—? Yo = ’éz s = ¢

Pa

y4=ﬁ;’

Cyis Gy Gy, Gy étant les coefficients de raideur aux points correspondants 1, 2, 3, 4.

Comme résultat, on obtient la matrice suivante pour les pressions inconnues p :

Py Ps Ds Da
6M
0 4 10 7 . az'
[ 6M
7 10 4 0 = a,“
2N N . 1IN B
94 3C, 429 + C, 390 77 — 3G, = Nijpe
- 1N oo . N 2N _
77— 3 G 390 429 + N 94 3 c = Nijps
avec :
N — 1080EL
a

M;, == moment statique dans le sens de 'aiguille d’'une montre autour de L;
My = moment statique dans le sens de I’aiguille d’une montre autour de R;
E = module de Youns du matériau de la poutre;

3
I = ]%}2[ moment d’inertie de la poutre, B == 1.
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Sila charge g est symétrique, le nombre d’inconnues se réduit 4 deux et on obtient :

Py P:

1 2 _ZF
a

N N
avec :
20 W
N _ 120EL
a

Z F = somme de toutes les forces de la poutre.

GrassHOFF a effectué le calcul des coefficients de la matrice des pressions pour
une charge symétrique et antisymétrique et pour des subdivisions de la poutre chaque
fois en trois, cing et sept parties égales. Grace & V'intérét que présente cette méthode,
nous donnons les équations correspondantes en annexe de ce chapitre.

L’essentiel dans la méthode GrassHOFF est la détermination des coefficients de
raideur. Dans sa premiére publication Grassuorr (1951) les détermine & I'aide d’un cal-
cul de tassement. Il se donne une charge uniforme p’ de la méme longueur et largeur
que la poutre, détermine la ligne de tassement y du sol et ensuite le coefficient C a chaque

point désiré en posant ¢’ = P

I ’
Ce coefficient de raideur, bien que variable, est loin d’étre exact car il a été déter-
miné & partir d’une répartition uniforme des pressions qui était tout a fait arbitraire.
On pourrait, & notre avis, considérer le calcul des pressions p” & I'aide des C'’

ainsi déterminés comme une premiére approximation et refaire le calcul en détermi-
nant le tassement par suite de la répartition p” des pressions trouvées et en posant de

"

nouveau C” = %,1 ete.

Dans une publication ultérieure GRASSHOFF (1953), répondant aux critiques en
ce qui concerne la détermination du coefficient de raideur, développe une méthode
exacte pour déterminer C qui est basée sur la répartition des pressions dans le sol. Dans
ce but, il détermine la ligne d’influence pour le tassement d’un point de la surface du
sol.

Pour les tassements des points 1 & 4 on trouve donc & P’aide des coefficients d'in-
fluence ¢ :

Yo = P18+ Pale + Psbis + Py byas

Ys = P18 + P2 Con + Pa Las + Py Cons

Ys = P18y + Palse + Palas + Pa Goss

Ys = P18 + P2 %s + Palas + Pa Caor

Les valeurs {;z sont définies de la facon suivante :

— premier indice : lieu de tassement;

—— deuxiéme indice : lieu de la charge qui provoque le tassement.
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A titre d’exemple, nous montrons les valeurs d'influence pour le point 3 (fig. 29).

Les coeflicients de raideur étant définis :
P 1 Ui
C; =% on aura pour ==
¢ Y P C D

En particulier, on a donc :

1

C_1: tn"l‘%jt.qg '*‘%ftla +IPT:C14;
1 /] )

C_2=ﬁc21 + Lo + %Czs‘{‘%:cma
1

C‘3 - %1* C:u -+ 5_: Csz + G + 5: 2;34,

Fig. 29. 1 P p p
64 = p; Ly + IT: L + I_Ji Gz + Luae

Si on pose ces valeurs dans la matrice ci-dessus on trouve, aprés quelques trans-
formations, le résultat suivant :

Matrice pour les pressions inconnues p concernani une charge q non symétrique.

M Da Ps Pa
1 0 4 10 7 — M,
a
- 6 Mg
2 7 10 4 1] = -z
2 2 2 -~ 2
3 94+(—§t11+ 429+(_§:12+ 390+(—~§C13+ //+(—§C14+
1 1 1 1., )
Lor — 3 t.41) N Lo — 3 Qz) N Loz — 3 C4s) N Lo — 3 §44) N| = Ny
2 2 ; 2 2
4|77 +(—§C41+ 390+("—§c42+ 429 4 (—§C43 -- (94 + ('—g Ca +
1 . 1 1 1
Gor — 3 cu) N Cae — 3 :12) N Loz — 3 CIS) N Cag — 3 cm) N| = Ny,

Matrice pour les pressions inconnues p concernant une charge q symélrique.

m P:
2F
1 1 2 =
2 19 — (tu — Loy — §24 + cu) N 91 + (Cz‘z - §12 + Cza - tla) N = N-l/bz

I1 faut remarquer la différence essentielle entre cette méthode de déterminer C
et la premiére, ol rappelons-le, une répartition uniforme et arbitraire des pressions
servait, par I'intermédiaire d’un calcul de tassement, 4 déterminer C.
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La détermination de C & partir d’une ligne d’influence est un procédé exact, et
la méthode Grassnorr basée sur un coefficient de raideur ainsi déterminé est exacte
dans la mesure des subdivisions choisies.

Drailleurs, I'auteur n’appelle plus C coefficient de raideur comme d’habitude

mais « quotient pris entre la pression et le tassement » (allemand : Druck- Setzungsquo-
tient).

Si on reprend I'image du modele de sol, on peut donc dire que GrASSHOFF a réussi,

F |5
| K d
$53fFE3Esss3zsgis
g > > 2 2<>$$>
£322333333338382332%
$333T33TT33I2333323333

$3 2 23322
Fig. 30. — Modéle de sol, d’aprés ScaULTZE (1953).

par lintroduction de la ligne d’influence des tassements dans sa méthode, a lever I'inexac-
titude du modéle qui était caractérisé par des ressorts verticaux indépendants.

Le nouveau modéle de sol pourrait étre représenté par des ressorts verticaux
reliés les uns aux autres par une barre horizontale (ScHuLTZE, 1953) (voir fig. 30).

lF
L

333 $
ST ZEE

Fig. 31. — Modéle de sol, d’aprés ScrRULTZE (1953).
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Pour un sol qui est caractérisé par un module d’élasticité augmentant avec la
profondeur, on pourrait imaginer des ressorts coniques comme on voit & la figure 31.

Citons encore deux théses qui s ‘occupent de la méthode de coefficient de raideur
variable, d’aprés lesquelles on peut trouver la répartition des pressions grice i un
matériel volumineux d’abaques et de tableaux : DimiTROV (1954) et JennE (1957).

2,4 Méthodes de calcul qui sont basées sur la répartition des contraintes

dans le sol (« méthodes exactes »).
2,4.1 METHODES GENERALES.

Les méthodes de calcul exactes de la répartition des pressions abandonnent la
notion de coefficient de raideur. Elles abandonnent les modales de sol et prennent comme
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base de calcul soit un massif élastique, homogéne et isotrope, soit — au moins pour
le caleul des tassements — le sol réel tel qu’il se présente dans les essais de laboratoire.

Toutes les méthodes qui vont étre citées ont de commun qu’elles déterminent Ja
répartition des pressions en essayant d’obtenir la concordance entre la ligne de tassement
et la ligne élastique de la fondation.

Parmi ces méthodes, il ne faut pas oublier la méthode GrassHorFr dans sa forme
modifiée (C & partir de la ligne d’influence des tassements) que nous avons citée 2,3.2.

— M¢éthode FROHLICH.

Frouvicn (1935) essaie d’avoir la concordance des lignes de tassement et de
déformation de la poutre en certains points au moins.

Pour calculer une poutre de fondation chargée symétriquement par plusieurs

F F F F
_} ,,,,, *\ l ,Déformation
- ~~_ 1/ dela poutre
E” :
p
P
—‘\\\x P
- P
S - Tassement du sol
F F F F

>4
les— ™
pog———
- D
-
fag————
e D
S

p _-¥7]

,,—‘I

’

Deformation
de la poutre

TFig. 32, — Méthode Fréurica (1935).

N

S
;31_‘/" iAF
2 2

forces ponctuelles ', FrouricH admet une répartition uniforme des pressions en pre-
miére approximation (voir fig. 32).

Puis il calcule la ligne élastique de la poutre et, pour les pressions données, le
tassement du sol.

En général, on constate que ces deux lignes ne sont pas confondues. FROHLICH
se promet de modifier la répartition des pressions telle qu’il y ait concordance entre les
deux lignes en certains points au moins, par exemple aux points d’application des forces.
Dans ce but — pour que I'élastique de la poutre s’accorde en ces points avec la ligne de
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tassement trouvée ci-dessus avec la répartition uniforme — il faut appliquer des « forces
supplémentaires » AF 4 la poutre. Ces forces dont la somme est nulle, seront déterminées
par la condition que la différence de fléeche provoquée entre les points 1 et 2 et 3 et 4 de
la poutre chargée par les forces F, AF et la charge uniforme soit égale au tassement
différentiel entre les mémes points.

La place des forces supplémentaires est arbitraire en principe, FrouLIcH les
place 4 mi-distance entre les forces F.

Aprés avoir déterminé ces forces supplémentaires, on les répartit d’aprés une
loi donnée (voir ci-dessous) et on ajoute les pressions ainsi obtenues au diagramme des
pressions uniformes. La répartition des pressions n’étant plus uniforme le tassement
différentiel qui servait & déterminer les forces supplémentaires n’est plus le méme.
Il'y a donc lieu de refaire le calcul du tassement et de I'élastique de la poutre avec la

\ 7 t
\
\ Y |
|
Ao
\
\- \,/
A {
ii +2A
A A4 Y A
+ 2
Tig. 33

nouvelle répartition des pressions, de comparer les deux lignes et d’appliquer, si cela est
indiqué, d’autres forces supplémentaires qui seront déterminées comme ci-dessus.

La méthode, bien qu’elle ne soit pas exacte, a 'avantage d’étre simple et claire
tout en respectant les lois de répartition des contraintes dans le sol,

FrouLicu caleule les tassements différentiels entre les deux points d’application
des forces & I'aide de charges circulaires fictives en dessous de chaque point d’application.
La surface de cette charge est donnée par le quotient entre la force ponctuelle et la
pression uniforme. FréuLicH détermine donc le tassement d’un point de charge sans
tenir compte de l'influence des autres points. Ceci est admis dans I’exemple donné,
les charges étant suffisamment distantes pour négliger leur influence réciproque.

Pour répartir une force supplémentaire AF, FrouLicu choisit une courbe composée
de paraboles (voir fig. 33). La quantité 2 est donné par I'entre-distance entre deux forces
I

L’amplitude Ap de cette courbe devient alors :

AF

AP =5 g

B étant la largeur de la poutre.
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On évite les approximations successives de la méthode FrouLICH en calculant
les lignes d’influence du tassement pour chaque surface partielle de la surface chargée
(SCHLEICHER, 1933).

Pour les sols homogénes la ligne d’influence du tassement est identique a la
ligne de tassement (voir fig. 34).

Pour un sol non homogene, la ligne d’influence s’obtient & partir des lignes de
tassement pour chaque surface partielle de la surface chargée (Loos et BreTH, 1948).

HaseL (1937 et 1938) cherche une solution rigoureuse en demandant qu’a chaque
point de la fondation, le tassement du sol et la déformation de la fondation soient iden-
tiques. Dans ce but, il transforme 'équation différentielle de la ligne élastique de la
poutre en une équation a différences finies. Pour les tassements du sol, il se sert des
lignes d’influence (ScHLEICHER, 1933).

OupE (1942) essaie un autre chemin en utilisant I'équation des « trois moments »
(CLAPEYRON) pour une poutre continue
p=i tout en calculant les tassements comme

3 ses prédécesseurs.

La méthode HABEL est simple, mais
elle posséde I'inconvénient qu’elle ne peut
pas reproduire « I'effet des bords ». En effet,
pour les fondations rigides, HaBeL trouve
une diminution des pressions aux bords
alors que les méthodes précises en donnent
une « concentration ». En méme temps, 1'équilibre des forces verticales n’est plus respecté
dans ce cas. HageL fait lui-méme remarquer ce phénomeéne et recommande d’appliquer
sa méthode aux cas de fondations souples ou « I'effet des bords » a peu d’impor-
tance.

Fig. 34.

La méthode OupE, par contre, s’est montrée trés efficace dans le calcul des
poutres de fondations. Elle est, 4 notre comnaissance, avec la méthode GRASSHOFF
modifiée, la seule méthode « exacte », directe et générale pour le calcul des pressions en
dessous d’une fondation. Nous disons « exacte » parce que le degré de précision dépend
évidemment du nombre de subdivisions choisies, ¢ directe » parce que la méthode n’est
pas une méthode d’approximation successive. Nous nous proposons de donner un résumé
de cette méthode.

— Meéthode OHDE (1942).

Soit une poutre de longueur L et de largeur b (voir fig. 35). On divise la poutre
en n parties égales ab, et on admet que sur un rectangle ab ainsi obtenu, la pression q
due aux charges extérieures et la réaction p du sol sont uniformes. Les charges qab et
pab peuvent étre remplacées par des forces ponctuelles Q et P. Admettons, pour la
démonstration, que le sol est un massif élastique, homogene et isotrope. Dans ce cas,
pour obtenir les tassements, on trace la ligne de tassement due A une charge p = 1
sur une surface rectangulaire ab et cette ligne est la ligne d’influence de ab pour le
calcul du tassement total.
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Fig, 35. — Méthode Oupr (1942),
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Pour les tassements ¢; 4 €, dus aux charges p, 4 p, on obtient donc par superpo-
sition :
L= cCP1F Cp:+ Pa+ - + Cuy Puo
Se=0pPi+ P+ &Pyt o Cap P
Cn="Ctn1 D1+ € -a P2+ Camg Py + - + Co Da-

¢, = tassement du rectangle ab chargé;
¢ & ¢, — tassement des rectangles ab voisins sous l'influence d’un rectangle
chargé de p = 1,0;
% 4 ¢, — tassement total des rectangles ab.

Etant donné que la déformation de la poutre doit étre identique au tassement
du massif pour chaque rectangle ab, les tassements ¢, & %, provoquent des dénivellations
d’appui de la poutre et créent des moments fléchissants qu’on peut calculer avec
I'équation des « trois moments » (CLAPEYRON) :

6 EI
My +4M, + My = (— ¢ + 25, — %) &

6 EI
1\12 + 41\13 + 1\14 = ("" t.z + 2Ca - t4) "a—g’

‘ 6 EI
My + 4My; + M, = (—%py + 2% —C,) g

D’autre part, les moments peuvent étre exprimés a partir des forces P et Q :
M;=M, + (P, —Q)a
My=M, + Pr—Q)2a+ (P, — Q) a

Avec les équations ci-dessus, on écrit, aprés quelques transformations, n — 2
équation pour les pressions inconnues p; — p,.. Si 'on prend les deux équations d’équi-
libre statique ZF = O et M = O on a n équations pour les n pressions inconnues
D1 — D

OuDE calcule ses exemples d’application avec n = 10. Cela demande done, dans
le cas général, la solution d’un systéme d’équation de dix inconnues. La méthode peut

étre appliquée au cas de fondations & moment d’inertie variable (par exemple, une
écluse).

D’autre part, la méthode peut étre appliquée aux sols non homogénes en se
servant des lignes d’influence du sol non homogéne. Leur détermination est plus pénible
que pour un milien homogéne, mais possible (voir plus haut).

2,4.2 METHODES PARTICULIERES.

Les méthodes de calcul de GrassHOFF, OupE, FROHLICH possédent un domaine
d’application générale.

Les méthodes que nous allons décrire maintenant s’appliquent & certains cas
spéeiaux en ce qui concerne les dimensions de la fondation ou sa sollicitation.

Nous décrivons d’abord une méthode de calcul développée par Oupe (1953) pour
le calcul des radiers d’écluse, mais qui s’adapte aussi & toutes les fondations peu souples.



Dans la suite nous citons une idée de DE BEER et KRSMANOVITCH (1952) pour le calcul
de poutres longues et souples chargées par des forces ponctuelles équidistantes et une
méthode de calcul de DE BEER (1942) pour des poutres chargées centralement. Finale-
ment, nous citons une formule de ScHULTZE (1953) donnant directement les moments
fléchissants d’une poutre de fondation.

— Meéthode d’OrpE pour le calcul de fondations peu souples.

L'idée de cette méthode est basée sur la connaissance que les pressions sous les
fondations rigides sont généralement concen-
trées aux bords de la fondation. La ligne
de répartition des pressions pour la fonda-
tion rigide représente donc une premiére
approximation pour une fondation qui n’est

SRR z.';‘-‘;.,:féus g-r,.‘:"r;ﬁ“"

pas tout & fait rigide. Llle donne la loi o e
primaire de répartition (voir fig. 36). 21
Cependant, la fondation n’étant pas
tout & fait rigide, il faut superposer a la loi 0,75 p,
primaire une loi de répartition secondaire 1.75 Py
(somme des pressions nulle) qui tient unique- /
ment compte des conditions de déformabilité
de la fondation (voir fig. 37). Loi primaire : 858,
Le choix des paramétres libres pour 7'1i2
la loi secondaire dépend de la précision de Fig. 36. — Méthade spéciale d’Onpx (1953).

caleul qu’on désire. Oupe demande que les
lignes de déformation et de tassement soient confon-

m dues au milieu et aux bords de la fondation, il suffit
, donc d’un paramétre libre, p,.
? Avec la somme des deux répartitions qui
contient toutefois le paramétre libre p, de la loi
2

Lo seceadare 050, (3 _X?_,) secondaire comme inconnu, on calcule le tassement
{ différentiel Aw du sol entre le milieu et le bord de la
Fig. 37. _ A . : ;

Méthode spéciale d"OmpE: (1953). poutre. En méme temps, on détermine la fleche f. Aw

et f devant étre égaux, on obtient p,.

Comme loi primaire, OHDFE choisit :
0,75 p,

7— 4= peur 0 <x-<09I
1..%
12

La loi secondaire est donnée par :

05m@§—ﬁ-

Remarque. — Les pressions aux bords d’une fondation rigide étant théoriquement
infiniment grandes (milieu élastique), nous estimons quil faudrait se donner comme

loi primaire une courbe, qui aurait comme valeurs maximales la charge critique du bord
d’aprés FROHLICH.
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— Meéthode de calcul des poutres de fondation trés longues sollicitées par des forces
poncluelles, verlicales el équidistantes d’aprés DE BEEr ef KrsMANOVITCH (1951-1952).

Ezxposé. — La courbe de répartition d’une poutre dont la longueur L est grande
par rapport & I'entre-distance L, et & la hauteur H peut étre obtenue a partir de deux
lois de répartition différentes (voir fig. 38) :

La loi primaire donne I'allure générale de la courbe de répartition et est obtenue
en admettant que les forces se répartissent uniformément sur la poutre.

- ~——— —~—— —— ~,
-

Loi primaire, N

Fig. 38. — Méthode DE BEER-KRrsMaNovITCH (1951, 1952).

La loi secondaire tient compte de 'influence particuliere de chaque force de la
poutre.

Deux cas limites se présentent :
-— la poutre rigide par rapport au sol, ou la loi primaire est prépondérante et la
loi secondaire est nulle. Ce cas est sans intérét pour la méthode donnée ci-dessous;

— la poutre de trés faible rigidité (I &~ 0) oil les oscillations de la loi secondaire
deviennent prépondérantes et la loi primaire devient rectiligne avec une valeur moyenne

"

IF
de p,, = i’ B étant la largeur.
La loi primaire rectiligne n’est pas tout a fait assurée aux bords de la poutre oi
effet des bords » perturbe en quelque sorte 1'uniformité des pressions.
Dans le cas d’une loi primaire rectiligne, on peut procéder de la fagon suivante.
Meéthode. -— On calcule la répartition moyenne des pressions p,,, ce qui donne la
loi primaire.

Apres on se donne arbitrairement pg > p,, et on détermine p, en prenant comme
loi secondaire une loi sinusoidale. Etant donné que :

_ Pad pn
Pm = 2 !

Ps = 2Py — Pa.

Pour la répartition donnée, on calcule la déformation de la poutre, en particulier
la fléche f en fonction du moment d’inertie de la poutre (voir fig. 39).

D’autre part, on calcule le tassement différentiel A, du sol par suite de la répar-
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tition des pressions. En introduisant A, dans la formule de f, on en tire le moment

d’inertie de la poutre.

Si le moment d’inertie est imposé, il faut répéter le calcul pour différentes pg

F F

Le sol déformé

Fig. 39. — Méthode DE BrEr-KrsmaNoviTcH (1951, 1952).

et déterminer les moments d’inertie
correspondants. On trace la courbe
pe = ps (I), ce qui permet d’inter-
poler la valeur de py correspondant au
moment d’inertie donné (voir fig. 40).

11 faut noter que ce procédé est
uniquement valable pour une loi pri-
maire rectiligne connue. Pour les cas
ol la loi primaire n’est pas connue,
on pourrait toutefois appliquer la
méthode en évaluant la loi primaire
d’aprés 'expérience.

P cherche
8

! donné
Fig. 40.

— Meéthode de DE BeEr pour le calcul des poutres chargées par une force ponc-

tuelle, verticale en leur centre.

Meéthodes générales. — Les méthodes générales développées par De BEER (1948)

Fig. 41, — Méthode Dk BEer (1948).

consistent 4 se donner une loi de répar-
tition des pressions et d’obtenir, en
corrigeant cette loi, un écart négligeable
entre la courbe de tassement et la courbe
de déflexion de la poutre en faisant
confondre les deux courbes en un nom-
bre de plus en plus grand de points.
La loi de répartition étant imposée, le
moment d’inertie de la poutre ne peut
plus étre choisi librement. En effet,
on Pobtient aprés avoir effectué le cal-
cul.

Prenons comme premiére approxi-
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mation la parabole du deuxi¢me degré. Elle est donnée par :

T 2
P = 3 (pm - pc) T) + Pes
2,

Pm €tant la pression moyenne (voir fig. 41).

En se donnant numériquement pp ou pe, la loi de répartition est déterminée et
on peut calculer le tassement du sol, en particulier le tassement différentiel entre les
points B et C : (wy — wp).

Le calcul de la déformation de la poutre donne une fleche f entre B et C;
|wg — wg| = f, d’ol le moment d’inertie inconnu.

Pour que les courbes des tassements et de déformation s'adaptent mieux, De
Beer prend comme loi de répartition une parabole du quatriéme degré de la forme :

p = Az* 4 Ba? 4 C.

Pour déterminer les trois constantes, on a :

z=0, P = Pc;
=12  p= pu;
i
2f pdxr = F.
0

Il faut se donner numériquement p¢ et pp. Le calcul se poursuit du reste comme
pour la parabole du deuxiéme degré. L’'égalité entre | wg— wg | et f fournit le moment
d’inertie inconnu. Suivant les pg et py choisis, les écarts entre les deux courbes de tas-
sement et de déformation peuvent varier considérablement. Seulement plusieurs essais
peuvent fournir un résultat satisfaisant. A la fin de 'opération on obtient le moment
d’inertie correspondant.

Dz BEER a ensuite corrigé la loi de la parabole du quatriéme degré en y superpo-
sant une loi logarithmique. Il a trouvé que cette loi de répartition donnait « moyennant
le choix judicieux de trois paramétres » un bon rapprochement de la solution exacte.

Les exemples d’application montrent que la loi de répartition d’une parabole
du deuxiéme degré donne des écarls considérables entre la ligne de tassement et 1’élas-
tique de la poutre. Pour plus de précision, il faut donc se baser sur une parabole du
quatriéme degré, en y ajoutant éventuellement une loi logarithmique.

En pratique il est intéressant, dans la plupart des cas, de connaitre uniquement
le moment fléchissant maximal de la poutre qui sert de dimensionnement. Or, les calculs
montrent que les moments fléchissants maximaux au milieu de la poutre donnent seu-
lement des écarts de quelques pour cent pour la parabole du deuxiéme degré. En
pratique, s’il s’agit d’un dimensionnement, on a donc le droit de se baser sur une loi de
répartition d’une parabole du deuxié¢me degré.

Application pratique. — Les résultats obtenus ci-dessus peuvent servir au dimen-
sionnement d’une poutre chargée en son milieu.
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Si la hauteur de la poutre n’est pas imposée, on se donne une répartition parabo-
lique du deuxiéme degré et on détermine le moment d’inertie, d’oit la hauteur de la
poutre.

Si la hauteur est imposée on procéde ainsi : on se donne plusieurs répartitions
paraboliques, calcule le moment d’inertie et la hauteur qui y correspondent et détermine
par interpolation la répartition parabolique correspondant au moment d’inertie imposé.

Remarque. — L’interpolation peut étre évitée par la formule de ScuurTzE (voir
ci-dessous).

— Formule de ScuuLtze pour les moments fléchissants d’une poutre.

La seule connaissance des moments fléchissants étant nécessaire au dimen-
sionnement des poutres, Scuurtze (1953) donne la formule d’approximation suivante
pour le moment fléchissant dans une section d’une poutre caractérisée par :

EsB
3 - °
A= L E 1’
L t fléchissant s'éerit : M — Ln 1
¢ moment fléchissant s’écrit : M=3170
L. = longueur de la poutre;
E = module de Youxe du matériau de la poutre;
E, = module de compressibilité du sol;
B = largeur de la poutre;
3
I = BI—I; = moment d’inertie de la poutre, H étant la hauteur de la poutre;
P» = pression moyenne;

A, C = coefficient dont la détermination est expliquée ci-aprés.

Cette formule a été démontrée par CARILLO (1948) pour une bande infinie et a été
généralisée par ScHurtzE d’aprés les calculs de De Bekr (1948).

- Connaissant A et C, elle permet de calculer approximativement le moment fléchis-
sant d’une section d’une poutre dont la hauteur est imposée (») sans faire les interpola-
tions nécessaires d’aprés DE BEER.

Les moments fléchissants d’une poutre de fondation, de hauteur quelconque,
satisfaisant toujours approximativement A la formule ci-dessus, il est nécessaire de
faire deux calculs préparatifs pour déterminer A et C.

On détermine le moment fléchissant de la section désirée en supposant que la
poutre est rigide (» = 0, forte concentration des pressions aux bords ) ce qui donne A.

Puis on se donne une répartition arbitraire des pressions (par exemple, parabolique
ou rectangulaire), calcule le tassement et détermine la hauteur de la poutre en demandant
que la fleche de la poutre soit égale au tassement différentiel entre le milieu et le bord
(voir aussi DE Begr). La hauteur connue, on trouve .

D’autre part, on détermine le moment fléchissant de la section désirée sous la

2
répartition arbitraire proposée. On a tout pour trouver C dans la formule M — Ap—_"I‘_{J—A

4
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2,4.3 RESUME DES METHODES DE CALCUL POUR DES PLAQUES DE TONDATION.

Toutes les méthodes exposées jusqu’a présent dans ce chapitre s’appliquent 2
des poutres de fondation, c’est-a-dire & des fondations dont la largeur est petite par
rapport & la longueur. Pour les plaques dont la largeur est du méme ordre de grandeur
que la longueur, il y a relativement peu de méthodes pratiques, et celles qui existent
s’appliquent aux cas particuliers.

S'il est déja difficile de réussir que la ligne de tassement du sol et I'élastique de la
poutre soient confondues dans tous les points de la poutre, on peut imaginer les diffi-

cultés encore incomparablement plus grandes pour faire concorder la surface fléchie de
la plaque avec la dépression du sol.

Parmi les méthodes de calcul pour les poutres la méthode générale de OHDE
peut étre adoptée théoriquement au calcul de toute sorte de radiers, bien que le nombre
de calculs a faire devienne considérable.

Pour les plaques rigides, ScuLeicHER (1933) a indi-
qué une méthode d’approximation successive pour trouver
la répartition des pressions.

De Beer (1956) cite la « méthode des carrés »,
méthode directe applicable, elle aussi, aux fondations
rigides.

Dans son livre récemment paru, Kanv (1959)
recommande une méthode approchée pour des plaques
relativement rigides.

Comme plaque rigide on doit considérer tous les
massifs de fondation comme, par exemple, les piliers de pont et toutes les plaques
dont le rayon de courbure r de la ligne élastique ne dépasse pas 500 m (ScHULTZE,
1933) :

El P
Mma-x o 87

r= > 500 m,

{ étant la fleche sur une longueur I de la plaque.

2 1\ .
Nota. — La relation {r = 8—1« suit immédiatement de la figure 42 (r — f)* -+ (5) = r% Ceci donne
3
r o= ; + Slif’ en négligeant ,5 vis-a-vis 8_/’ on a la relation indiquée en haut.

Pour les plaques souples indéfinies chargées par des forces ponctuelles, il faut
citer la solution de BurmisTEr (1943) et de WoyNowsky-KRIEGER (1949).

Dans le cas particulier d’'une plaque souple circulaire chargée symétriquement
par rapport au centre, Grassuorr (1953) a développé une méthode de calcul.

— Idée de Oupr pour le calcul des plagues.

Si I'on suppose qu’une plaque est un treillis de poutres superposées perpendicu-
lairement, on peut écrire les équations de CLAPEYRON pour chaque poutre du treillis.
La répartition des charges extérieures est effectuée en demandant que deux poutres
perpendiculaires ont la méme fléche au point de croisement.
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Cependant, la substitution & la plaque d’un treillis néglige 'effet des moments de
torsion dans la plaque. On sait, dans la théorie des plaques, qu'on obtient pour un
treillis carré de poutres la double fléche et des moments fléchissants maximaux 1,5 fois
plus grands que pour une plaque carrée de mémes dimensions. Pour tenir compte des
moments de torsion, OupE imagine un « treillis soudé » au point de croisement, ce qui
fait que I'angle de torsion d’une poutre est égal a I'angle de flexion de la poutre perpen-
diculaire & la premiére. Le fait de prendre en considération les moments de torsion
complique sensiblement le calcul. En plus d’aprés Dimitrov (1954) il n’est pas admis
de tenir compte de I'effet favorable des moments de torsion dans les plaques de fonda-
tion sans armatures spéciales étant donné que les fissures du béton tendu ne permet-
tent pas que les moments de torsion deviennent efficaces.

On pourra donc, en général, se contenter d’un calcul de treillis normal au lieu
d'un « treillis soudé ».
— Meéthode de ScHiEicHER pour les fondations rigides.

Pour une fondation rigide (par exemple, un pilier d'un pont) qui repose sur un
massif €lastique, homogene et isotrope, on peut écrire I'équation intégrale (voir fig. 43) :

1 p (& ) dE dy
— te — _—_ EN—— —
oy | P = GO e TR g Y
surface
E
C = lh_z’
r, —p
f qu'on peut remplacer approximativement par la
i somme finie :
AF
Wiy = (e = L z En <

wC @y T
Fig. 43.

La formule permet de trouver la répartition
des pressions sous la fondation. En effet, en subdivisant la surface en n éléments AF,

et en adoptant p, == C% en premiére approximation sur toute la surface, on trouve
le tassement w en chaque point de la fondation.

En modifiant la répartition p, on remplit de mieux en mieux la condition w (x, )
= (Cte = p,.

— Méthode des carrés de De BEER pour les fondations rigides.

Cette méthode s’inspire des méthodes de GRASSHOFF et s’appuie sur la connais-
sance des surfaces d'influence du tassement et sur le fait que, la plaque étant rigide,
chaque point dans la surface de fondation tassée peut étre exprimé, a l'aide de deux
parametres : le tassement d’un point de référence situé dans la surface de la fondation

et I'angle de déversement par rapport a ce point si les forces extérieures tendent A
déverser la fondation.

Supposons, pour la démonstration, que les forces extérieures passent par I'axe
1-1. Divisons la surface en n petites surfaces 4 peu prés carrées (voir fig. 44).
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Le tassement w,, d’un petit carré est donné en superposant les influences de n
pressions inconnues p,...p, sur tous les carrés a l'aide des surfaces d’influence :
Wy =Prlmg + Palmet oo +Pulmm+ oo+ Pr L

Les quantités i,, sont les nombres d’influence calculés 4 I’aide de la surface
d’influence. Le premier indice indique le point ou 'on étudie le tassement, le deuxiéme
indice indique le point ou se trouve la force qui provoque le tassement.

Fig. 44. — Méthode des carrés DE BEER (1956).

D’autre part, le tassement w,, peut étre écrit de la fagon suivante :

w,, = w, - (7\— 1+ %) €.

=t

= nombre de subdivisions (sans dimension) dans l'axe 1-1;
¢ = déversement comme indiqué & la figure 44.

On trouve donc :
1 . . . .
w, + (7\ —1+ 92 E) = P1 w1 + P2 lme T =+ Pw lym + = Pu lnmo

Ceci donne n équations pour les n 4+ 2 inconnues. Si on prend les deux conditions
d’équilibre statique on a toutes les n + 2 équations pour résoudre le probléme.

— Meéthode de GrassnOFF pour le calcul d’une plaque circulaire chargée syméiri-
quement par rapport au cenfre.

L’idée de la méthode est la méme que celle pour la poutre de fondation (voir
2,3.2).
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La plaque circulaire, de hauteur constante h, est symétriquement chargée par les
charges extérieures ¢ et les pressions p dues au sol. La figure 45 présente une coupe
radiale.

On peut remplacer la ligne continue des pressions par un polygone. Comme
I'expérience montre que les variations des pressions sont plus grandes aux bords qu’au
milieu, on se donne plus de subdivisions aux bords qu'an milieu, ce qui augmente la
précision des calculs. A la place du diagramme des pressions on obtient six charges
triangulaires concentriques et une charge uniforme circulaire. Elles sont caractérisées
par les ordonnées p,... p,-

Supposons que le pourtour de la plaque, aprés chargement par g, se trouve a sa
place y, définitive. La plaque peut étre considérée alors comme une plaque élastique
reposant sur un pourtour fixe et sollicitée par les charges symétriques extérieures ¢
et les pressions symétriques p dues au sol.

+h
PR T S R DR A B T 1]
ey 3 7
7
a\/2
p \|2
7 r,.r
03‘6‘
o5 5 3¢
-0—%/‘—#—2 %r—f
r 4 r

Tig. 45. — Méthode spéciale de GrassHorr (1953).

Pour calculer les quatre pressions inconnues p, ... p,, on a une condition d’équi-
libre statique (ZV = 0) et trois conditions de déformation relatives aux points 2, 3, 4.

La déformation d'un de ces points est donnée par trois termes :

— déplacement du pourtour (constant pour tous les points) y,;
-— déformation par suite de la charge extérieure y,;
—- déformation due & la pression du sol y,.

Le déplacementau pourtour y, peut étre exprimé par le quotient entre la pression
p1 et le coefficient de raideur correspondant C,. C; dépend des pressions p, ... p, et des
facteurs d’influence &;.

La déformation y,, par suite de la charge extérieure peut étre calculée i 'aide
des manuels de résistance des matériaux, par exemple, BEYER (1948) et WorcH (1952).

La déformation y, due & la pression du sol a été calculée par I'auteur pour la
subdivision indiquée.

Composant le tassement des points 2, 3, 4 de 1a méme facon décrite, on trouve les
(rois équations de déformation en p. Avec I'équation de I’équilibre statique, on a
quatre équations pour les quatre pressions p, ... p, inconnues.
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Statique :
) 0,229 p, + 0,375 p, + 0,275 py + 0,120 p, — f_fz'—'-
Résistance des matériaux plus mécanique des sols :
1 1
@ (N 0.109— %) by + (g 0507 — 15 + ) p,

+ (I%I 0,692 — 7, Czs) DPs + (%T 0,383 — ¢y, + c24) Py = UYaa;

© (% 0188 — 2 + %) by ¢ (%0902 — 2, + ) p,

+ (1302 — S + ) o+ (§ 0742 — 5 + Ces) Pu = Bast

4 (% 0,245 — 7, + ﬁﬂ) P+ (llq 1,178 — ¢y + 542) Po

+ (% 1,787 — €5 + 5-43) Ps - (117 1,068 — %;, + C44) P1 = Yau-

2 F, = somme des forces verticales;
r = rayon de la plaque;
N= %D avee D= E?l“pjauz)’
ol :
» = module de Younc du matériau de la plaque;
= ¢épaisseur de la plaque;
= nombre de Poisson.
Yazs Yaz» Yau = fléche aux points 2, 3, 4 de la plaque circulaire appuyée au pourtour
et chargée par ZF,;
Gy = tassement de la circonférence i provoqué par une charge & la circonfé-
rence k (voir fig. 46).

= e |
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|

|
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ay

| : | N
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| |
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|

L1 L : f
72 ¢ k

Fig. 46.
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II faut noter que les équations (2), (3) et (4) sont dérivées pour le nombre
de Poisson du béton, donc i =~ 0,17. Elles sont donc uniquement valables pour des
plaques en béton.

3 RAPPEL DES RESULTATS RELATIFS A LA REPARTITION DES
PRESSIONS

3,1  Solutions théoriques particulidres pour des fondations qui reposent sur
un massif semi-infini, élastique, homogene et isotrope.
Pour une plaque circulaire rigide chargée par une force ponctuelle en son milieu,
Boussinesg (1885) a indiqué la courbe de répartition des pressions p.

F

p= Pm
2\ / - X_:
7 3
Fig. 47. — BoussiNgsg (1885).

Les pressions sont infiniment grandes aux bords et égales & la moitié de la pres-
sion moyenne p,, au milieu de la plaque (loi de BoussiNEsg). La répartition des pressions
ne dépend pas du module d'élasticité (voir fig. 47).

La solution du probléme pour une plaque circulaire élastique chargée par une
charge uniformément répartie a été donnée par BorowIickA (1936).

Les courbes de répartition dépendent d’un coefficient :

11— E, (h)3

*TET—uw E
s = nombre de Poisson du massif;
t; = nombre de Poisson du matériau de la plaque;
E; = module d’élasticité du massif;
E, = module d’¢lasticité du matériau de la plaque;

h, r = hauteur et rayon de la plaque.
Pour » = 0 (pas de fondation) on trouve ¢ = p.
Pour x = oo on retrouve la solution de BoussiNEsQ.
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Excepté le cas x = 0, les pressions deviennent toujours infiniment grandes aux

bords (voir fig. 48).

La bande infinie de largeur 2 b chargée uniformément a éLé résolue aussi par

Borowicka (1938).

PLL by
1

RORERMA TS R S T AL D N o S M e T 0" T
r

!
T d .
X =00
= X005 >
Pm
x=0

Fig. 48. -— Borowicka (1936).

Fig. 49. — Borowick (1938).

Les courbes de répartition des pressions dépendent du méme coefficient x»
donné plus haut et présentent la méme allure que celles de la plaque circulaire. Il
faut noter toutefois que, pour » = oo (plaque rigide), la pression au milieu ne devient
pas 0,5 p,, mais de l'ordre de 0,65 p,, (voir fig. 49).

Pour une plaque rectangulaire rigide,
chargée uniformément, BacHELiER (1952)
a donné une formule approchée pour la
pression en chaque point de la plaque. Les
pressions aux arétes de la plaque sont infi-
niment grandes.

Dans le cas de charges excentriques,
citons la solution de FronLicH (1943) pour
une plaque circulaire rigide sollicitée par
une charge excentrique (voir fig. 50).

Pour une bande rigide de longueur
infinie et de largeur 2 b, chargée par une

Tig. 50. -— FrouLicu (1943).

F

Fig. 51. — BoRrowicka (1943).
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force excentrique, Borowrcka (1943) donne la solution du probléme (voir fig. 51).

Dans tous les cas cités, on suppose que la surface de contact entre la fondation
et le massif est lisse, donc qu’il n’y a pas de contraintes de cisaillement.

3.2 Considérations sur les sols réels.

Nous donnons dans ce résumé les résultats obtenus par différents chercheurs en
ce qui concerne les lois qui régissent I'allure générale de la courbe de répartition des
pressions. Distinguons le cas des fondations rigides et celui des fondations souples.

3,2.1 FONDATIONS RIGIDES. INFLUENCE DE ZONES PLASTIQUES.

Si le sol est élastique, homogeéne et isotrope, nous trouvons une répartition des
pressions comme nous 'avons indiqué plus haut pour quelques cas particuliers.

£ [t/’"]

Fig. 52. —- Répartition des pressions
d’aprés SCHULTZE (1958).

Prenons la bande de la largeur 2 B. La courbe des pressions est caractérisée dans

ce cas par les pressions infiniment grandes aux bords et par des pressions finies entre
les bords.

Si le sol est complétement plastique, ce qu’on admet pour un sol qui est chargé
jusqu’a la force portante, le diagramme des pressions peut étre composé, d’aprés ScHULTZE
(1958), par des rectangles et des triangles, ce qui donne une courbe parabolique des
pressions avec des valeurs finies partout.

Cette fois la courbe a sa valeur maximum au milieu de la fondation (voir fig. 52).
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On s’approche probablement de la réalité en combinant ces deux cas limites
(état élasto-plastique en dessous de la fondation.) .

La courbe de répartition de pression peut étre obtenue en admettant qu’'au

Facteurs de

10 Sécurité
1.2
067f o067 08 , 081
" L—U
\ ' ' ‘
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/ \‘\ // \\
{ 7/
i \\ // l -
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050 Y 090 Q94 - 094
T
. 30 L /——L\]
/—\ e e .
N\ \
! \\ // !
\ 7/
N /
\ /
\ /
N/
v
Sable ® == 30° Argile ® = 150
¢ =0 c = 1,0 tim?
v = 1,6 t/m® vy = 1,6 t/m?

Fig. 53. — Répartition des pressions sous une bande rigide, d’aprés SCHULTZE (1958).

milieu de la fondation la « loi de BoussiNEsg » est valable alors gu’aux bords les
valeurs des pressions de la solution de plasticité ne doivent pas étre dépassées.

Sous ce point de vue, Scuurrze (1958) a étudié¢ la répartition des pressions en
dessous d’une bande rigide pour une argile et un sable de caractéristiques données. La
répartition des pressions est différente suivant le degré de sécurité admis (voir fig. 53).



La répartition des pressions en dessous des fondations rigides dépend donc :
— de la quantité de la charge;
— du sol;

— de la profondeur de fondation;

s

— de T’angle de frottement.

D / =Q5
(/BT vy s
o R iy
X ol _ = l'l:\‘
e D R LR AT P T e ] T R R T LR e AR e K

TS z

FEARE S e BT el 8 SELRR AR

Facteur de sécurité,
4 la rupture : 2.
Sol non cohérent Sol  cohérent

P = 30°¢c =0 D =0c¢c = 10 t/m?
Fig. 54. — Répartition des pressions sous une bande rigide, d’aprés SCHULTZE (1958).

La quantité de la charge fait que pour les sables I'allure de la courbe des pressions
change complétement suivant que le facteur de sécurité est F — 1 ou F = 3. Pour un
facteur F de I'ordre de 2 ou 3, ce qui devrait étre le cas général, on a donc, avec une
profondeur de fondation donnée, la méme courbe des pressions pour les sables et les
argiles : concentration des pressions aux bords.
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Les caractéristiques du sol ne jouent pas un trés grand réle surtout & partir d’une
certaine profondeur et pour des facteurs de sécurité conventionnels.

La profondeur de fondation influe surtout sur la répartition des pressions pour
les sables. En effet, pour une profondeur nulle, la pression est nulle aux bords.

L’angle de frottement fait diminuer les pressions vers le bord de la fondation. Par
contre, la répartition des pressions ne dépend pas du module d’élasticité. L’influence
de la profondeur de fondation devient trés nette sur la figure 54 que nous tirons de la
méme publication (ScauLTtzE, 1958).

3,2.2 FONDATIONS SOUPLES.

Les lois de répartition de pressions pour les fondations souples sont régies, d’aprés
Scuurrze (1938), par le facteur :

I = longueur de la fondation;
h = hauteur de la fondation;
E

7 = module d’élasticité du matériau de la fondation;
E, = module de compressibilité du sol.
K = 0 : la plaque est rigoureusement souple ou le sol est rigide.

K = ¢0 :la plaque est rigide ou le sol — bien qu’élastique — est trés mou.

F

K=o

K=00
Fig. 55. — Réparlition des pressions, d’aprés Scaurrze (1953).

Pour des K petits, la répartition des pressions dépend fortement du mode de
sollicitation, pour les K grands le mode de sollicitation n’a pas beaucoup d’influence
sur la répartition des pressions.

Pour un mode de sollicitation donné, la répartition des pressions est située entre
celle pour K = 0 et celle pour K = 0.

La différence entre les deux répartitions limites de pressions peut étre grande ou
insignifiante suivant les cas (voir fig. 55).
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ScuurtzE étudie Uinfluence de K sur les moments fléchissants d’une fondation
et trouve les résultats suivants :
— charge uniformément répartie :
— variations moyennes des moments fléchissants;

— charge ponctuelle au milieu de la fondation :

— variations trés grandes des moments fléchissants;
— charge & chaque extrémité de la fondation :

— variations faibles des moments fléchissants.

3,2.3 INFLUENCE DE LA REPARTITION TRANSVERSALE DES PRESSIONS D'UNE FONDA-
TION SUR LA REPARTITION LONGITUDINALE DES PRESSIONS.

Dans le calcul des poutres de fondation, on admet, en général, que la répartition
des pressions dans le sens de la largeur de la poutre est uniforme.

On peut se demander, sj la répartition est uniforme ou non et si dans le dernier
cas on obtient une autre répartition longitudinale des pressions que sous I’hypothése
de pressions transversales uniformes.

De Beer (1952) a étudié ce probléme pour deux sols différents : un sol avec un
module d’élasticité constant et un sol dont le module est variable avec la profondeur.

De BeEer trouve que pour un sol avec un module d’élasticité constant la réparti-
tion longitudinale trouvée sous I'hypothése d’une répartition transversale uniforme est a
peu prés la méme que celle obtenue avec la vraie répartition transversale qui n’est pas
uniforme du tout.

Par contre, dans les sols caractérisés par un module variant avec la profondeur,
la répartition longitudinale obtenue avec une répartition transversale uniforme des
pressions s’écarte d’autant plus de celle obtenue avec la vraie répartition transversale
que le rapport entre la largeur b et la longueur ! de la poutre tend vers 1.

3,3 Expériences relatives 4 la répartition des pressions en dessous des
fondations.

Les expériences qui servent A vérifier les pressions en dessous d’une fondation
peuvent étre ou des expériences sur modéle réduit ou des mesures en dessous de
batiments réels.

3,3.1 EXPERIENCES SUR MODELE REDUIT.

— Fondations rigides.
Kany (1959) donne le résumé suivant (voir fig. 56) pour les fondations rigides
en s’appuyant sur les essais de KocLER (1926) et Press (1949).

La courbe 1 représente la répartition des pressions sous un piston de petite sur-
face chargé trés fortement. Les pressions sont trés fortes au milicu du piston et nulles
aux bords.

Pour les sables on trouvait la répartition suivant courbe 2, courbe parabolique
avec le maximum de pression au milieu et les pressions nulles aux bords.
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Les argiles qui ne sont pas trop fortement chargées donnent la courbe 3, donc
une concentration des pressions aux bords.

Afin de mieux comparer les résultats, la courbe 4 donne la répartition trouvée
F

1

Fig. 56. — Répartition des pressions
sous une fondation rigide
daprés Kany (1959).

par BoussiNEsQ pour une plaque circulaire sur un
massif élastique, homogéne et isotrope.

Le résultat de la courbe 1 est surprenant,
tout au moins quand il s’agit d’une argile, car on
devrait s’attendre au moins & des faibles pressions
aux bords du piston.

On comprend la courbe 2 pour les sables, car
les essais représentant cette courbe ont été effectués
a la surface d’un sable (K&GLER, 1926). Or, les consi-
dérations théoriques expliquent parfaitement que les
pressions aux bords d’un piston reposant & la sur-
face d’un sable sont nulles & cause du manque de
cohésion ¢t de la profondeur de fondation.

La courbe 3 en bon accord avec ce que nous
avons dit plus haut (3,2,1).

Ajoutons encore un schéma donné par TerzacHrI (1955) qui est une confirmation,
en quelque sorte, de ce que nous avons dit jusqu’a présent (voir fig. 57 et 58).

Sable

Fig. 57. — Répartition des pressions sous une poutre de fondation rigide d’aprés TERzAGHI (1955),

— Fondations souples.

La répartition des pressions en dessous des fondations souples dépend de I'état
de sollicitation et du « degré de raideur » de la fondation vis-a-vis du sol.
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En effet, d’aprés Kany (1959), on trouve la courbe 1 (voir fig. 59) pour une poutre
trés souple chargée en son milieu, donc une forte concentration des pressions autour du
point d’application de la force.

-
o

Fig. 58. — Répartition des pressions sous une plaque de fondation rigide d’aprés TErRzAGHI (1955).

La courbe 2 est moins compréhensible, surtout en ce qui concerne les ordonnées

des pressions aux bords. La courbe 2 représente la répartition pour une fondation
« mi-rigide ».

On s’attendait au moins a des faibles pressions aux bords de la fondation.

F

oY F IR Ny E iR AT
B AP RN S 3 i R

2
2
Fig. 59. — Répartition des pressions Fig. 60. — Répartition des pressions
sous une fondation souple sous une fondation souple
d’aprés KaNy (1959). d’aprés Kany (1959).

La poutre chargée par une force ponctuelle chaque extrémité présente évidemment
des concentrations aux bords. La courbe 1 indique le cas des faibles charges, la courbe 2
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celui des charges plus fortes (fig 60). Il est évident qu’avec 'augmentation de la charge
les zones plastiques augmentent aux bords, ce qui fait que les maxima des pressions se
déplacent vers le milien de la poutre.

3,3.2 MESURES EN DESSOUS DES CONSTRUCTIONS EXISTANTES.

Le nombre de mesures effectuées en dessous des constructions existantes est plus
petit que celui sur modéle réduit. De plus, d’aprés Scuurrze (1958) toutes les mesures
existantes se référent aux constructions rigides.

Nous donnons ci-aprés (Tableau VIII) une liste de constructions rigides pour
lesquelles des mesures de pressions ont été effectuées. Parmi six sur neuf mesures, la
concentration des pressions aux bords de la fondation représente une bonne confirmation

TABLEAU VIII.

Lisle des constructions rigides pour lesquelles des mesures de pressions ont é{é effecludes
(d’aprés ScHULTZE, 1958)

b DESIGNATION COURBE PP

B DE LA GONSTRUGTION SOL DE REPARTITION REFERENCES

1 | Pont sur le Rhin prés de BuRrGER (1932).
Ludwigshafen, pilier....... Sable /\ )

2 | Pilier Est de l'ascenseur a DeTic (1934).
bateaux de Niederfinow,
prées de Berlin............. Sable VN

3 | Pont sur I’Elbe, prés de Prospecius Maihak.
Hamburg-Harburg, pilier.| Sable L N

4 | Pont de suspension projeté SIEDEK (1948).
sur I’Elbe, prés de Ham-
burg, caisson.............. Sable /—\

5 | Pont de chemin de fer sur le Bundesanstalt  fiir
Rhin, prés de Kehl. ... ... sable | L7 N Wasserbau, Karls-

6 | Construction d’essai (cube en Muus (1948).
béton), prés de Berlin. .. .. Marne LT N

7 | Semelle de fondation de pe- | Argile, CoNVERSE (1933).
tite surface, U.S.A........ silt, sable v

8 | Batiment pour le Depart- GIESECKE-
ment of Petroleum Engi- BADGETT-EDDY
neering and Geology and (1933).
the Texas Engineering Ex-
periment Station U. S. A., v
semelle de fondation...... Argile

9 ([ Pilier Ouest de ’ascenseur & DETiG (1934).
batecaux de Niederfinow,
prés de Berlin............. Marne :l
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des calculs. Ceci est valable surtout pour les sables ol les essais sur modéle réduit, avec
des conditions d’essais trés particuliéres (chargement en surface), donnaient toujours
une concentration des pressions au milieu de la fondation.

4 RECOMMANDATIONS GENERALES AU SUJET DU CALCUL
DE LA REPARTITION DES PRESSIONS

D’aprés ce que nous avons vu, la courbe de répartition des pressions, bien que treés
difficile & obtenir & l'aide de calculs de tassement, plus ou moins fastidieux, peut étre
indiquée approximativement en tenant compte du « degré de raideur » de I’ensemble
fondation-sol, du mode de sollicitation, et éventuecllement, de la valeur de la charge par
rapport a la charge limite.

La bibliographie, riche en méthodes de calcul, présente aussi plusieurs « répar-
titions modéles » que nous citons ci-dessous pour compléter cette question. En dernier

D
| \feosee O
1
,'\ 075 Py '
! 2
7- (XL
/-

Fig. 61. - Répartition des pressions sous une poutre rigide

d’aprés OHDE (1956).

lieu, nous nous proposons de donner un court extrait des normes allemandes pour le
calcul des fondations peu profondes (DIN 4018).

Oupe (1956) propose la répartition des pressions sous une poutre de fondation
rigide comme indiqué 2 la figure 61.

Avec p, = pression moyenne, ¢ = poids propre et considérant que la pression
est constante p = 0,75 p,, sur la largeur b du pilier, il trouve pour la section I-1 :

T ~ (pm—g) (@a+ 0,12), effort tranchant;

M~ 0,58 T, moment fléchissant.
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S1EMONSEN (1942) propose le diagramme dela figure 62 pour les pressions sous une
poutre de fondation rigide ou presque rigide 4 condition que la poutre soit fondée peu

profondément.

Pour les plaques rigides, CAriLLO (1948) recommande de tenir compte de la
concentration des pressions aux bords en superposant A

tri¢dres de pression avec le sommet p, (voir fig. 63).

f

Fig. 62. — Répartition des pressions
sous une poutre rigide
d’aprés SIEMONSEN (1942).

CarILLO donne PL gt P2
m m

.

'd

7’
rd

" Fondation rigide

a la pression uniforme p, des

7

P
—,—

P2

—“—

I

wle

-

VY[

I

iy

2

Fig. 63. — Répartition des pressions
sous une fondation rigide
d’aprés CARILLO (1948),

[la longueur et b la largeur de la fondation (Tableau IX).

. l . ;
en fonction du rapport 3 Pm étant la pression moyenne,

On obtient % et 22 en demandant que tous les sommets et le centre de la

m m

plaque subissent le méme tassement.

TABLEAU IX

Valeurs [I: IZ 2 en fonction deé (d’aprés CARILLO, 1948)

m m
L P Ps
D Pn
0 BoussiNEsQ
1 0,299 4,206
2 0,530 5,641
3 0,635 6,579
4 0,695 7,321
5 0,736 7,936

Scrurrze (1953) donne des schémas de répartition des pressions en fonction des
coeflicients et %; pour une plaque chargée symétriquement par des forces ponctuelles

équidistantes (voir fig. 64, 65, 66).

=12(‘1i
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{ = aréte de la fondation;
l; = entredistance entre deux forces ponctuelles;
h = hauteur de la fondation:

E = module d’élasticité du matériau de la fondation;
E, = module de compressibilité.

X tient compte de la charge tout entiére de la fondation, 2, de I'influence
des charges ponctuelles.

12pm |
r— R
n 05ty | oI
Upm’ [ S e ) ] )
L ! ’ I,I Pm 3 oo
T
v
- °
I -
Q1b a1p b b
—.— — g — —— — — 4
b 30
Fig. 64. — Répartition des pressions sous une Fig. 65. — Répal:titiun _(les pressions sous
plaque donnée par 100 2 3 - 1000; 3, < 25, une plague donnée par i = 100033, <25,
Scuurrze (1953). Scuurrze (1953).
- & —
ase, 1T
L,
15p
SN W EREE S — E S =s__ .5 R —_—— m
l — 4
(L {r b
—_— e - — - 4
* 2 2 b2
Fig. 66, — Répartition des pressions sous une plaque
donnée par A :- 1000; 3, >~ 23. SCHULTZE (1953).
A 1
On voit que : A= (. 3,2.2)

» = 0, plaque rigide;
A = o0, plaque souple.

Pour 2 -< 100, ScHuLTzE recommande de se référer 2 CARILLO (voir plus haut)

pour la plaque rigide.

Pour 100 -< % -Z 1000 (plaque trés peu souple) et % < 25 (forces ponctuelles

rapprochées, donc aucune influence sur la répartition des pressions) il faut tenir compte
d’une concentration des pressions aux bords.

Pour % > 1000 (plaque souple) deux cas différents se présentent :
X -7 25 (pas de répartition secondaire);
2 > 25 (répartition secondaire).
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Dans le cas 3, << 25, les pressions se concentrent au milieu de la plaque; dans le
cas & > 23, elles se concentrent autour des points d’application des forces.

Les DIN 4 018* (normes allemandes pour le calcul de fondations peu profondes)
permettent de calculer les fondations rigides d’aprés les équations de Boussinesg
si I’épaisseur de la couche est plus grande que la dimension de la fondation dans la direc-
tion étudiée. Si le calcul donne des pointes de pressions aux bords de la fondation,
celles-ci doivent étre diminuées selon les conditions particuliéres en respectant I’équilibre
statique.

Dans le cas ou I'épaisseur de la couche devient plus petite que la dimension de
la fondation dans la direction étudiée, la répartition des pressions deviendrait de plus en
plus uniforme.

Pour les fondations souples, les normes permettent 'application de la méthode
du coefficient de raideur sous certaines conditions mais recommandent, en général,
les méthodes exactes (2,4).

INFLUENCE DE LA SUPERSTRUCTURE
SUR LA REPARTITION DES PRESSIONS

[23

Tout ce qui a été dit sur la répartition des pressions sous une fondation se rapporte
au cas idéal que les forces de pilier de la superstructure qui sollicitent la fondation sont
libres de se déplacer les unes par rapport aux autres.

La superstructure a donc été considérée comme étant parfaitement souple.
Il n’en est plus ainsi si la superstructure posséde une certaine rigidité, ce qui est le cas
général. C’est par I'intermédiaire des piliers qui la relient avec la fondation que la super-
structure influe sur les tassements du sol, donc les pressions sous la fondation. Les varia-
tions de pression provoquent des variations des forces de pilier qui font naitre des solli-
citations supplémentaires dans tout I'ensemble de la constrution (KrasmaNovitch, 1955).

Le mode de fixation de la superstructure & la fondation semble jouer aussi un réle
important, tout au moins sur la répartition des pressions sous la fondation et les moments
fléchissants de la fondation (GrassuOFF, 1957). Les piliers peuvent étre encastrés dans
la fondation, ce qui permet la transmission d’'un moment fléchissant, d’un effort
tranchant et d’un effort normal ou simplement fixés par une rotule, ce qui exclut le
moment fléchissant.

La détermination du degré de rigidité de la superstructure reste toujours une
tache trés délicate. Des formules ont été développées (MEYERHOFF, 1953), mais il est
difficile, dans un cas donné, de tenir compte de toutes les influences sur le degré de
rigidité (portes, fenétres). C’est pour cela qu'on recommande de choisir entre les deux
extrémes d’une superstructure souple et d’une fondation rigide, ou d’une superstructure
rigide et d’'une fondation souple (Scuurrze, 1953 et 1955).

L’étude la plus compléte, & notre avis, de I'influence de la rigidité de la superstruc-
ture sur la répartition des pressions a été faite par Krasmanovitcu (1955).

* Voir page 24.
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Krasmanovitcu considére la superstructure Sk qui est reliée 4 la fondation S; par
des piliers articulés (voir fig. 67).

Il admet que le calcul statique « de haut en bas » a été effectué pour la superstruc-
ture S, et que les forces de pilier Sy, Sy et S¢ ont été déterminées.

Pour calculer la fondation S, il est nécessaire de tenir compte du moment d’inertie
de la fondation I, et de la superstructure I,. On obtient donc les pressions p en dessous
de la fondation 4 I'aide d’une des méthodes précises en prenant comme moment d’inertie
celui de I'ensemble de la construction I, -+ I,.

Connaissant p, on peut déter- (em]
miner les moments fléchissants dans ‘
la fondation & partir des forces S,, = m
Sy et Sc.
Cependant, si on calcule les
forces de pilier « de bas en haut« § - I 0567 mt
en partant de la répartition p connue, § sool t
on trouve des forces Ry, Rg, R et g
Ry = Sa, Rg # Sg, Re 5~ Sc. 2
Dans chaque pilier, il y a donc une g Iy -0,108m*
différence de force R, — S,, ete. 2
Sk [
. 1
7 2 3 Sgfs,
A 8 c

s
SERRRRIS AL

Fig. 67,

KrasmanoviTcH propose de répartir ces forces sur S; et S, dans le rapport de leurs
moments d’inertie. Les forces ainsi réparties provoquent des moments fléchissants et des
efforts tranchants dans la superstructure et dans la fondation quon appelle moments
fléchissants parasitaires et efforts tranchants parasitaires.

La connaissance des moments parasitaires nous semble indispensable au dimen-
sionnement de la fondation et de la superstructure.

KrasmanoviTcs a étudié les moments parasitaires pour un cas particulier d’une

superstructure trés rigide (silo I - o) et d’une fondation souple qui repose sur un sol
avec un module K = 1000 kg /em?.
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Dans ce cas, on peut dire a priori que tous les moments fléchissants et efforts
tranchants parasitaires se répartissent sur la superstructure.
. L . Sg ol
Si on porte les moments parasitaires en fonction de Sl pour différents moments
A
d’inertie de la fondation, on obtient le résultat intéressant que les moments parasitaires

. . S . .
deviennent tous nuls pour un certain rapport _.Slf (voir fig. 68). Si les forces sont dans le
WA

rapport indiqué, la superstructure tasse uniformément. Etant donné que la fondation
ne subit pas de dénivellations, la répartition des pressions donne, en calculant de bas en
haut, des forces Ry = S,, ete. Si Ry = S,, etc., il n’y a pas de différences de forces
qui provoqueraient les moments parasitaires.

La courbe révéle aussi un autre résultat fort intéressant. Les moments parasi-
taires augmentent avec le moment d’inertie de la fondation ou autrement dit : plus
petitest le moment d’inertie de la fondation, plus insignifiants sont les moments parasi-
taires. Le résultat est une bonne confirmation d’une régle généralement admise qu’'une
superstructure rigide devrait étre construite sur une fondation souple.

Le travail trés complet de KrasmanovrTcH traite encore des cas suivants :

—- les moments d'inertie de la superstructure I, et de la fondation I, sont petits
et du méme ordre de grandeur;

— le moment d’inertie de la superstructure I est petit par rapport au moment
d’inertie de la fondation I;

— les moments d’inertie de la superstructure I, et de la fondation I, sont grands
et du méme ordre de grandeur.

GrassHOFF (1957) étudie I'influence de la rigidité de la superstructure (deux cas
limites : rigide, souple) et du degré d’encastrement des piliers dans la fondation sur la
répartition des pressions et les moments fléchissants de la fondation. Il étudie quatre
sols différents, caractérisés par des modules de compressibilité allant de 50 & 1 000 kg jem?®.

— Influence de la rigidite.

La superstructure rigide conditionne, par rapport & la superstructure souple,
une augmentation des pressions aux bords de la fondation et une diminution au milieu.
Ces différences sont faibles pour les sols dont les modules de compressibilité sont petits,
mais deviennent sensibles pour les sols dont les modules sont plus élevés.

Les moments fléchissants dans la fondation ne sont pas beaucoup modifiés
par le degré de rigidité de la superstructure.

— Degré d’encastrement.

Le degré d’encastrement, par contre, joue un role plus important que la rigidité
de la superstructure. L’encastrement, par rapport a la simple articulation, égalise les
pressions. En particulier, les pressions aux bords de la fondation diminuent considéra-
blement. L’effet de I'égalisation est d’autant plus remarquable que le module de com-
pressibilité est plus grand.

Nous constatons le méme phénomeéne pour les moments fléchissants égalisation
des moments, surtout des moments en travées. Dans quelque fondation que ce soit,
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on a donc intérét & encastrer les piliers dans la fondation pour profiter de I’effet favorable
de 'égalisation des moments fléchissants et des pressions (voir fig. 69).

Dans le cas particulier d’une superstructure dont les colonnes sont appuyées sur
des semelles de fondation distinctes, CHaAMECKI (1957) a indiqué une méthode d"approxi-
mation successive pour déterminer les variations des forces de colonnes dues 4 des
tassements différentiels des semelles. Cette méthode est basée sur la connaissance des
coeflicients de répartition des charges (anglais : coefficient of load transference).

Ao ticulation (1) Le coefficient de répartition de charge Q,, a
\ /|~ Encastrement (2) un appui i de l'ossature est la force qui est provo-
quée si'appui a est déplacé de A, = 1 et si tous les
autres appuis ne subissent pas de déplacements (voir
fig. 70).

Connaissant les n coefficients de répartition
des n appuis de la superstructure pour chaque appui

;
/ /? Q,, /
P //
2 y ___—‘/
a /// b // ¢
7 T X
7 Aa:=1] /-7
- ///// *Qba Qca

Jiagramme dec
. Qaqg
Toments flechissarts

Fig. 69, Fig. 70.

R e AR S

Repartit:on des pressions

i, et les charges R,, d’'un calcul « d’en haut en bas» de la superstructure, le procédé
de CHAMECKI se poursuit ainsi :

Calcul des tassement A;, de chaque semelle sous la charge R;, correspondante.
A T'aide des A, calcul des charges corrigées R,1 a 'aide de I'équation :

Rir = Ry, + Qua Aso + Qup Apy + -+ — Qi Agy 5
— avec les charges Ry corrigées, on refait le calcul des tassements et on trouve
A
— supposant que les charges successives oscillent autour d'une valeur limite,

1
on calcule les R,y en sa basant pour chaque semelle sur un tassement moyen de 3 (A,

<+ A;). Dans la plupart des cas une autre approximation n’est plus nécessaire.

La difficulté de cette méthode consiste a déterminer les coefficients de répartition
de charge. Leur calcul exact nous parait presque impossible. Il faudrait se contenter
de simplifications (par exemple, immeubles & ossature sans remplissage).

Comme nous avons vu, la méthode Krasmanovitcs dans son cas général demande
la connaisance du moment d’inertie de la superstructure. Si on n’a pas la possibilité
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de rendre la superstructure parfaitement rigide ou parfaitement souple, on a besoin
d’indications sur I'évaluation du degré de rigidité de la superstructure. Cette question

a été traitée par MEYERHOFF (1953).

MEYERHOFF distingue 'immeuble 4 ossature ou & ossature avec remplissage.
Pour 'immeuble 4 ossature MevERHOFF obtient la rigidité E1,’ d’une dalle plus

les piliers correspondants (= un étage) :

~
I

iy,

B2 R B Ry i R U (PR T o ?

Iy

{

Fig. 71.

E = module de Young du matériau de P'ossature.
La rigidité de I’ossature entiére est donc :

EIB, = Z EIb'

Dalles

L2 , -
Le remplissage augmente la rigidité d’un étage de E,Ip SR E,L, étant la rigi-

b H3

dité d’un remplissage, E, I, = o

= 7

= épaisseur du remplissage;

H = hauteur du remplissage;
L

» = module de Younc du matériau de remplissage;

= longueur totale de la construction.



ANNEXE

L. Un simple procédé pour le calcul de poutres sur appuis élastiques, par Dr. Ing. Heinz
GRrAssHOFF, Bremen.

Extrait de la revue : Die Baufechnik (28), 1951, pages 160 et 189.

Titre original de la publication : Ein einfaches Niherungsverfahren zur Berechnung
elastisch gebetfeter Balken.

1,1 CHARGES QUELCONQUES

Subdivision en trois parties égales a.

Dy Ps P Da
0 4 10 7 _ M,
az
7 10 4 0 _ _ M,
a2
. 2N N 1N
-_— 9 — < ==t —
94 5 ¢, 429 4 N 390 773 o = NUss
, 1N N 2N
17— ¢ 9 4 ¥ _aN _
3, 390 429 + o 04 5T Nyya

M;, = moment statique dans le sens de I’aiguille d’une montre autour du centre
de gravité L;

My = moment statique dans le sens de I'aiguille d’'une montre autour du centre
de gravité R;
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= moment d’inertie;

E = module de Younc du matériau de la poutre;
I
a = longueur de la subdivision;

N — H”EOEE

a
Yss = fléche au point 2 de la poutre supposée appuyée aux bords et chargée par ¢;
Yss = fleche au point 3 de la poutre supposée appuyée aux bords et chargée par q.

1,2 CHARGE QUELCONQUE SYMETRIQUE

1,21  Subdivision en trois parties égales a.

| q
! L
_ __(2) : -
|
— ad t a } a -
' q
| [—
| (2) I 7 ]
Fay 7 J A
[
W
4 D=
1 2 _ZF
a
N N
19 — c, 91 + G, = Ny,
1,2.2 Subdivision en cing parties égales a.
| g
L) £ =\
| _\</ \J/) . —_— ]
I
= g * a 4+ a & a % @——fe—
4 ) U £\ ’ /q\
[ _ =7 \M] ' 7 1
aQ A
[ |
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41 Pe Ps
1 2 2 _ZF
a
N N .
39 — C 211 4 on 330 = NUpe
N . N _
59 -G 330 541 + o == Nijpg
E = module de Youna du matériau de la poutre;
= moment d’inertie;
a = longueur de la subdivision;
N o= OED
a
ZF = somme de la totalité des forces sur la poutre.
1,2.3 Subdivision en sept parties égales a.
| q
yd £ =) VAPAN | /
\& \J) ¢ 7 . |
e — g ~ —_
p1 '02/ - p3 / - p4 J/ - -~ - -
-~ - -~ ! P
|
t a $ a + g—+—2a ——3 +—2a a f
|
| g
{ =\ £ ) AN YA
[ (V= I/ F 1 7 —
a3 I A
I
yb‘? be yb4 I
Dy Da Ds Py
1 2 2 2 ~ IF
a
‘ N N - ,
1239 — — 6951 4 - 11 970 14 490 = Ny
C, C,
N : N
2079 — - 11 970 21441 + — 26 460 = Ny
Cl Ca ~
N N
2499 — ~~ 14 490 26 460 33 411 + -~ = Ny,
C C, b
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E = module de Youns du matériau de la poutre;
I = moment d’inertie;
a = longueur de la subdivision;
. 2520 EI;
=—
ZF == somme de la totalité des forces sur la poutre,

Z,

1,3 CHARGE QUELCONQUE ANTI-SYMETRIQUE

1,3.1 Subdivision en trois parties égales g.

A |
| ——A
[L |
$ a + a 3 a »
|
| A
2 R ——
—_— —
D —
1 ’
r 2)
Y.y B
| —
/ b2
P1 P:
7 6 = — 61‘3“
a
1N N
= 30 -
17— e 39 - G NUss
E = module de Younc du matériau de la poutre;
[ = moment d'inertie;
a = longueur de la subdivision;
N — 1080 EI
a4

M, = moment de la charge antisymétrique autour du point A (milien de la
poutre), pris dans le sens de I'aiguille d’une montre.



1,3.2 Subdivision en cing parties égales.

Les figures sont analogues a celles de 3,1,

P1 Dz Ds
13 18 6 5,
a
3N N
72 = ( Ny
37 5 G, 155 + oN 90 Y
1IN N
E = module de Young du matériau de la poutre;
I = moment d’inertie;
a = longueur de la subdivision;
N — 6004EI
a
M, = cf. 3,1.
1,3.3 Subdivision en sept parties égales a.
Les figures sont analogues & celles de 3,1.
2t P2 B Ds
19 30 18 6 SN L
a
5N - . N _
28536 1371 + 1530 630 = Ny
3N N
2] e, e I —_ N
W5 1530 2001 + = 900 = Ny,
; 1IN N
117 — 76 630 900 471 + o = Ny,
E = module de Young du matériau de la poutre;
I = moment d’inertie;
@ = longueur de la subdivision;
2520 EI
M, == cf. 3,1.

Les coefficients de raideur doivent étre déterminés a aide de la ligne d’influence
des tassements d’aprés GrRASSHOFF (1953).
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2. Lignes d’influence des fonctions 7/, v/, v".
-02
-o1
— v . — —T————
Y 010203 0405 10 12.9/ 30 _%
e
+02
+03
+04
+0‘5
//
/-
+10 /
n
Représentation de la fonction & = e e (cos ﬁ + sin %)
-g2
) e ]
-01 / P
/ \.\\
T T T T T T T T T T T T T T T
0102 05
I Rl 10 20 30 40
y
+Q2 /
+0,3 /
/
+04 /
ws] |/
+10
-nl

Représentation de la fonction % = ¢

iz

€T 1
COo$ — — sIn —
S 8




=02

=01
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+01 | o 10 20

Gl

+Q2
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+04 v

+05 /

n ”

Représentation de la fonction 7* = e °*
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CHarITRE 11

ESSAIS DE DETERMINATION DES PRESSIONS
EN DESSOUS D'UNE FONDATION
POUR DIFFERENTS SOLS

BUT DES ESSAIS

1 Nous nous promettons d’étudier dans ces essais les phénoménes suivants :

— Etude de la courbe des pressions pour différents sols et différentes rigidités
de Ia poutre de fondation;

— détermination numérique d’un « facteur de rigidité p » qui indique si, pour
une fondation de dimensions données et un sol de caractéristiques définies, les pressions
au-dessous de la fondation sont concentrées aux bords de la fondation ou autour du point
d’application de la force;

— ¢tude des pressions en fonction du temps.

pL DISPOSITIF D'ESSAIS

2.1 Cuves d'essais.
Cuve 1.

Nous exécutons une premiére série d’essais dans un coffre métallique de 1,00 m
de longueur, 0,70 m de largeur et 0,60 m de hauteur (voir fig. 72, photos 1 et 2). Un
systéme de portique consistant en deux tubes métalliques verticaux sur chaque coté,
profilés UPN 8 en dessous et un UPN 20 en dessus du coffre permet d’appliquer des

forces a la poutre de fondation au moyen d'un vérin et de les mesurer & 1’aide d’un
anneau dynamométrique (phofo 3).

Cuve 2.

D’autre part, nous avons a notre disposition un coffre métallique de 0,40 m de
longueur et de largeur et de 0,30 m de hauteur (voir fig. 73). Ce coffre est posé sur un
bati qui permet, moyennant un systétme de chargement semblable 4 celui des essais
oedométriques, d’appliquer des forces 4 I'aide de poids. L’avantage de ce systéme par
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I T [T

C \Vérin

Anneau
dynamométrigue 5 |1

Poutre de fondation

Wue de face de la cuve 1

Vue de cote de la cuve !

Fig. 72, — Cuve d’essai n° 1,



Photo 1.

— Cuve d’essai n° 1 avec dispositif de chargement et poutre de fondation.
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Photo 2, — Cuve d’essai n° 1 avec dispositif de chargement et poutre de fondation,
Vue de face.



Photo 3. — Cuve d’essai n- 1. Détail. Dispositif de chargement
et poutre de fondation.
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rapport 4 l'autre consiste dans le fait qu’il permet d’appliquer des forces constantes au
cours du tassement.

] |

oL /Proﬁle enTservant & appliquer fa force
: Poutre de fondation

Cuve N°2 remplie de so/

L |

Fig. 78. — Cuve d’essai n° 2.

2,2  Appareils de mesures de pressions.

Pour mesurer les pressions nous utilisons des appareils que nous appelons « dyna-
mométres & friction » *. Ces dynamométres se composent de deux lamelles métalliques
entre lesquelles glisse une languette métallique (voir fig. 74). En montant ces appa-
reils entre la poutre et le sol ils permettent,
apres étalonnage, de déterminer la force
normale exercée sur les lamelles a la fois par
le sol d’un c6té et par la poutre de l'autre = K

A . Farce mesurable
cOté & partir de la force de traction connue
appliquée 4 la languette. Pour éviter une
perturbation dans le fonctionnement, Ies
dynamometres ne reposent pas directement sur le sol, mais ils s’appuient sur des pla-
quettes métalliques (voir fig. 75).

Farce inconnue, gu e
désire connaitse

Tig. 74. — Schéma des dynamomeétres a Triction.

Le choix et 'entretien des dynamomeétres demande certaines précautions sans
lesquelles leur utilisation peut conduire & des résultats erronds. En effet, il faut que la
languette et les lamelles soient suffisamment planes pour garantir un glissement continu.
Pour les essais en fonction du temps il est surtour indiqué que la surface métallique ne
soit pas modifiée. 11 faut particuliérement veiller & ce que la surface métallique ne
s'altére pas par oxydation ou par dépét de poussi¢re. Il faut done choisir soigneuse-
ment le métal qui sert & fabriquer les appareils et il faut les protéger d’une enveloppe
de matiére plastique.

* Nous adoptons la terminologie de P. Hagig, Proc. Fourth Int. Conf, Seil Mech. Found. Eng., Londres
1957, Vol. 111, p. 174.
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La mesure des pressions se fait done de la facon suivante :
aprés avoir monté les plaquettes, les dynamomeétres et la poutre de fondation,
on applique la force sur la poutre et on tire chaque languette & I'aide d’un systéme de
tirage dans lequel on a intercalé un anneau dynamétrique (voir fig. 75). Pour une cer-
taine force de traction la languette glisse entre les lamelles. Connaissant la courbe d’éta-
lonnage de I'appareil on peut en déduire la force verticale correspondant & cette force
de traction et, en divisant par la surface, déterminer la pression moyenne.

2,3 Sols.

Comme sols nous utiliserons une argile avec L. — 99 °/ et LP — 28 % (argile
de SERRE-PONCON) et un sable calibré a 40 /100 de mm.

3 REPARTITION DES PRESSIONS INSTANTANEES
EN DESSOUS DES POUTRES DE FONDATION CHARGEES
PAR UNE FORCE PONCTUELLE VERTICALE AU MILIEU
ET REPOSANT SUR UNE ARGILE

3,1  Argile non saturse.

Nous avons effectué cette premiére série de mesure dans la cuve 1 remplie d’argile
non saturée.

Aprés malaxage (photos 4 et 5), Iargile a été mise dans la cuve en couches suc-
cessives de 1 cm (phofos 6 et 7), qui ont été compactées A la main par I'appareil dit
« Proctor Normal » 2 une énergie de compactage de 3 kgem /em3, Ceci correspond a peu
prés & la moitié de I’énergie de I’essai dit Proctor Normal.

Les caractéristiques de I’argile en place sont les suivantes :

— teneur en eau naturelle....................... .. w =249+ 1,5 9%;
— poids du matériau sec en place par rapport au volu-
me total = densité séche .............. ... ... .. ve = 1,33 4+ 0,02 t/ms;
degré de saturation ................. ... ... .. .. = 63 %;
— angle de frottement apparent. ......... ... .... .. ® = 220;
— cohésion apparente. ..................... .. . ... ¢ = 1,0 kg jem?2,

Nous avons effectué une grande série de différents essais de laboratoire avec le
sol ci-dessus. Pour le détail de ces mesures nous renvoyons au chapitre IV (Etude des
propriétés mécaniques des argiles lors de petites déformations).

Comme poutres d’essais nous avons utilisé dans cette série de mesures des poutres
d’acier doux de 40 ¢cm de longueur, 6 cm de largeur et de quatre différentes hauteurs,
1,2, 3et4cm.

Les poutres ont été chargées par une force ponctuelle au milieu.

Pour mesurer les pressions nous avons monté vingt-deux dynamométres 3 friction
qui reposent deux par deux sur une plaquette (voir fig. 75).

Les dynamométres sont faits d’un acier étamé avec un coefficient de frottement
moyen de p = 0,41 4 0,10. Nous donnons les courbes d’étalonnage des différents dyna-
mometres sur les figures 76 4 80.
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Photo 4. — Malaxeur de sol.
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Photo 5. - Détail du malaxeur.
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Photo 6. — Remplissage de la cuve d'essai n° 1.
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Photo 7. — Surface du sol partiellement compacté,
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Nous avons effectué les mesures des pressions pour deux chargements différents
de chaque poutre :

— un faible chargement avec une force ponctuelle au milieu de la poutre de
I = 96 kg, ce qui correspond & une pression moyenne de 0,4 kg /em? et 4 1/20 environ
de la force portante de la fondation.
Pour une bande infinie nous trouvons avec :
O = 220, ¢ = 1,0 kgfem?, N, = 14, Prupture & § - 1,0 - 14 = 9,4 kgfem?;

Cisaillement local d’aprés TErzaGHI (1954), voir chapitre I.

— un faible chargement avec une force ponctuelle de F == 96 kg au milieu de
la poutre, mais aprés avoir chargé la surface du sol avec la poutre de 4 cm de hauteur
4 une force ponctuelle au milieu de F = 2 300 kg, ce qui correspond 4 une pression
moyenne de p = 9,6 kg /em? (préchargement) qui est I'ordre de grandeur de la force
portante de la poutre.

Résultats obtenus.
— Faibles charges :

Nous obtenons le résultat intéressant que la répartition des pressions dépend
fortement de la hauteur de la poutre de fondation, donc de son moment d’inertie
(voir fig. 81 et 82 tableau X).

TABLEAU X

Explication :

IlIIlllIlllﬂH
A A A A A A K B K K BT

Répartition des pressions instantanées [kg/cm?] en-dessous d’une poutre de fondation chargée
par une force poncluelle verticale au milieu et reposant sur une argile non saturée;
Résullals obfenus par Uexpérience. Pas de préchargement.

H=4cm....|14 | 0,34 ] 0,09 | 0,14 | 0,15 | 0,11 | 0,27 | 0,10 | 0,16 | 0,17 | 1,46

H=3cm....| 0,78 | 0,39 | 0,20 | 0,22 | 0,33 | 0,24 | 0,66 | 0,20 | 0,19 | 0,20 | 0,08

H=2cm....1 0,36 | 0,29 | 0,11 | 0,27 | 0,42 | 0,36 | 1,66 | 0,38 | 0,14 | 0,09 | 0,28

H=1cm....| 0,32 | 0,20 | 0,15 | 0,24 | 0,57 | 0,82 | 1,52 | 0,13 | 0,14 | 0,10 | 0,24
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drneau dynamométrique
(horizontal)

S0div} 1
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50 div J‘OU div
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- W ééé.=0_-{5
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" S50dw = ?Oomv
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10dw: +
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50dw 100div

Fig. 76. -~ Etulonnage des dynamometres 4 friction. Matériau : acier étamd.
Anneaux : horizontal (100 kg) et vertical (100 kg). 33,5 div. = 10 kg.



Anneau dynamométrique
(horizontal)

-39 .
ll5—§— 0,39
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Anneau vertical
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5Qdrv. 100 div

Fig. 77. — Etalonnage des dynamométres 4 friction. Matériau : acier étamé.
Anneaux : horizontal (100 kg) et vertical (100 kg). 33,5 div. = 10 kg.
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Anneauv dynamométrique
(horizontal}

L 10
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Anneau vertical

1
100 div
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5(17 div
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Anneau vertical
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1 1
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10div-
Anneau vertical

1 1 1 1
50dv 100 div
14 .

.38 .
Hi 9 042

10div.

Anneau vertical
1 1 L 1
50div. 100div.
Fig. 78. — Etalonnage des dynamométres i friction. Matériau : acier ¢tamé.
Anneaux : horizontal (100 kg) et vertical (100 kg). 33,5 div. = 10 kg.
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Anneau dynamométrique
(harizental)
[ 15
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32-037
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100 div.

u,6=%=030
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L 1 1
I 100 div.
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50div. 100 div.
5 385 g4
S ]
10divf-

Anneau vertical
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Fig. 79. — Etalonnage des dynamométres & friction. Matériau : acier étamé,
Anneaux : horizontal (100 kg) et vertical (100 kg). 33,5 div. = 10 kg,
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Fig. 82, — Répartition des pressions instantanées [kg/em?®] en dessous d’une poutre de fondation chargée
par une force ponctuelle verticale au milien et reposant sur une argile non saturée. Résultats
obtenus par I'expérience. Pas de préchargement (ci. tabl. X).
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TasLEAU X1

Explication : voir Tableau X.

Répartition des pressions instanfanées [kg/cm?) en dessous d’une poulre de fondation chargée
par une force ponciuelle verticale au milieu el reposant sur une argile non saturée H
Résultats obtenus par Uexpérience. Préchargement & 9,6 kg jem?.

M P2 Pa M s P ps’ pJ Dy Py 129

H=4cm....] 0,46 | 0,82 | 0,14 | 0,21 | 0,36 | 0,59 | 0,43 | 0,16 | 0,31 | 0,69 | 0,30

H=3cm....| 0,06 [ 0,46 | 0,26 | 0,28 | 0,70 | 1,04 | 0,58 | 0,07 | 0,30 | 0,44 | 0,21

H=2cm....| 0,04 | 0,17 | 0,06 | 0,21 | 0,99 | 1,52 | 0,88 | 0,16 | 0,21 | 0,12 | 0,05

H=1lcm....| 0,04 } 0,12 | 0,04 | 0,23 | 0,82 | 2,18 | 0,56 | 0,05 | 0,20 | 0,09 | 0,08

En effet pour la poutre de fondation de H = 4 em (I = 32 e¢m?) nous obte-
nons une forte concentration des pressions aux bords de la fondation (chaque bord
correspond & environ 10 % de la longueur de la poutre) del’ordre de 3,6 p,,, alors que les

F

1
H
T

—

pressions au milieu de la poutre s’élévent a environ 0,45 p,,. Etant donné la largeur
finie des dynamométres 4 friction nous obtenons forcément des valeurs moyennes des
pressions sur la largeur des dynamométres.

I1 est trés probable, en particulier, que les pressions directement aux bords de la fondatjon soient
Ecnsiblemen't plus élevées et de Iordre de la charge critique du bord, d'aprés FrOHLICH, (qui serait environ
,0 kg/em?,

® = 220, ¢ = 1,0 kg/em?, N. = 6,0, Puritique =~ 1,0 « 6,0 = 6 kg/cm?,

Par contre pour la poutre de H = 1 e¢m (I = 0,5 cm? nous obtenons une
forte concentration des pressions autour du point d’application de la force de 'ordre
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de 3,8 p,,, avec seulement des faibles pressions aux bords de 0,7 p,,. Les minima des
pressions sont situés 4 environ 0,25 L. des bords et s’élévent 4 environ 0,3 p.,

Les courbes de répartition des poutres de H = 3 cm (I=13,5cm% et de
H =2 cm (I = 4 cm?) sont situées entre les deux courbes limites pour la poutre trés
rigide et la poutre trés souple.

Ces résultats représentent, en général, une bonne confirmation des recherches
théoriques et expérimentales (voir chapitre I). Il est particuliérement intéressant de
noter que la répartition des pressions trouvée pour la poutre de H = 4 em s’accorde
trés bien avec celle trouvée par BACHELIER (1952) pour la poutre rigide sur un milieu
semi-infini élastique surtout en ce qui concerne les pressions au milieu de la poutre.
BACHELIER trouve p = 0,41 p,,, nos mesures donnent environ p=045p,.

Les courbes de répartition tracées donnent, en général, une valeur moyenne
prise sur quatre mesures différentes. Les écarts autour des valeurs moyennes sont sou-
vent considérables surtout en ce qui concerne les petites pressions. Les erreurs sont
plus petites pour les grandes pressions. En moyenne, il faut compter avec une erreur
de - 25 9.

Ce qui surprend en regardant les courbes de répartition des pressions ¢’est I'ano-
malie de la plaque 7 (voir fig. 75, 81 et 82), qui est toutefois faible pour les poutres presque
rigides et qui devient plus visible pour les poutres souples. Nous avons constaté que
cette anomalie est provoquée par le fait que la poutre s’adaptait déja mieux au sol sous
la charge nulle & I'endroit de la plaque 7, et que cette plaque 7 formait done un « quasi-
appui » par rapport aux plaques voisines en raison d’une dénivellation de quelques
centiémes de millimétres seulement.

L’état de la surface du sol et de la poutre qui s'y appuie influe donc fortement sur
la courbe de répartition des pressions tout au moins pour les petites charges et on peut
se demander si la répartition des pressions en dessous des fondations existantes peu
chargées n’est pas caractérisée par un manque total de régularité.

— Faibles charges aprés préchargement (voir fig. 83, 84, tabl. XI):
On connait sans difficulté que le préchargement du sol joue un réle important sur
les.courbes de répartition des pressions. L’influence du moment d'inertie de la poutre

lF

reste toujours la méme comme dans les premiéres mesures. Les courbes de pressions
pour une poutre donnée présentent cependant quelques différences suivant le mode de
chargement.



— 105 —

On reconnait en particulier, que les pressions directement aux bords de la
poutre de H = 4 cm, sont faibles et de I'ordre de la pression moyenne D m- Les maxima
des pressions qui étaient directement aux bords dans le premier cas de chargement se

014 921 |0,76|

0,30
036 0.31 ‘

/2

946 1T

— — 1= 1—  Pp=040 kgfem?

059

0,69

0,82

F:96kg

FEEAD

[2.061 goz

0.21
0269 28 0,30

- —lot— — —t044 —— P-040 kg/cm2
058

70

1,04

TFig. 83. — Répartition des pressions instantanées [kg/cm?®] en dessous d’une poutre de fondation chargée
par une force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile non saturée. Résultats
obtenus par I'expérience. Préchargement 4 9,6 kg/em? (cf. tabl, XI).

sont déplacés en direction du milieu de la poutre et sont situés 4 0,15 L. des bords. Ils

s'élevent a environ 1,9 p,,. En méme temps, on reconnait déja une concentration des

pressions autour du point d’application de la poutre de P = 1,5 p,,. Plus la hauteur

de la poutre diminue plus les concentrations au voisinage des bords s’affaiblissent et plus
les concentrations autour du point d’application de la force s’accentuent.
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Fig. 84. — Répartition des pressions instantanées [kg/cm?] en dessous d’une poutre de fondation chargée
par une force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur unc argile non saturée. Résultats
obtenus par I'expérience, Préchargement 4 9,6 kg/em? (cf. tabl, XD,
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Pour la poutre avec H = 1 c¢m les pressions au milieu sont 5, 5 fois plus grandes
que la pression moyenne p,, et diminuent rapidement vers les bords de la poutre pour
¥ prendre une valeur d’environ 0,3 p,, .

Le préchargement du sol a probablement provoqué deux phénoménes différents :
un compactage du sol et une rupture localisée (zones plastiques) aux bords de la poutre
rigide qui servait & compacter le sol.

Le compactage du sol se traduit par un « raidissement » du sol par rapport 2 la
fondation ou autrement dit par un « assouplissement » des poutres de fondation par
rapport au sol.

En effet, les concentrations des pressions autour du point d’application de la force
sont remarquables pour toutes les quatre poutres.

Pour la poutre de H = 4 c¢m la pression autour du point d’application change
de p = 0,45 p,, (sans préchargement) & p == 1,5 p,, (préchargement); pour la poutre
de H = 1 cm les valeurs correspondantes sont p = 3,8 p,, et p = 5,5 p,,.

Par contre, la rupture localisée du sol aux bords de la fondation fait que la concen-
tration des pressions n’a plus lieu directement aux bords de la fondation mais 4 0,15 L
des bords.

Les anomalies du premier chargement observées ont d'ailleurs disparu ce qui
prouve leffet égalisant d’une forte charge sur les irrégularités des surfaces de contact

entre la poutre et le sol et les conséquences favorables qui en résultent pour la courbe
de répartition des pressions qui devient plus réguliére.

3,2 Argile quasi saturée.

Nous avons effectué ces essais dans la cuve 2.

L’argile a été compacté dans la cuve par couches successives de 1 em a Taide de
I'appareil manuel de compactage qui sert aux essais dits « Proctor Normal ». L’ énergie
de compactage était 3 kgem /em3 comme pour l'argile non saturée de la cuve 1.

Les caractéristiques de P'argile en place sont les suivantes :

— teneur en eau maturelle........................... ... w = 37 %;
— poids du matériau sec en place par rapport au volume
total = demnsitéséche ................ . ..... . ... .. e = 1,33 t /m3;
— degré de saturation ............ ... ... ... ... . ....... S &~ 97 %;
— angle de frottement apparent.......................... D~ 0
— cohésion apparente............... ... ... ... .. ..., ¢ = 1 kg /em2
H-10(3,9)cm

ro7cm

4
f ; 1,0cm
£ S o
DR R RS YA

Largeur des poutres. 40 cm Fig. 85.
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Nous avons également effectué une série de différents essais de laboratoire avec
le sol ci-dessus. Pour le détail de ces mesures nous renvoyons au chapitre IV,

Comme poutres d’essai nous avons utilisé des poutres en acier doux de 25 em de
longueur, 4 em de largeur et de deux différentes hauteurs, 1,0 et 3,9 cm.

Pourla mesure les pressions nous avons monté quatorze dynamométres 3 friction
qui reposent deux par deux sur une plaquette (voir fig. 85). Les dynamométres sont
faits en laiton avec un coefficient moyen de u = 0,46 + 0,10. Nous donnons les courbes
d’étalonnage des différents dynamométres aux fig. 86 a 90.

Nous avons chargé les poutres au milieu & 70 (75) kg et nous avons trouvé (voir fig.91)
que la poutre de H = 1 cm montrait 4 peu prés une
répartition uniforme des pressions alors que celle avec
H = 3,9 cm présentait une concentration des pres-
sions aux bords de I'ordre de 1,4 p,, avec des minima
de pression au milieu de I'ordre de 0,5 p,,. La courbe
des pressions de cette derniére poutre présente un
aspect un peu différent de celui pour les poutres sur
I'argile non saturde.

F

En effet pour la poutre trés rigide (H = 4 cm)
sur l'argile non saturée qu’on peut comparer avec la
présente poutre de H = 3,9 cm, la répartition des
pressions présente une concentration plus forte aux bords (en pointillé a la fig. ci-contre)
que pour la poutre sur argile saturée (en traits pleins a la fig.) avec une chute remar-
quable a 0,5 p,,.

Notons aussi que les pressions aux bords s’élevent ici seulement 4 1,4 p,,, alors
qu’elles étaient 3,6 p,, pour la poutre sur 1’argile non saturée.

3,3 Coeificient de rigidité p.

Les essais montrent I'importance fondamentale de la hauteur d’une poutre de
fondation, donc de la rigidité EI sur la répartition des pressions. Deux cas limites se
présentent :

—- la poutre trés rigide par rapport au sol qui est caractérisé par une concen-
tration plus ou moins forte (suivant le degré de saturation) des pressions aux bords;

— la poutre trés souple par rapport au sol oit les pressions sont concentrées
autour du point d’application de la force.

Pour une poutre de fondation, chargée par des forces quelconques, et reposant
sur un sol avec un module d’élasticité donné, il serait intéressant de savoir, si la
poutre est trés rigide ou trés souple par rapport au sol donné, ou si elle a une rigidité
intermédiaire entre les deux cas limites. Car ceci permettrait, moyennant nos résultats
obtenus, d’indiquer approximativement I’allure générale de la courbe des pressions, en
particulier de dire si les pressions sont concentrées au bord de la fondation, ou si elles
sont concentrées aux points d’application des forces, ou si elles sont, au contraire, plus
ou moins uniformes. Pour un avant-projet ces connaissances pourraient déja rendre un
grand service en ce qui concerne le dimensionnement.
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Fig. 86. — Etalonnage des dynamométres 2 friction. Matériau : laiton.
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Fig. 87. — Etalonnage des dynamométres & friction. Matériau : laiton.
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Fig. 88. — Etalonnage des dynamomeétres A friction, Matériau : laiton.
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Fig. 89, — Italonnage des dynamométres a friction. Matériau : laiton.
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Fig, 90. — Etalonnage des dynamométres a friction, Matériau : laiton.



— 114 —

Définissons, dans ce but, un coefficient sans dimension ¢ qui est le rapport entre
la rigidité de la poutre et la «rigidité » du sol que nous devons définir tout de suite.

En général, une rigidité est définie par le produit du module d’élasticité et le

moment d’inertie.

041

037

064

g72|

087

0911091

pm 070 kgfem?

7 S m ) : H= 7(‘/77

076

070

076

041

082

089

100

P =075 kg/em?

Fig. 91. -— Répartition des pressions [kg /cm?] en dessous d’une poutre de fondation chargée par une force pone-
tuelle au milieu et reposant sur une argile quasi saturée. Résultats obtenus par I’expérience.

On aurait donc:
_E, - I;
P=E -,

E, — module d’¢lasticité de la poutre;
I, = moment d’inertie de la poutre;
E, = module d’élasticité du sol;

I, = « moment d’inertie » du sol.
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H?
Ona: Ip = 13‘— .
Pour déterminer I, définissons une bande de sol de la largeur B et de la hauteur

égale a la longueur L de la poutre, donec :

!
3
B,
ce qui donne :
- 5 L

Les essais sur 1'argile non saturé montrent
que les pressions sont concentrées aux bords pour
H > 3 cm et concentrées autour du point 1
d’application de la force pour H < 2 cm. Pre- | L
nons comme E, = 2,1 . 108 kg /cm? et comme

E; = 300 kg /em? (essai de compression monoaxiale correspondant 4 H /D = 2,0, voir
chapitre IV).

Avec L = 40 ¢m on aura dong :

F —pour H=3cm:

—pour H=2cm:

o= (%))32’—13%@=0,9~ 1.

Faisons un contrdle :

Dans les essais sur l'argile quasi
saturée nous avons trouvé que la réparti-
tion était presque uniforme pour la pou-

f<p<J tre d¢ H = 1 em. Prenons pour cette
argile un module moyen de 60 kg/cm?
(essai de compression simple, voir cha-
pitre IV), nous obtenons avec L. = 25 cm :
1y3 2,1 - 108 .
o=(z) "0~ =22
P >3 Comme il fallait s’y attendre dans

les essais sur argile non saturée la pression
est & peu prés uniforme pour 1 < ¢ < 3.
L’essai sur l'argile saturée confirme ce
résultat.

‘Nous pouvons donc donner le sché-

Fig. 92. S ma de la fig. 92 pour la répartition des
N - cvant o  (H\* Ep ) .
Répartition des pressions suivant o = (1) Fom pressions en dessous d’une fondation.
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4 LA REPARTITION DES PRESSIONS EN DESSOUS DES POUTRES
DE FONDATION CHARGEES PAR UNE FORCE PONCTUELLE
VERTICALE AU MILIEU ET REPOSANT A LA SURFACE D'UN SABLE

Nous avons effectué ces essais dans la cuve 1.

Le sol est un sable calibré sec de 40 /100 mm avec les caractéristiques suivantes :
— poids du matériau sec en place par rapport au volume

total = densitéséche ............ ... ... ... ... ... Yo = 1,60 t /m3;
angle de frottement ........... ... ... . ... ... . ... . ... ® = 459;
— cohésion .

........................................... C & 0.

L’angle de frottement a été déterminé dans la boite dite « de CASAGRANDE ». Nous donnons les
résultats des mesures figure 93.

En plus nous avons effectué des essais de compression 4 diamétre constant a plusieurs cycles, ce qui
nous a permis de tracer la courbe du module de compressibilité en fonction de la contrainte (voir fig. 94).

Nous constatons que les modules augmentent rapide-

£, [/(g /cm2] ment avec la contrajnte appliquée et convergent vers une
I S . valeur limite. La valeur limite dépend du nombre de cycles
4°¢c de charges effectués et se situe du premier cycle au qua-
triéme cycle entre 2 200 et 4 100 kg/em’,
[ . 1
4000 Fe Comme poutres d’essais nous utilisons les
e mémes poutres d’acier doux qui nous servaient
°c 5 . , 4
pour I'argile non saturée : longueur L. = 40 cm,
largeur B = 6 c¢m, hauteurs différentes : 1, 2, 3
2000 1o et 4 cm.

La charge ponctuelle au milieu est :
F = 200 kg.
Nous avons mesuré les pressions avec des

p [k_q /;7:] dynamométres en laiton qui avaient un coeffi-
cient de frottement moyen de g = 0,50 4- 0,11.

Le montage était le méme que dans 'essai d’argile non saturée.

Résultats (voir fig. 95, 96) :

Nous retrouvons le phénoméne caractéristique pour les sables chargés en surface
qu’il n'y a pas de concentrations des pressions directement aux bords d’une fondation.
Ceci s’explique facilement par le manque de cohésion qui fait que les particules de
sables en dessous du bord de la fondation ne portent pas.

Pour la poutre de H = 4 c¢m les pressions aux bords sont égales 4 0,85 p,, et
elles diminuent encore pour les poutres de H =3,2et 1 cm 4 0,80 p,,, 0,74 p,, et 0,52 p,,
respectivement.

Pour les poutres de H == 4 em et H = 3 cm nous trouvons des maxima des
pressions a une distance de 0,15 L. des bords. Pour la poutre H = 4 ¢m les maxima sont
égaux 4 1,2 p,,; pour la poutre = 3 cm ils sont égaux a 1,1 p,,.

La poutre de H = 1 ¢m présente une concentration trés nette des pressions autour
du point d’application de la force : p = 1,6 p,,.

NoTAa. — Pour compléter cette série de mesures il serait intéressant de faire des essais a4 une certaine

profondeur de fondation., Dans ce cas on devrait retrouver les mémes phénoménes que pour les argiles, en
particulier la concentration des pressions aux bords des poutres trés rigides.
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Fig. 94. — Essai de compression 4 diamétre constant. Sable 40 /100 mm sec; vq = 1,60 t/mo.
Module de compression en fonction de la contrainte normale,
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Fig. 95. — Répartition des pressions [kg/cm?] en dessous d’une poutre de fondation chargée par une force
ponctuelle verticale au milieu et reposant sur un sable 40/100 mm, sec yq —= 1,60 t/m? ® == 4590,
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Fig. 96 — Répartition des pressions [kg/cm?] en dessous d’une poutre de fondation chargée par une force
ponctuelle verticale au milieu et reposant sur un sable 40/100 mm, sec yg = 1,60 t/m”; ® =. 450,
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5 L'EVOLUTION DES PRESSIONS EN FONCTION DU TEMPS.
POUTRE DE FONDATION
CHARGEE PAR UNE FORCE
PONCTUELLE EN SON MILIEU

5,1  Argile non saturée.

Les essais ont été exécutés dans la cuve 1 et sur I'argile dont nous avons décrit
les caractéristiques plus haut (3,1 de ce chapitre).

Comme poutre de fondation nous nous sommes servis de la poutre de H = 3 em
avec une longueur de 40 ¢m et une largeur de 6 cm, chargée par une force ponctuelle
au milieu de F = 680 kg.

La mesure des pressions a été faite par des dynamomeétres en laiton avec un coeffi-
cient de frottement moyen de 0,34 + 0,08.

Nous avons observé les tassements de la poutre et les pressions en dessous de sa
surface de contact avec le sol pendant 30 jours.

Les tassements ont été pris en cing différents points de la poutre.

La mesure des pressions a été faite par le méme montage que nous avons déerit
dans le paragraphe 3,1 (voir fig. 75).

— Mesure des fassements :

— Tassements absolus. -— Le tassement de la poutre n’était pas symétrique
(voir fig. 97).

En effet les points « 4 » et « 5 » & droite de 'axe de symétrie ont tassé moins que

les points « 1 » et « 2 » & gauche de I'axe. La poutre s’est inclinée & gauche en subissant une
déformation sensible,

Si nous portons les tassements des différents points en fonetion du temps (échelle
linéaire) (voir fig. 98, 99) nous obtenons I'aspect habituel des courbes de tassement
jusqu'a ¢ = 1000 mn. A partir de 1 000 mn nous observons des irrégularités dans ler
courbes sous forme de « crochets » Ces « erochets » apparaissent 4 un temps donné sus
tous les points de mesure. 11 est intéressant de noter que tous les points de tassement
se situent, malgré les irrégularités, autour d’une droite qu’on trace a partir de la partie
initiale des courbes de tassements.

— Tassements différentiels. — Le tassement du point « 3 » étant probablement
trop faible & cause d’'un montage imparfait, nous regardons seulement les tassements
semblent différentiels « 1-2 » et « 4-5 » (voir fig. 100, 101).

Les tassements différentiels « 1-2 » sont faibles et, a part quelques irrégularités
invariants en fonction du temps.

Les tassements différentiels « 4-5 », par contre, sont grands, augmentent beaucoup
au début de I'essai et se stabilisent seulement apres 20 000 mn (14 jours). A ce moment
ils sont sept fois plus grands que les tassements différentiels « 1-2 ».

Les différences dans les tassements différentiels « 1-2 » et « 4-5 » sont en bon accord
avec les tassements absolus. En effet, 4 droite de I'axe de la poutre, le sol est apparem-

ment plus dur qu’a gauche, donc, & droite, les faibles tassements absolus et les forts
tassements différentiels; a4 gauche, c’est l'inverse.
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Fig. 97. — Répartition des pressions et tassements d'une poutre de fondation chargée par une force
ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile non saturée.
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— Mesure des pressions :

Les courbes de répartition des pressions reproduisent les concentrations caracté-
ristiques des pressions aux bords que nous avons déja observées pour cette poutre dans
I'étude des pressions instantanées G3,1).

Du reste les courbes de pressions ne sont pas trés réguliéres, ce qui s’explique 2
partir des connaissances des tassements absolus et différentiels.

En effet, les pressions sont plus fortes & droite de I'axe de la poutre (sol dur),
plus faibles & gauche de I'axe (moins dur).

Tracons les pressions des différents points de la poutre en fonction du temps (voir
fig. 102, 103). Nous constatons qu'a partir de t = 1 jour les pressions oscillent autour
d’une valeur moyenne. En ce qui concerne les pressions instantanées elles sont parfois
plus grandes, parfois plus petites que la valeur moyenne. Comme on voit sur la figure
97 les pressions ont tendance a s'égaliser dans le temps. Les grandes pressions dimi-
nuent aux frais des petites qui augmentent de leur ¢6té. On peut donc tirer la conclusion
importante de ces essais que la répartition des pressions ne varie pas beaucoup en
fonction du temps a part quelques arrangements locaux avec tendance égalisante.

5,2 Argile quasi saturée.

Une étude analogue sur une argile quasi saturée nous a fourni un résultat analogue
a celui pour I'argile non saturée : effet égalisant du temps sur la répartition des pressions.

6 LA REPARTITION DES PRESSIONS EN DESSOUS DES FONDATIONS
REPOSANT SUR UNE ARGILE QUASI SATUREE
ET CHARGEE EXCENTRIQUEMENT

Les essais ont été exécutés dans la cuve 2. Pour les caractéristiques du sol et des

poutres de fondation, de méme que le choix et le montage des dynamométres a friction
nous renvoyons a 3,2,

Nous avons chargé les poutres avec une force de 60 kg.

Poutre avec H = 4 cm de haufeur.

Nous avons choisi les excentricités suivantes : e = 2,1 cm; ¢ = 4,2cm;e = 5,5 cm;
e étant la distance entre la force et I'axe de symétrie de la poutre.

Nous constatons que les diagrammes de pressions correspondent assez bien a4 ceux

qu’on trouve en calculant les pressions seulement avec les équations d’équilibre statique
(diagramme linéaire).

Dans la figure 104 les traits pleins donnent les pressions mesurées, les traits poin-
tillés les pressions calculées. On reconnait une bonne concordance.

Poulre avec H = 1 cm de hauteur.

Les excentricités sont les suivantes : e = 1,3 ¢cm; e — 5,5 cm et ¢ — 8,3 cm.

Ici, la concordance entre le calcul numérique 4 la base des lois d’équilibre sta-
tique et les expériences est moins nette (voir fig. 105).
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Fig. 102. — Evolution des pres:ions en dessous de la poutre de fondation de la figure 97 en fonction des tenmips.
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tuelle, verticale et exzcentrique,



— 131 —

Dans le cas de ¢ = 1,3 cm les pressions mesurées s’écartent notablement du
diagramme trapézoidal aux bords de la poutre de fondation, le cas e = 5,5 cm est en
assez bonne concordance, mais le cas e = 8,3 cm montre les plus grands écarts. D’aprés
les expériences, malgré ’excentricité relativement grande (¢ = .—3!) la poutre porte sur

toute sa longueur alors qu’elle porterait seulement avec la moitié de sa longueur d’aprés
ies calculs.
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CALCUL NUMERIQUE DE LA REPARTITION
DES PRESSIONS

1 LIMITES IMPOSEES AU CALCUL NUMERIQUE

Nous faisons un calcul de la répartition des pressions instantanées pour les poutres
de fondation chargées au milieu et reposant sur l'argile.

Nous nous abstenons d’effectuer le méme calcul pour les sables étant donné
qu'on peut dire @ priori que les calculs ne peuvent pas donner les mémes résultats
que les expériences. En effet, les fondations reposant i la surface d’un sable, la ligne
de tassement théorique (ligne continue) est tout & fait différente de la ligne de tasse-
ment réelle (ligne discontinue aux bords) 4 cause des zones plastiques aux bords ce qui
fait que la pression réelle aux bords de la fondation restera toujours en dessous de la
valeur de la pression calculée.

Nous ne calculons pas les pressions en fonction du temps.

2 REPARTITION DES PRESSIONS INSTANTANEES
EN DESSOUS D'UNE POUTRE DE FONDATION
CHARGEE PAR UNE FORCE PONCTUELLE VERTICALE
EN SON MILIEU ET REPOSANT SUR UNE ARGILE

2,1 Méthode générale de Ohde (1942).

Nous appliquons la méthode OunE que nous avons exposée dans la partie biblio-
graphique de notre thése (2,4.1).

Notre poutre est symétrique et symétriquement chargée ce qui réduit le nombre
d’équations nécessaires 4 la détermination des pressions a la moitié.

Subdivisant la poutre en dix parties égales et profitant de la symétrie du charge-
ment nous devons trouver cing équations pour les cinq pressions p inconnues.

Avec la terminologie de cette méthode (voir 2,4.1) nous procédons de la facon
suivante :
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Calcul des tassements :

M G=1co+ ) py + (e1+¢) ps + (ca+ ) py -+ (s cg) py -+ (4 -+ Cs) Ds] Ea,’

Ca==[(c1+ ¢ pr + (co-F ) pp + (¢1 + ce) P -+ (c3+ ¢5) P+ (cs -+ ¢5) psl %’

Ga=[(ca+ ) pr+ (c1+ ¢p) P2 -+ (o -+ ¢5) pg + (¢ + €g) Ps - (€3 + €3) ps] 'I%ﬂ

Ga=[(a+ce) pr + (ca+cs) py + (¢ -+ €y) Ps + (o +- €5) Py + (&1 + ¢5) pg] I_g-,’

Sl ) pt @t ap e Pt @t Pt @+ o) bl

Ces tassements provoquent les moments fléchissants suivants dans la poutre :

@) M+ 4M, + M, = (— 1, + 2¢, — g, OEI

@’
My 4 My + M= (% 25— OB
My + 4M, + M; = (— %+ 2 & — ) 6—0‘1?’

M, -+ 4MyF MYy = (— 0y + 28— 2y) Bafl

D’autre part, on a pour les moments fléchissants :
3 M, =P . q

My =P;.2a 4 P,. q,

M, =P, .3a-+P,.2a +P;.aq

M, :P1.4a+P2.3a+P3.2a+P4.a,

My =Py .5a+P,.4a+P,.3a+P,.2a+P,.a—FZ%

2
L’équilibre des forces verticales donne :
4 Gt patptpetpa-b=1.
Introduisant (3) dans (2) on obtient :

3) 6P, a+tPya =4 +25—5
12 Py a - 6P,a + Pya :(_gz.;-2§3_>;4)6a1;31_,
18P a+ 12P,a+ 6Pya -+ P,a r—-(——C3+2C4—~C5)-6—aE'—I,
24 Pya 4 18Pya+12P;a + 6P, a +
+Pya—F§ =(—c4+2§5—z5)6af;1.

on a:



— 134 —

6 —4+2,—4= [2 (0 + ¢c8) p1 + 2 (c5 + ¢;) pe
+ 2+ pat+2(ca+ )Py
+ 2(cs + €) ps— (¢, + €¢) Py
(e + € pa—(ca + ¢) ps— (c5 + Cs) s
— (64 + ¢5) ps— (c2 + ¢7) pr— (61 + ) Ps
— (€5 4+ €5) p3— (¢ + ¢4) py— (c5 + ¢€5) sl :7
Ce qui donne avec :
Co =2(c,—¢), Co=co—2 ¢ + ¢y
Co=¢;—2¢ + C3s Cp=Cp—2¢, + Cat1s
=4 +2L—4G=[(—C—Cy)p + (C, — Cq) po+ (—Cy—Co) g
+ (= Ce—C ps + (— C—CIpd -
Pour les autres équations on trouve :
— L+ 26— =[(—C—C)p + (—C — Gg) P2 + (Co — Cy) ps
a
+ (—C—Cy) ps + (— C;— Cy) pyl B
L+28— 4G =[(-CG—C)p + (—C; —Cy) p, + (—C—Cyps
a
+ (€, —Cy) pg + (—C;—Cy) Psl E’
— L+ 28— =[(—C—C)p + (—Cg— Co p2 -+ (—Cy— Cy) py
. . a
+ (—C—Cy) py + (Cy — Cy) Psl Vo
Introduisant (6) dans (5) on obtient :
(7) 6Pia+ Pya= [(—C,—Cypy + (C, —C) ps + (— Cy—Cy) ps
8 . a 6 EI
+ (—C—Cy) py + (— Cy— Cy) Psl B 2

12P,a + 6P, a - P3a=[(—C2—C7)p1+(—C1—C6)p2—}—((la—c5)p3
(= GG py + (= Ca— o) pl o
18P, a 4 12Pya 4+ 6 Pya + Py a = [(— Cs— C) py + (— Cg — Cs) pa
+ G Pt € G py+ (= G — ) pi] o O

24P, a+ 18P,a+ 12P,a + 6 P, a + P5a——I<‘g=[(—C4—C5)p1

. . . . a 6 El
+(—C—CYps+ (—Cy—Cy) py + (_(41—(:2)1’4+((*o—C1)P5]E‘:'aT'

Ceci donne avec :
a3b

Pye=py-@-b;Py—=py-a-b;Py=p,.a.b;P,—p,-a- b;P5=:p5-a-betu=T-%-
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@) — (G Cat Py + (€ C— ) P (G + € pa— (o + € s
—(G+CYps=0,
— (ot Gyt 200 — G+ CoF 0 py - (Co— G — ) o (G + €O 4

—(Cy+ Cy) ps = 0,
(Cs + Cg + 3 @) py — (C2+C5+2“)P2_‘(C1+C4+“)P3

— G+ G +409p,

a.b p +a.

A

a

C; + Cy + 3) pp—(Ca + C3 + 2 ) py

b p,+a.

b p;+a.

b

—(CI+C2+“)p4+(Co'—cl_%)p5:

ps+a.b

F

Ps =3

Fa

T 12a.b

§) P @+ Cops =0,

3

Les équations (4) et (8) donnent les cinq équations nécessaires 4 trouver les

cinq pressions p inconnues.

¢ La matrice s’écrit donc finalement :

P1 DPa Ds Ps Ps
— @+ CGta) | Co—C—F [—(C+C — (Ca+C) —(Cs+ € =0
G+ G2 | (GGt | CG—C—F | —(G+C) — (Cy + Cy) =
TGt Gt 30| —(CH G+ 2) | — (G Cita) | Co—C—F | — (Gt Cy) =
G Gt )| — Gt Gt 3) | — G G2 | — Gt Gt | GG |
a-b a-b a-b a-b a-b =g
Détermination des coefficients d'influence c,, €1 Cos oory CB.
B
0 1 2 3 4 S5 & b
: 4
—2 .2 2 8 8 .8 3

A Vaide de I'abaque donné par Terzacur (1954) pour le tassement d’une charge
uniforme sur une surface rectangulaire nous trouvons les tassements suivants :

al
Co=4P§—,'
b1
t-1:—'2I)§ o
= 0,46 P4

Q . pa
0,68 = 1,36 B
. al
0,76 —2p 5T

- 0,68

co = 1,36;

¢, = 0,46




%, -_-in‘,gFi lo—2pgﬁl 0,76

— 0,232 %a, ¢, = 0,232;
3_“2,,2 F1,1()12~.2pf”L é 0,915

= 0,1455 L%, ¢y = 0,145.

D’une fagon analogue on trouve les coefficients ¢ suivants :

¢y = 0,124,
¢; = 0,109,
cg == 0,086,
¢, = 0,065,
¢z = 0,060,

¢y = 0,055,
et les facteurs G :

o = 2 (1,360 — 0,460) = 1,800,
Cy = 1,360 4 0,232 — 2, 0,460 = 0,672,
C, = 0,460 + 0,145 — 2, 0,232 = 0,141,
C3 = 0,232 + 0,124 — 2, 0,145 = 0,066,
Cg = 0,145 + 0,1095 — 2, 0,124 = 0,006.
Cs, Cg» Cyy Cq peuvent étre négligés.
Nous avons calculé la répartition pour une charge F = 96 kg et pour quatre
différents o :
« = 0,0017 (poutre H = 4 ¢m, module d’élasticité du sol : E' = 300 kg /em?) (Y);
« = 0,0098 (poutre H = 3 c¢m, module d’élasticité du sol : E' = 716 kg fcm?) (3);
« = 0,0330 (poutre H = 2 c¢m, module d’élasticité du sol : E’ = 716 kg /em?);
« = 0,2650 (poutre H = 1 e¢m, module d’élasticité du sol : B/ = 716 kg /cm?);

Nous obtenons le résultat suivant (TaBLEAu XI1).

On reconnait que la poutre de H = 4 ¢m de hauteur présente une concentration

des pressions aux bords de 1, 33 p,, alors que les pressions au milieu ont une valeur
moyenne de 0,92 p,..

La poutre de H = 1 cm montre des fortes concentrations des pressions au milieu
de 2,19 p,,. Les pressions négatives aux bords sont purement théoriques et ne peuvent
pas exister en réalité.

La répartition des pressions pour les poutres de H = 3 ¢cm et H — 2 ¢m se situe
entre celle des poutresde H =4 cm et H = 1 em.

(1) Voir chapitre IV 2,1,2,
(2) Voir chapitre 1V 2,4.
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TABLEAU XII

Répartition des pressions instantanées en dessous d’une poulire de fondation
chargée par une force poncluelle verticale au milieu ef reposant sur une argile.
3

Variable o = a_IQ Résultals oblenus d’aprés la méthode & QupE (1942)

[+ D P2 Ps Da Ds
0,0017 0,531 0,378 0,364 0,366 0,363
0,0098 0,444 0,357 0,375 0,402 0,417
0,0330 0,277 0,316 0,397 0,476 0,528
0,2650 — 0,120 0,180 0,407 0,657 0,874

plegpem?]
0,90

080

==
050 //
A / )
Y|
040 /é, —'J
.\\
030
' N
020 \\D ,02
010 N
0 \

N\

00017 00098 033 9265 Q
Qo2 Qo1 ooz ) 005 01 g2

3
aIb 1 lu-" ; d’aprés la méthode OnbE.
I = longueur de Ia poutre; I = moment d’inertie de la poutre;
[ E’ = module d’élasticité du sol;
= 39 = nombre de Poisson du sol
b = largeur de la poutre; I‘ = module d’élasticité de la poutre,

Tig. 106. — Pressions p en fonction de «
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Tracons les courbes des pressions en fonction de « (fig. 106). Ces courbes sont tres
utiles parce qu’elles permettent quelques conclusions intéressantes.

On reconnait que les pressions p, — Ps ne varient presque plus pour « < 0,0017.
On peut donc considérer approximativement la poutre de H = 4 cm comme une poutre
rigide par rapport au sol donné.

Les pressions py, p, p, et p; varient plus ou moins fortement avec «, donc avec la
hauteur de la poutre. Mais il y a une partie de la poutre ol la pression ne dépend presque
pas de «, donc de la hauteur, c’est la partie qui correspond & p,. Elle se situe & 0,25 L,
L étant la longueur de la poutre.

11y a un certain «, donc une certaine hauteur, ou les écarts entre les différentes
pressions sont trés petits. On lit sur la figure : « = 0,011, donc une hauteur entreH = 2 cm
et H = 3 cm. Pour « = 0,011 la répartition des pressions est donc presque uniforme.

Les courbes nous permettent en méme temps d'interpoler la répartition des pres-
sions pour d’autres valeurs a. Ceci nous permet de trouver la répartition des pressions
sous la charge de F = 96 kg pour un sol qui est caractérisé par un module d’élasticité

de E = 300 kg/em? ou de E’' == 716 kgfem?. Ceci compléte notre schéma ci-dessus
(Tableau XIII).

TaBLeEAaU XIIT

Complément du TaBLEAU XII obtenu par interpolation

@ P P Ps P Ps REMARQUE
0,0017 0,531 0,378 0,364 0,366 0,363 Calculé
0,0041 0,50 0,365 0,365 0,373 0,379 Interpolé
0,0098 0,444 0,357 0,375 0,402 0,417 Calculé
0,0138 0,40 0,35 0,38 0,42 0,44 Interpolé
0,0330 0,277 0,316 0,397 0,476 0,528 Calculé
0,111 0,05 0,25 0,40 0,57 0,70 Interpolé
0,265 — 0,120 0,180 0,407 0,657 0,874 Calculé

Reproduisons le tableau X1II ci-dessus en termes de la hauteur H et du module
d’élasticité E. (Tableaux X1V et XV et fig. 107 & 109 ci-apres).
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F=96kg

H=4cm

038 (0.36 | 037|036 |0.36 |p 37 |036 0,38

Pm = 0,40/rg/cm2

0,53 053

F=96kg

s TR T

037 10,371037 | 0,38 |038 |037 037|037 Py <040 kg fem?
0,50 ' ' ' ’ lo.50

Fig. 107. — Répartition des pressions [kg‘cm?] en dessous d’une poutre de fondation chargée par une force
ponctuelle verticale au milien et reposant sur une argile. Module d’élasticité de l'argile
E’ = 300 kg/em?, Résultats obtenus d’aprés la méthode OHDE (1942) (cf. tabl. XIV),
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F=96kg

0,35 0,35
0,40 9381042 | 044 |044 042 [ 938 040 | Pp=040kg/om?

F=96 kg

0,05 005
0,25 0,25

040 040 By, = 0,40 ko /om?

0.57 057
0,70 (070

Fig. 108, — Répartition des pressions [kg/em?] en dessous d’une poutre de fondation chargée par une force
ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile, Module d’élasticité de Iargile
E’ = 300 kg/em?. Résultats obtenus d’aprés la méthode OHDE (1942) (cf. tabl. XIV).
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e e | 5 =040 kg/em?
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0.351938| g 40 042|0,42]040/9381238) , |

9281 032 32 1928
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#9053 | 0,53 9%
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012 g12
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_ 0,41 0,41 | pm=0'40 kg/c,,,z
066 066
0,870,867
Fig. 109, — Répartition des pressions [kg/cm?] en dessous d'une poutre de fondation chargée par une

force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile. Module d’élasticité de I’argile
E’ = 716 kg/cm®, Résultats obtenus d'aprés la méthode OHDE (1912) (cf. tabl, XV),
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TABLEAU XIV

Répartition des pressions instantanées lkg/cm?] en dessous d’une poutre de fondation
chargée par une force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile,
Module d’¢lasticité de Uargile E' = 300 kg/cm?.

Résultats obtenus d’aprés la méthode d’OnpE (1942)

H m Pa Ps Pe p: E’ = 300 kg/cm®
(cm)

4 0,531 0,378 0,364 0,366 0,363

3 0,50 0,365 0,365 0,373 0,379

2 0,40 0,35 0,38 0,42 0,44

1 0,05 0,25 0,40 0,57 0,70

TABLEAU XV

Répartition des pressions instantanées [kg/em?] en dessous d’une poutre de fondalion
chargée par une force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile.
Module d’élasticité de Pargile B’ = 716 kg/cm?

Résultats obtenus d’aprés la mélhode d’OnpE (1942).

D1 D2 Pa Ps D: E’ = 716 kgfem?
(cm)
4 0,50 0,365 0,365 0,373 0,379
3 0,444 0,357 0,375 0,402 0,417
2 0,277 0,316 0,397 0,476 0,528
1 |—o0,120 0,180 0,407 0,657 0,874

On voit dailleurs que le module d’élasticité influe moins sur la répartition des
pressions plus la poutre devient rigide.

Une augmentation du module du simple au double ne varie pas beaucoup
la répartition des pressions.

Remarquons que les calculs nous permettent aussi d’interpoler les courbes de
répartition des pressions pour les poutres sur argile quasi saturée (longueur L. = 25 cm).
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Avec E = 100 kg/em? * on obtient.

— poutre de H = 3,9 cm :

4039 \
I;_T = 19,80m.

_2,5°-4,0 100

®= 98 " 31.100 — %00015;
— poutre de H = 1 ¢m :
40.13
= =75 = 0,33 em*,
2,5°- 40 100
*= 70,33 21106 — 0,0090.

Avec les « donnés nous interpolons les pressions suivantes sur la courbe des D
en fonction de « présentée a la fig. 106.

TABLEAU XVI.

Tableau auxiliaire servant de calculer les pressions du TABLEAU X VII

o 2% Dz Ds Pa Ds
0,00015 1,325 0,945 0,910 0,915 0,906 *Pa
0,0090 1,125 0,90 0,925 1,000 1,025 * Pm

Ce qui donne avec p,, = 0,75 kg /em? (voir aussi fig. 110) :

TAaBLEAU XVII

Répartition des pressions instantanées [kg/em?®] en dessous d’une poutre de fondation
chargée par une force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile.
Module d’ dlasticité de Iargile E' = 100 kg/em?2,

Résultats obtenus d’aprés la méthode d’OuDE (1942)

@ D Ds Ps Ps Ps
0,00015 0,99 0,71 0,68 0,69 0,68
0,0090 0,84 0,675 0,69 0,75 0,77

« = 0,00015 correspond 4 la poutre rigide;

a = 0,0090 est situé trés proche de 0,0110 ou la répartition devient presque
uniforme.

* Voir chapitre IV 3,2.
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Fig. 110. — Répartition des pressions [kg/fem?®] en dessous d'une poutre de fondation chargée par une
force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile. Module d’élasticité de I'argile
E’ = 100 kg/em?®, Résultats obtenus d’aprés la méthode OaDE (1942) (cf. tabl, XVII),

2,2 Méthode spéciale de OupE (1953).

Nous avons fait le méme calcul d’aprés la méthode spéciale de OHDE pour les
fondations peu souples. Rappelons que cette méthode consiste A se donner une répartition
primaire des pressions (qui correspond a la fondation rigoureusement rigide) et d'y
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Py 0.4 kgfem?

062

062

’ 36,055 gpslasg | | | 935 | aps bisgs 2
= —— 323, Pm =04 kglem
D44 g+

as¢ 054
058 058

e e 0t et g

Fig. 111. — Répartition des pressions [kg/em?®] en dessous d’une poutre de fondation chargée par une
force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile. Module d’slasticité de I'argile
E’ = 716 kg/em. Résultats obtenus d’aprés la méthode OupE (1953) (ct, tabl. XVIII).

10
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P=96kg
H=2cm
F5 2y ; g 2z J = —
L=40cm
[/} 433 |03k
i WP _ qst)qs’ Pm=04 kgfem?
e e T T 039 042

-001 -001
ao6 006
019 912
033 033 Pr= 04 kg/em?
046\ 0,45
073 /5{3
Q78
Fig. 112. -— Répartition des pressions [kg/cm®] en dessous d'une poutre de fondation chargée par une

force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile. Module d’élasticité de I'argile
E’ = 716 kgfem®, Résultats obtenus d’aprés la méthode OupE (1953) (cf. tabl. XVIII),
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superposer une répartition secondaire (qui doit étre déterminée moyennant le tassement

différentiel entre deux points donnés, en général le point du milieu et du bord de la fon-
dation).

Nous nous bornons 4 donner seulement les résultats; force ponctuelle F — 96 kg
et module d’élasticité E/ = 716 kg /cm2.

F=96 kg

7 2 3 4 5 6 7 8 9 10 WIn
1 I I I I I I I I
1

Prrrr et 1

P A P K R R B B B B,
Nous obtenons le tableau XVIII (voir aussi fig. 111, 112) :

TABLEAU XVIII

Répartition des pressions instantanées en dessous d’une poulre de fondation
chargée par une force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile.
Module d’élasticité de Pargile E = 716 kg/em2
Résuliat obtenus d’aprés la méthode d’OupE (1953)

H M P2 Ps Dy Ps Ps P Do Pu
(em) :

4 0,62 0,64 0,47 0,41 0,37 0,35 0,34 0,33 0,33

3 0,564 0,58 0,44 0,39 0,36 0,36 0,36 0,36 0,37

2 0,31 0,42 0,33 0,33 0,36 0,39 0,42 0,46 0,48

1 —0,48 |—0,01 0,06 0,19 0,33 0,46 0,57 0,73 0,78

2,3  Méthode du coefficient de raideur d’'aprés BLreicwm.

Pour compléter les calculs nous avons appliqué la méthode de coefficient de rai-

deur au cas de la poutre chargée en son milieu par F = 96 kg (pour I'explication de la
méthode, voir chapitre I).

DETERMINATION DU COEFFICIENT (.

Nous déterminons C & partir de la formule :

—TPml T Pm (1 —7?) S
=5 I—m) =520 \/;

pour une plaque circulaire rigide. C étant Pm /W on trouve :

2E T
Cea—mVE
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7 = nombre de Poisson;

E = module d’élasticité du sol;
S = surface de la plaque,

avec :
7 = 0,1 (};

E == 716 kg /cm? (2);
S =6 .40 = 240 cm®.

Nous obtenons :

2716 K
C= 1140,99 24%0 = 53 kg/cms.

CALCUL DES PRESSIONS POUR LA POUTRE DE H = 1 cm (I = 0,5 cm?) :

1F=96‘ kg
1
) 1cm
T
ol _ 40cm l=
P —
Longueur élastique : s = 4. 2’153; 1?; 0.5 10,72 cm
o s w1072 _ , .,
avec : T = 1= 8,43 cm
on a le schéma (voir fig. 113).
% A F.96kg T %

4 85,43 I 8,43__3_ 40 % 8,43 } 843 %

Fig. 113.

DETERMINATION DES FORCES AUXILIAIRES 15, Ty, Ty, Ty :

Ty — 48,43 cm, S4B, w =0, R
- X
gy = i{)6,86 cm, ; = 5,31, ‘q' = 0, 7}" = 0;
. X
Tyg = 48,43 cm, E == 4,52, ‘t]’ = 0, 'q" = 0;
x
Ty = 96,86 cm, ;= 5,31, 7 =0, 7" = 0;
2, = T = 20 cm, Zf = 1,87, n =0,195, #" — — 0,044

(1) Voir chapitre IV 2,1,3.
(2) Voir chapitre IV 2,4,
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Ceci donne les matrices suivantes pour les T, & T, inconnues :

T, Ty Ts T,
0 — 0,2079 0 0 = +- 96 - 0,195
+ 0,3224 0 0 0 = -} 96 - 0,044

Le systéme étant symétriquement chargé, T, = T, et T, = T, et on trouve :
Ty = Ty = + 13,08 kg,
s =T, =—90,2 kg.

DETERMINATION DES PRESSIONS EN DESSOUS DE LA POUTRE DE FONDATION,
Pour les pressions nous avons la formule :

1
P=gypEFn

Subdivisons la moitié de la poutre en 10 parties égales de 2 cm :

2_ 3 4& 5 §&§ 7
1 [ T 1

oy
— @I
IS

10-2=20 cm

Pression au point A (= 1)

Pa=—35 10,726~ — 0,007 kg/cms?,

[

s = 10,72 1A 2A 3A 4A IA
x 8,43 16,86 48.43 56,86 20
?g 0,79 1,57 4,51 5,30 1,865
7 0,640 0,215 0 0 0,105
F 13,08 —90,20 13,08 —90,20 96,00
0,94
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Pression au point 3

s = 10,72 13 23 33 43 I3
z 12,43 20,86 44,43 52,86 16,00
§ 1,16 1,95 4,14 4,93 1,49
n 0,42 0,08 — 0,01 0 0,25
F 13,08 —90,20 13,08 90,20 96,00

s — % o= 0,17 kgjem?,
Pression au point 5

s = 10,72 15 35 35 435 15
x 16,43 24,86 40,43 48,86 12,00
;_‘ 1,53 2,32 3,77 4,55 1,12
n 0,23 0 — 0,03 0 0,44
F 13,08 --90,20 13,08 —90,20 96,00

ps == %': 0,348 kg/cm?.
Pression au point 7.

s = 10,72 17 27 37 47 17
T 20,43 28,86 36,43 44,86 8,00
sf 1,91 2,69 3,40 4,19 0,746
7 0,095 — 0,03 — 0,04 — 0,01 0,67
F 13,08 90,20 13,08 -—90,20 96,00

68,65

P =35710,72- 6

= 0,533 kg/cmz,
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Pression au point 9

s = 10,72 - 19 29 39 49 I9
x 24,43 32,86 32,43 40,86 4,00
B ;f 2,28 3,07 3,03 3,82 0,37
7 0,01 — 0,04 — 0,04 — 0,03 0,89
F 13,08 —90,20 13,08 —90,20 96,00
ps = % = 0,71 kg/em?2,
Pression au point T (= 11).
s = 10,72 111 211 311 411 I1
T 28,43 36,86 28,43 36,86 0
o f 2,65 3,44 2,65 3,34 0
7 — 0,03 — 0,04 — 0,03 — 0,04 1,00
F 13,08 —90,20 13,08 —90,20 96,00
102,44

= 0,797 kg/cm?.

Pr = 590,726

CALCUL DES PRESSIONS POUR LES POUTRES DE H = 2 c¢cm, H = 3 em eT H = 4 c¢m.

Nous nous contentons de cinq points de la courbe des pressions, ce qui nous per-
met d’utiliser des abaques [par exemple : K6GLER ~ScHEIDIG (1948), VERDEYEN (1952)]:
— poutre H = 2 ¢m

23
— 6.2 1
I=6 12_4cm,

1.91.-10°. .
4.21-108.-4 % 40=2’22’

4
s = ,\// e 18 cm. 13

. 96
P = 0,583 =z = 0,518 kg jom?,

ps — 0,458 . 0,888 — 0,407 kg /cm?,
Pa = 0,243 . 0,888 = 0,216 kg jem?;
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— poutre H = 3 ¢m :

33 5 oa
I=6-1—2=13,:)cm,

/T T 105135

$ == B3 6 = 24,4 ¢m, 40

L_ 40
s 244

= 1,64,

. 96 \
Pr = 0165 '67‘4’4 == 05426 kg/cmz

ps = 0,60 . 0,656 = 0,393 kg /cme,
Ps = 0,51 . 0,656 — 0,334 kg /cm?;

b2
AR

N,

039 0.41 039 0370 pp-04 kgfem?

F=96 kg

033

039 0,43 Pm =04 kg Jem?

Fig. 114. — Répartition des pressions [kg/em®] en dessous d'une poutre de fondation chargée par une
force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile. Module d’¢lasticité de I'argile
E’ = 716 kg/cm?®, Résultats obtenus d'aprés la méthode BLEICKH (1937).
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— poutre H = 4 ¢m :

3
1:6";.1-§=320m4
4 /1.921.10°- 32 L _ 40
S'———'\ — ke 30 cm, s 30 1,32,

96
pr = 0,77 6§30 = 0,411 kg /cm?,

ps = 0,73 . 0,533 = 0,389 kg /ecm?,
pa = 0,70 . 0,533 = 0,373 kg /cm?,

Nous avons tracé la répartition des différentes poutres sur la figure 114, 115.

F= 96kg

L 1,{-}:'.‘233‘,.?‘.‘.{«”3%&%7&;%; L3 S AR R

‘ L=40cm

022 022

__x 041 _ 041 om*04 kg| em?
\_‘Q.‘S?

F=96kg

__&i ' : X035\ | pm=04kg/cm?
0
)53 / G5

(4]

Q&ay 971

Fig. 115 — Répartition des pressions [kg/cm?] en dessous d'une poutre de fondation chargée par une
force ponctuelle verticale au milieu et reposant sur une argile. Module d’élasticité de I'argile
E = 716 kg/ecm?. Résultats obtenus d’aprés la méthode BLEICH (1937).
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3 COMPARAISON DES RESULTATS
DES DIFFERENTES METHODES DE CALCUL

La méthode OnpE (1942), rappelons-le, est basée sur le fait que la ligne de tasse-
ment du sol et I'élastique de la poutre sont confondus en un certain nombre de points.
Avec n = 10 subdivisions, nous obtenons donc dix points.

La méthode spéciale de Oupe (1953) demande seulement que le tassement du
sol et la déformation de la poutre soient égaux en trois points, ¢’est-a-dire aux deux
bords et au milieu.

Si nous comparons les résultats obtenus selon les deux méthodes, nous constatons
un bon accord entre les courbes correspondantes de répartition des pressions. Les écarts
de la méthode OnpEe (1953) de celle de Oune (1942) ne sont, en général, pas plus grands
que 10 %. On est donc en droit de tirer la conclusion importante :

— si on doit calculer la répartition des pressions en dessous d’une fondation,
et si la précision demandée n’est pas trop grande, ce qui est le cas général en pratique,
il suffit de demander que le tassement du sol et la déformation de la poutre soient identi-
ques en quelques points seulement, par exemple, au milieu et aux bords de la fonda-
tion.

Comparons la méthode Oupe (1942) avec la méthode du coefficient de raideur
(BreicH, 1937). Nous trouvons que les résultats de la méthode du coefficient de raideur
sont erronés pour les poutres de H = 3 cm et H = 4 cm, donc des poutres peu souples
alors que pour les poutres de HH = 1 ¢cm et H = 2 cm nous trouvons un bon accord des
deux méthodes. Ceci confirme les recommandations des DIN 4018 *, relatives & 'em-
ploi de la méthode de coefficient de raideur (voir chapitre I) : la méthode du coeffi-
cient de raideur peut étre utilisée dans le cas de fondations souples chargées par des
forces ponctuelles éloignées les unes des autres.

4 COMPARAISON DES CALCULS AVEC LES EXPERIENCES

Comparons les résultats de la méthode de OrpE (1942) avec les expériences faites
sur I'argile non saturée sans préchargement.

L’allure des courbes des pressions d’aprés le calcul est en accord avec celle d’aprés
les expériences.

En effet il y a concentration des pressions aux bords de la fondation pour H = 3 cm
et H = 4 cm dans le calcul et dans I'expérience et il y a concentration des pressions
autour du point d’application de la force pour H = 1 cm et H == 2 cm. Dans les calculs
comme dans les expériences on situe la hauteur de la fondation qui correspond approxi-
mativement 4 la ligne de répartition uniforme entre H = 2 cm et H = 3 cm.

Des différences plus sensibles entre le calcul et 'expérience peuvent étre remarquées
en ce qui concerne les amplitudes des concentrations.

* Yoir page 24,
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r
M Lkg. cm] /

. Expérience
700 - 5ans prechargement
500
500t  Calcul d’aprés Ohde (1942)

(E= 300kg/cm?)

Expérence avec
préchargement

£00
300+ Calcul d’aprés Ohde

(1942) (E =775kg/cn15
2001

F
100 I
L ] L 1 |
0 7 2 3 4 5 H[em]

Fig. 116. — Moments fléchissants maximaux M en fonction de Ia hauteur H de la poutre.
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En général, les expériences donnent des concentrations nettement plus élevées
que les calculs. Pour la poutre de H = 4 cm les concentrations aux bords sont :

3,6 p,, d’aprésl’expérience,

1,33 p,,, d’aprés les calculs.

Pour la poutre de H = 1 cm les concentrations autour du poinf. d’application
de la force sont :

3,8 p,, d’aprés 'expérience,

2,2 p,, d’aprés les calculs.

Les différences entre les calculs et les expériences faites aprés préchargement
sont moins grandes quant aux concentrations aux bords. Il faut noter, cependant,
que les courbes de pressions sont en quelque sorte modifiées dans les essais par suite
du déplacement des maxima des pressions vers le milieu.

En ce qui concerne la concentration des pressions autour du point d’application
de la force les différences entre le calcul et les expériences faites avec préchargement
sont encore plus grandes.

Les différences entre le calcul et 'expérience semblent moins grandes aussi pour
les fondations sur argile quasi saturée; ceci est confirmé tout au moins pour les concen-
trations des pressions aux bords de la fondation. Pour la poutre de L. = 25 cm et
H = 3,9 cm sur argile quasi saturée nous avons trouvé que les pressions aux bords
sont de I'ordre de 1,4 p,, dans les expériences et 1,33 p,, dans les calculs.

Il semble donc que pour un méme coefficient de rigidité (« ou p) qui correspond
& une seule courbe de répartition des pressions dans le calcul, on peut obtenir des concen-
trations différentes suivant le degré de saturation de l'argile dans les expériences.

11 parait alors indiqué d’interpréter prudemment la courbe de répartition des
pressions obtenue par le calcul en ce qui concerne les amplitudes.

Les écarts entre les calculs et les expériences se traduisent aussi dans les moments
fléchissants de la fondation.

Calculons le moment fléchissant maximum au point d’application de la force
ponctuelle de F = 96 kg, c’est-d-dire au milieu de la poutre.

Comme la figure 116 montre, les moments fléchissants, d’aprés les expériences,
peuvent étre nettement plus grands que ceux d’'aprés les calculs. Pour H = 4 cm, par
exemple, nous trouvons que le moment fléchissant maximal, d’aprés I'expérience, est
40 9, plus grand que celui obtenu par les caleuls.

On reconnait en plus sur la figure que les différences de module d’élasticité ne
sont pas d’une trés grande importance pour les moments fléchissants maximaux, et que
ces différences diminuent avec 'augmentation de la hauteur de la poutre. En outre,
les moments fléchissants sont plus grands, plus mou est le sol ou plus rigide est la
fondation, ce qui est un fait connu (L.oos, BRETH, 1948).

En ce qui concerne les anomalies des courbes de pressions dont nous avons déja
parlé, elles mettent en valeur de faibles dénivellations de la surface de contact entre le
sol et la fondation et peuvent mettre en doute tous les calculs, tout au moins pour les
faibles charges.



CHAPITRE IV

ETUDE DES PROPRIETES MECANIQUES DES ARGILES
LORS DE PETITES DEFORMATIONS

1 DESCRIPTION DES SOLS UTILISES

Nous avons étudié les caractéristiques mécaniques de I'argile de SErRrReE-PonGoN
(LL = 99 9, LP = 28 %) qui a été fabriquée soit a4 une densité de v, = 1,33 t /m3,
teneur en eau : w = 24 % et degré de saturation S = 63 9, (chapitre II, 3,1), soit &
une densité de v; = 1,31 t /m3, teneur en eau w = 36 % et degré de saturation
S = 91 %.

Dans la premiére argile (non saturée) il s’agit du sol contenu dans la cuve 1 avec
les caractéristiques générales données dans le chapitre II. Les échantillons ont été
prélevés au moins six mois aprés compactage de ce sol.

Photo 8. — Tour spécial servant a préparer des échantillons.

Les échantillons du deuxiéme type d’argile (quasi saturée) n’ont pas été prélevés
sur la cuve 2 décrite dans le chapitre 11, mais ils ont été refaits dans des moules de com-
pactage & des caractéristiques qui correspondent a peu prés &4 ceux de Pargile quasi
saturée du deuxiéme chapitre (I1, 3,2). Il faut noter, toutefois, que ces échantillons ont
été essayés, en général, quelques jours seulement aprés le compactage.
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E=1475 kg cm/r:m‘3

E=984kg

E=30kg cmfem3

10

20

30

Wit

40

Fig, 117. — Iissai de compactage. Densité séche v, de Pargile de SERRE-PONCON en fonction de la teneur en eau w.

Diameétre du moule D = 70 mm, Hauteur du moule H — 200 mm.
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Tous les échantillons ont été tournés a I'aide d’un tour spécial (photo 8). Des

essais de compactage ont été effectués avec l’argile. Nous donnons les courbes de
compactage 4 la fig. 117.

La valeur du CBR (California Bearing Ratio) est de 8,5 %, pour Iargile non saturée
(fig. 118a) et environ de 5,3 %, pour l'argile quasi saturée (fig. 118 b, c).

G["”'/ ‘”’2] / ~
a)
g //
8 /
7 g
7 /
5,95 /7
& ——‘(ﬁ)‘ ey
I
5 / 475 e [ ] ()
» __/‘
/l 387 ,// 45
4 / / =
/ 357
—_—

3 I//

il ?

| W

a

o 1 2 3 4 5§ 6 7 8 9 10 1 W[mm]
Fig. 118, -—— Essais CBR a) Argile non saturée
va 1,24 trlm‘ w =227 %S = 52 9
CBR = ’7_05 100 = 8,51.
b) Argile quasi saturée
v = 1,35 tlln’ w=35,29%8 =95 %
CBR - %. 100 = 5,53,
¢) Argile saturée
ye = 1,35 tm*w = w, = 37,8 9
CBR = 1,’_L7 100 = 5,1,
70
2 ESSAIS SUR ARGILE NON SATUREE

Nous avons effectué les essais suivants :
— compression mono-axiale;
— compression triaxiale;
- compression & diameétre constant;
— chargement de plaques circulaires rigides.



— 160 —-
2,1 Essais de compression monoaxiale.

Nous avons soumis des échantillons cylindriques de 70 mm de diamétre D,
parfois 35 mm et 101 mm et de hauteur variable H 4 des déformations monoaxiales
a la vitesse de 0,2 mm /minute, la force étant appliquée par I'intermédiaire de plaques
métalliques rigides. D’une facon générale les essais étaient d’autant plus cohérents
que les diamétres d’échantillons étaient plus grands (tabl. XIX).

TABLEAU XIX

Essais de compression monoaxiale — Argile non saturée

Résistance | Résistance Densité Degré Teneur ) L Ecarts
H . R, sdche de en \Hauteur | Diameétre des
D Pente E | (diamétre | (diamétre R saturation eau H D résistances
initial) (réel) kG S w
(kgjom) | (kglem®) | (kgfom?) |  (tme) (%) %) (em) (em) %)
0,44 189 6,24 6,06 1,34 62,5 23,5 3.1 7,0 3
0,57 198 4,69 4,52 1,33 62,8 24,0 4,0 7,0 3,8
0,715 205 3,87 3,77 1,31 61,6 24,2 5,0 7,0 2,7
0,96 234 3,85 3,77 1,34 62,2 23,4 6,7 7,0 2,1
1,72 268 3,50 3,47 1,34 60,4 227 12,0 7,0 0,9
2,22 332 3,40 3,36 1,31 65,6 25,6 15,6 7,0 1,2
2,64 313 3,63 3,56 1,33 64,9 24,9 18,5 7,0 2
3,19 340 3,07 3,03 1,32 57,5 22,3 22,4 7,0 1,3

2,1.1 : COURBE EFFORT-DEFORMATION.
Nous avons tracé la courbe des contraintes monoaxiales en fonction de la défor-

mation relative Tl (fig. 119). Les contraintes ont été calculées a partir de la section

initiale de I'éprouvette. Comme on voit sur la figure 120 les erreurs impliquées dans
ce procédé jouent seulement sur la derniére partie de la courbe effort-déformation, au
voisinage de la rupture. Pour la résistance a la compression simple Re nous avons done
calculé les contraintes soit & la base de la section réelle, soit de la section initiale.

Les erreurs, en prenant la section initiale ne dépassent pas 4 9%. Le procédé

habituel de calculer les contraintes sous I'hypothése d’un volume constant n’a pas été
adopté.
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olk H_
ofen 570,44 g=0.57
/ -
s
40 Hlp=072
—  [Hp=096
) /
//
Hp=172
Hfp =264
70 ~—/HIp=222
‘ V = 319
/iy / /
/
////
7’0 / /
1/ /]
L
0 7 ] Ao
' <2 30 T[%]

iale. Contrainte o en fonction de 1a déformation relative ATI pour différents
5 = 63 %.

0 E

Fig. 119. — Essais de compression mono::
rapportsg(H = hauteur, D = diamétre de I’échantillon). Argile: v, = 1,33 t /m?; w = 24.

Diamétre des échantillons : D = 70 mm.

11
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alkgren?)

" Diamétre initia

“Diameétre réel

3 5
"Diameétre dapres la
déformation en tonneau
2
b

1 ' 2 3 dlro é
TL%]

Fig. 120, - Essai de compression monoaxiale, Contrainte ¢ en fonction de la déformation relative '\—ll « Calculde o
en prenant le diameétre réel, initial et de déformation en tonneau.
Argile : H = 50 mm; D = 70 mm; 5= 0,72; w = 24 %;v: = 1,31 t/m?; § = 61 ©,,
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En calculant les contraintes, par exemple, en admettant une déformation en tonneau, la courbe
effort-déformation s'écarte notablement dans ses premiéres parties déja des courbes effort-déformation obte-
nues avec le diamétre initial ou réel.

On obtient une partie linéaire sur la courbe effort-déformation apreés une légére
courbure initiale correspondant 4 une déformation absolue de 0,2 4 0,3 mm. La partie

{

A . . A
linéaire (Tl) dépend de la hauteur H de ’échantillon. En effet, si nous portons (—l) en
: 1
fonction de g nous voyons que cette partie est d’autant plus grande que la hauteur est

plus petite, Pourg =1 (A—ll) =1 9 (fig. 121).

11

On peut trouver la méme relation pour la déformation nécessaire  la rupture de

Iéchantillon. Portons (ATI) en fonction de g : la déformation & la rupture est d’autant
L4

plus grande que la hauteur de ’échantillons est plus petite. Pour

H Al i
b =1(7), =25 %
(fig. 122).

2,1.2 : VALEURS DU MODULE DE Young E.

Appelons E la pente 4 la partie linéaire décrite ci-dessus.

Nous avons remarqué que le module de Younc E augmentait d’'une maniére
linéaire avec la hauteur H de 1’échantillon de 200 & 350 kg fem? (fig. 123). Ceci est d’au-
tant plus surprenant qu’on s’attendait & ce que le frettage de téte provoque le phéno-

. - . . 1
mene inverse, c’est-i-dire une augmentation de E avec H

A la recherche d’'une solution de ce probléme nous avons pensé que les vitesses
d’application des contraintes pouvaient exercer une influence sur les pentes.

Nous avons varié les vitesses de 0,1 mm /mn 4 1 mm /mn,

Voici le résultat des essais sur des échantillons de 70 mm de diamétre et 105 mm

de hauteur soumis successivement 2 plusieurs vitesses de chargement (voir aussi les
fig. 124-128) :

TABLEAU XX

Essais de compression monoaziale. Argile non saturée.
Elude de Iinfluence des vitesses sur le module d’élasticité E.

Modules E (kgjem?®) 4 une vitesse de
Echantillon w Ya S
(%) (t/m) %) 0,1 mm/mn | 0,2 mm/mn 0,4 mm/mn | 1,0 mm/mn
Cay 22,9 1,39 66 360 335 330 330
Css 22,7 1,36 62 315 340 340 340
Ca 22,5 1,35 61 330 320 320
Csy 22,9 1,43 70 540 545 570

Un échantillon (w = 24,3 Y va = 1,34 t/cm3, S = 65 %) a €té soumis au cycle
suivant : 0,4; 0,1; 0,1; 0,1; 1,0 mm /mn.
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Fig. 121.—FEssais de compression monoaxiale. Déformation linéaire 5 dela courbe ¢ = o {=-| en fonction de D
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Argile : w = 24 %; vya = 1,33 t/m®; § = 63 % ; Diamétre des échantillons : D = 70 mm.
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Fig. 122. — Essais de compression monoaxiale. Déformation de cisaillement él-l en fonction de %
Argile : w = 24 %; vs = 1,33 t/m*; S = 63 °,; Diameétre des écl;antillons:D = 70 mm.
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Fig. 123. — Essai de compression monoaxiale. Module d'élasticité E en fonction du rapport entre la hauteur

et le diamétre D de ’échantillon pour différents degrés de saturation S Argile.
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Fig. — 124. Iissais de compression monoaxiale. Contrainte ¢ en fonction de la déformation relative All .

Etude de I'influence des vitesses d’écrasement.
Argile : w = 22,9 %; vs = 1,39 t/m*; S = 653 %; H = 1045 mm; D = 70 mm,



— 167 —

o [kg/cm2 1 P

14 /

13 /

12

Q4mm/mn /I,Omm/mn

11

1,0

09 A

7] 1 g2 ag. ar g2 g3 04 Al
) * ]
— Essais de compression monoaxiale. Contrainte ¢ en fonction de la déformation relative Al—l
Etude de I'influence des vitesses d’écrasement.
Argile s w = 22,9 %5y, = 1,39t /m%; S = 65 %; H — 104,5 mm; D = 70 mm.

Fig. 125.
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Fig. 126. — Essais de compression monoaxiale. Contrainte ¢ cn fonction de la déformation relative T
Etude de l'influcnce des vitesses.

Argile : w = 22,7 %3 v:= 1,36 t/m?; S = 62 %; H = 105 mm; D = 69,9 mm.
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Fig. 127, — Essais de compression monoaxiale. Contrainte o en fonction de la déformation relative -‘311-
Etude de l'influence des vitesses.
Argile : w = 22,5 %;va = 1,35 t/m*; S = 61 9; H = 105,3 mm; D = 69,9 mm,
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Fig. 128, — Essais de compression monoaxiale. Contrainte ¢ en fonction de la déformation relative AL

i
Etude de linfluence des vitesses.

Argile:w = 22,9 %;v: = 1,43 t/m?; § = 70 %3 H = 105,4 mm; D = 70,2 mm.
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Il semble donc prouvé que, dans le cas présent, les vitesses d’application des
charges n’influent pas sur la valeur de E.

Par contre, il est possible que le frettage diminue la déformation latérale et
augmente ainsi le degré de saturation ce qui fait baisser E comme cela est bien connu &

Nous avons observé d’ailleurs que le module d’une éprouvette de caractéristiques
données varie sensiblement avec I'4ge de I’éprouvette. Il n’est pas exclu que des phéno-
meénes de thixotropie jouent un certain réle. Pour plus de détail, une étude spéciale serait

indiquée.
2,1.3 COEFFICIENT DE Poisson.

. _— . L ADy . . e
Nous avons examiné la variation relative du diamétre (—D— pris & la moitié de la

. . (AN
hauteur de I’échantilllon en fonction de la déformation axiale relative (T) (fig. 130).

La relation n’est pas linéaire. Elle corres-
pond d’abord 4 une diminution de volume

de Téchantillon, puis & une dilatation aprés
le dépassement de l'effort maximal R,.

n
05|

Si on appelle coefficient de Poisson du
sol ]a pente de la tangente a la courbe précé-
dente cette valeur varie de 0 & plus de 1 (rup-
ture). Il semble cependant qu’il y ait une
valeur de 4 & peu prés constante pour la par- - 6'3 00
tie linéaire de la courbe effort-déformation. S (%)
Le coefficient de Porsson 4 admettre ici serait
donc de 0,13 en moyenne avec une précision de 30 9, (plus petit pour les faibles

z

hauteurs d’échantillon, plus grand pour les grands ¢chantillons).

or_

Cette valeur moyenne est différente pour une autre argile et doit croftre avec le
degré de saturation.

2,1.4 RESISTANCE A LA COMPRESSION SIMPLE.

La résistance 4 la compression simple est de 6,5 kg /em® pour I]_)I = 0,4, décroit

rapidement, puis reste & peu prés constant, R, = 3,6 kg jem?, pour des hauteurs supé-
rieures au diamétre (fig. 131). On explique habituellement les fortes valeurs de R, pour
les petits échantillons par le frettage produit par les piéces rigides des extrémités.

2,2 Essais de compression triaxiale.

2,2.1 INFLUENCE DE LA PRESSION ISOTROPE SUR LE MODULE DE LA CGOURBE EFFORT-
DEFORMATION.

L’augmentation de la pression isotrope rend la courbe effort-déformation de
moins en moins linéaire, en méme temps que la déformation de cisaillement devient de

*. G. KYveLLos, Etude de la courbe inirinséque des sols compaclés et non saturés. Anmn. Inst. Techn. Bat,
‘Trav. Publ., Mai 1956,
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Fig. 130. — Essais de compression monoaxiale. Variation du diamétre D de I’échantillon en fonction de Ia variation

de longueur él—l Argile:w = 24 %;v:s = 1,33t /m?; § = 63 %. Diameétre des échantillons: D == 70 mm.
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Fig. 131, — Résistance & la compression monoaxiale R, en fonetion du rapport entre la hauteur H et le diamétre D
deI’échantillon, Argile:w = 24 %; v, = 1,33 t /m?*; § = 63 %. Diamétre des échantillons : D = 70 mm.
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plus en plus grande (fig. 132). La pente & la courbe déviateur-déformation diminue
de 450 kg/cm? & 200 kg /cm? entre 1 et 6 kg jem? de pression isotrope (fig. 133). En
principe la pression isotrope a tendance & augmenter la pente, mais 'augmentation du
degré de saturation — lors d’'un essai triaxial on a observé une forte variation du degré
de saturation — tend a la faire diminuer. Ce dernier effet semble le plus important.

oy [kg fem?)

¢ 63= & ky/cmz. /;
c‘s= Skg/cmz\;/
s /A/
j/ gy= 4 kgfem2
// T R
] c. .2ky/cm2
5 A 3
/ 03= 1kg/am2
‘ / /
/ 05=05 kg [ cm?
3 /
2 '7
7
0 ) 5 10 15 20

TFig. 132. — FEssais triaxiaux & contrainles isotropes g, différentes

Contrainte verticale en fonction de la déformation éll

Argile ;=249 ;v,=1,33 1 /m*; $=63 %, Diameétre des échantilions: D =100 mm.

2,22 LA COURBE INTRINSEQUE converge vers une tangente horizontale &
¢ = 3,5 kgjem? (fig. 134).

2,2.3 CHARGEMENTS REPETES.

Les chargements répétés font sensiblement augmenter la pente & la courbe
effort-déformation. En général, les pentes restent constantes 4 partir du deuxiéme cycle
de chargement. La réversibilité des déformations augmente avec le nombre de cycles
et diminue avec la pression isotrope.
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Fig. 133. — Hssais triaxiaux & contraintes isotropes o, différentes.
Module E en fonction de la pression isotrope.

Argile:w=24%;v.=1,33t /m*; S=63 %. Diamétre des échantillons : D =100 mm.
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Fig. 134. — Courbe intrinséque de I’argile non saturée.

Fig. 135.

Tchantillons de D =100 mm de diamétre ; =24 s vu=1,33t/m%; S = 63 9%,

o [kg/cm 2]
20 |
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. //
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1,0 /
/

g5 /1
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/3

Essai de compression triaxiale. Contrainte verticale en fonction de la déformation relative A—ll - Pression

isotrope 1kg fem®,

Argile : w = 24 %; vo = 1,33 t/m?; § = 61 %. Diamétre de I’échantillon : D = 100 mn.
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Fig. 136. — Essai de compression triaxiale. Contrainte verticale en fonction de la déformation relative =

1
Pression isotrope 3,0 kg /em?.

Argile : w = 22,6 %: vs = 1,34 t'm?; § = 60 %3 H = 205 mm; D = 101,6 mm.
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Fig. 187, — Essai de compression triaxiale. Contrainte verticale en fonction de la déformation relative —Al—l
Pression isotrope 6,0 kg feme,
Argile : w == 21,9 9; Ya=134t/m* S =59 %; H = 199,5 mm; D = 101,6 mm.
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Sur une éprouvette soumise 4 une pression isotrope de 1,0 kg /em? (fig. 135) la
réversibilité au premier cycle est de 60 %, aux cycles suivants de 95 %; sur une éprou-
vette sous 3,0 kg /em? de pression isotrope (fig. 136) la réversibilité au premier cycle est
de 35 %, au cycle suivant de 90 9%;; sur une éprouvette sous 6,0 kg /cm? de pression
isotrope (fig. 137) la réversibilité au premier cycle est de 15 %, aux cycles suivants
de 60 9,.

2,3 Essais de compression 4 diameétre constant.

2,3.1 COURBE EFFORT-DEFORMATION ET MODULES.

L’essai consiste & monter I’échantillon cylindrique dans un tube métallique du
méme diametre et & exercer une déformation axiale & vitesse constante (0,2 mm jmn).
Dans un tel essai les contraintes verticales et horizontales varient de maniéres différentes.
Ces derniéres n’étant pas mesurées, l'essai ne doit pas étre retenu, en principe, pour
mesurer I et .

En dehors de quelques dixi¢mes de millimétre correspondant & 'adaptation des
tétes d’échantillon, la courbe effort-déformation se compose de trois parties (fig. 138).
Une premiére droite de pente E, égale i celle de compression simple pour les échantillons

de petite hauteur ({)I inférieur a4 0,’7) et allant jusqu’a une déformation analogue & celle de

rupture, puis une droite de pente plus faible E,, et enfin une courbe de pente croissante
au-deli de 15 kg /em?

La premiére droite semble indiquer une déformation analogue & la compression
simple, le tube métallique ne jouant aucun réle par suite de la faible tendance & 'augmen-
tation de diamétre. Ceci, toutefois, n’est plus vrai pour les échantillons de grande hau-
teur ol 'augmentation du diamétre est plus important pour un méme écrasement relatif,

. - H
d’ott 'augmentation de E; pour une hauteur supérieure a D= 0,7.

La partie linéaire (%—l) est fonction de I%I comme dans les essais de compression
monoaxiale (fig. 139).

En dépassant la force de rupture, la structure de I’échantillon est détruite, et I'on
obtient une valeur de I'ordre de E; = 80 kg /cm? qui est indépendante de la longueur
de I'échantillon (fig. 140).

H .

Les valeurs de E, et méme les valeurs de E; pour D> 0,7 n’ont théoriquement
aucun rapport avec le module d’élasticité puisqu’il ne s’agit plus d’une augmentation
de contrainte monoaxiale, mais triaxiale, par suite de l'influence du tube latéral. Ces
valeurs ne pourraient étre interprétées qu’en connaissant la valeur de la contrainte
latérale.

2,3.2 CHARGEMENTS REPETES.

Nous avons exécuté des chargements & contraintes limitées et 4 contraintes non
limitées.
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Tig. 138. — Essais de compression a diamaire

constant. Courbes des contrainies
¢ en fonction de la déformation
relative All pour différents rapports
H
D
H = hauteur de I'échantillon;
D = diamétre de I’échantillon,
Argile : w = 24 9,3y, = 1,33 t/m?;
S = 63 ¢,
Diamétre des échantillons :

D = 70 mm.

Fig. 139. — Essais de compression 4 dianmeétre

constant. Délormation linéaire (Al )
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H
o 1' o 1 Y .
en fonction de D

Argile:w =24 <5y, = 1,33 ¢ jm=;
S =63 o,
Diametre des échantillons :

D = 70 mm.
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IFig. 140. — Essais de compression i diamétre constant. Modules I, et E, en fonction de I];)I (En pointillé : Module E

de la compression monoaxiale). Argile : w == 24 %; vy, = 1,83 t/m?; § = 83 9%. Diamatre des échan-
tillons ;: D = 70 mm.
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Fig. 141. — Essai de compression a diamétre constani. Contrainte o en fonction de la déformation relative %l

Argile: w = 23,8 %3 v: =+ 1,33 t/m#; S = 62 %; D = 70 mm; H = 55 mm.
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Fig. 142. — Essai de comprcssmn a diamétre constant. Module E, en fonction du nombre de cycles de charges.
Argile : w == 23,8 03 y; = 1,33 t/m®; S = 62 ¢,; D = 70 mm; H = 55 mm,



— 182 —

Chargement répété a contrainte limitée. — 1.’essai a été fait sur une éprouvette de
H . .
D= 0,78 (fig. 141). Au premier cycle la pente est de 318 kg /em2, aux cycles suivants la

pente reste constante comme dans les essais triaxiaux avec une moyenne de 680 kg /cm?
(fig. 142).

La réversibilité des déformations augmente rapidement avec le nombre de cycles.
Au premier cycle la réversibilité est de 56 ©, aux cycles suivants (28, 32, 4¢) de 92 9,
98 9, et 100 9%.

Chargement répété a contrainle non limitée. — Les modules des différents cycles ne
se stabilisent plus & partir d’un certain nombre de cycles & cause de contraintes de plus
en plus grandes. Il en est de méme avec la réversibilité.

Nous avons effectué une série de cycles avec une éprouvette de % = 0,25 (fig. 143)

et une autre série avec une éprouvette de D= 1,15 (fig. 144). On note d’ailleurs une

autre fois I'influence de la hauteur d’échantillon sur les modules.

2,3.3 ESSAI CLASSIQUE DE COMPRESSION A DIAMBETRE CONSTANT.

L’essai classique & chargement quotidien discontinu (essai cedométrique) fait en
quelque sorte diminuer les modules obtenus plus haut, mais ne change pas I’allure de la
courbe effort-déformation (fig. 145).

24  Chargement de plaques circulaires rigides.

Dans la cuve 1 remplie d’argile non saturée (voir chap. II) nous avons enfoncé
A vitesse constante (1 mm /mn) des plaques de 0,6 4 20 cm de diamétre.

On observe un tassement remarquablement proportionnel & la pression moyenne
entre 0 et 4 kg fem? (fig. 146, 147) et proportionnel au diamétre (fig. 148) a 5 %, prés,
sauf pour les plaques de moins de 3 cm de diamétre. Pour les plaques de I'ordre de
1,0 em de diamétre le tassement est indépendant de la pression, et pour moins de

1,0 cm de diamétre il augmente méme, ce qui donne des courbes analogues A celles du
sable (fig. 149, 150).

La relation entre le tassement, le diamétre et la pression est donc de la forme de
celle obtenue en élasticité :

rl—x?
W=y -g PR
En appliquant cette formule avec un coefficient de Poisson de n = 0,10 on obtient
pour les plaques qui vérifient la relation linéaire avec p et R — un module de Youna

de 716 kg /em? & 2 9%, prés, si I’on prend pour E la valeur moyenne de trois essais de
plaque.

Le sol étant élastique, le coeflicient de raideur ¢ = £ est évidemment propor-
tionnel & T'inverse du diamétre et de la surface (fig. 151, 152).
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Fig. 143. — Essai de compression 4 diamétre constant. Contrainte ¢ en fonction de la déformation relative
Argile : w = 24,9 %;ve = 1,20 t/m?; S = 62 %; H = 19,2 mm; D = 76,3 mm.
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Fig. 144. — Essai de compression a4 diamétre constant. Contrainte o en fonction de la déformation relative ATI
Argile: w = 25,2 %;v.=1,3t/m? § = 63%;D = 70mm; H = 80,5 mm,
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Fig. 145. — (1) Essais de compression & diamétre constant., Contrainte ¢ en fonction de Ia déformation relative ATI
Argile : w = 24,3 %; v, = 1,34 t/m*; § = 65 %; D = 16 mm; H = 19 mm.
(2) Essai classique de compression 4 diamétre constant (Essai cedométrique). Contrainte ¢ en fonction
de Ia formation relative All Argile : w = 23,8 %; v; = 1,35 t/m*; S = 63 %; D = 16 mm;
H = 19 mm.
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Fig. 146. — Essais de chargement de plaques circulaires rigides, Tassement instantané w en fonetion de Ia pression
p pour différents diamétres D de plaques. Argile : w = 24 %; v; = 1,33 t/m3; S = 63 o,
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Fig. 147, —- Essais de chargement de plaques circulaires rigides. Tassement instantané w en fonction de la
pression p pour différents, diamétres D de plaques. Argile : w = 24%; v, = 1,33 t/m%; S = 63 Oar
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TFig. 148. — Essais de chargement de plaques circulaires rigides. Tassement instantané w en fonction du dia-

meétre D de plaque pour différentes pressions p. Argile : w = 24

Y%s Ye =

1,33 t/m'; S = 63 %.
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Fig. 149, -— Essais de chargement de plaques circulaires rigides. Tassement w en fonction de la pression p pour
3

différents diameétres D de plaques. Sable 40 /100 mm; sec; v, = 1,60

1 /m?,
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Fig. 150. --- Essais de chargement de plaques circulaires rigides. Tassement w en fonction du diamétre 1)
pour différentes pressions p. Sable 40 /100; sec; vo = 1,60 t/m®.



— 188 -

C[kg/rm"]

200

150

100

o 5 10 15 ) [cm]

Fig. 151, — Essais de chargement de plaques circulaires rigides. Coefficient de raideur C en fonction du diamétre
de plaque D (p -2 4 kg /em?), Argile : w = 24 %; v, = 1 33 t/m?; § = 63 ©,.

d’aprés I'expérience,

- - - - d’aprés la formule d’élasticité avec & = 716 kg jem?,
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Fig. 152, — Essais de chargement de plaques circulaires rigides. Coefficient de raideur ¢ en fonction de
la surface de plaque S (p - 4 kg/em?). Argile : w0 = 24 % v, = 1,33 t/m?; S, = 63

«
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Plus la vitesse d’enfoncement est lente plus le tassement est grand et le module
est petit. On trouve E = 650 kg /em? pour 0,05 mm /mn au lieu de 716 kg /cm? pour
1 mm /mn.

Lors de la diminution de la force verticale les déplacements ne sont plus propor-
tionnels 4 la pression moyenne; mais 95 9, de la déformation est réversible immédiate-
ment pour le cycle total.

Il existe ensuite une déformation élastique différée de 3 9%,
Il reste une déformation irréversible de 2 9.

La courbe de I'enfoncement jusqu'a la rupture est donnée sur la figure 153.

3 ARGILES QUASI SATUREES

Nous avons effectué les essais suivants :

— compression monoaxiale,
compression 4 diametre constant.

TABLEAU XXI

Essais de compression monoaxiale — Argile quasi saturée
4 S w

(kgfem?) (kg/cm®) (t/m?) (%) (%) (em) (cm)
0,28 31 1,81 1,22 86 38,6 19,4 70,2
0,57 34 1,35 1,28 91,7 37,7 39,7 70,2
0,71 30 1,12 1,27 94,3 39,2 49,8 70,2
0,86 30 1,19 1,30 92,1 36,7 60 70
1,12 33 1,54 1,33 93,5 35,6 78,7 70
1,43 41 1,96 1,35 92,4 34,3 100 70
1,71 30 1,28 1,29 89,6 36,3 120 70
2,00 86 1,62 1,35 90,5 33,6 1410 70




w [mm]
., /
3
2 /
/
0 5 10

2 [kg/cmzl "

Fig. 153. — Essais de chargement de plaques circulaires rigides. Tassement w en fonction de la pression p pour la
plaque de D = 11 em de diamétre, Argile : w = 24 %3 va = 1,33 t/m*; § = 63 9,.
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Fig. 154. — Iissais de compression monoaxiale. Contrainte o en fonetion de la déformation relatlve—l pour différents

rapportsg(]{ == hauteur; D = diamétre de Péchantillon). Argile quasi saturée; w = 37 %
ye = 1,30t/m®; § = 91 ©,. Diamétre des échantillons : D = 70 mam.
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3,1 Essais de compression monoaxiale.

Nous avons soumis des échantillons cylindriques de 70 mm de diamétre D et de
différentes hauteurs H a des déformations mono-axiales a la vitesse de 0,4 mm /mn
(fig. 154). Les résultats d’essais étaient moins cohérents que pour les argiles non saturées
étant donné probablement que le sol avait été fabriqué successivement dans des moules
de compactage et que le carottage des éprouvettes a été fait peu aprés le compactage

(tabl. XXI).
3,1.1 COURBE EFFORT-DEFORMATION.

La contrainte a été calculée en admettant une déformation en cylindre de ’échan-

. (A s 1 , .
tillon. La courbe présente une partie linéaire (Tﬁ qui dépend de la hauteur d’échantillon
i

. . A o . H
comme dans les éprouvettes d’argile non saturée : (TI) diminue rapidement avec D
i

(fig. 155). Une courbe analogue peut étre tracée pour la déformation nécessaire au cisail-
lement de I’échantillon. Cette courbe, bien que son allure soit la méme que celle pour les
argiles non saturées, différe nettement de la derniére quant aux valeurs absolues (fig. 156).

Pour%:l:

(éll)c = 2,5 pour 'argile non saturée (S = 63 o) et

Al Ll . . B

(T) =9 pour l'argile quasl saturée (S = 91 o).
[

3,l.2 MopuLE DE YouNna E. RESISTANCE A LA COMPRESSION SIMPLE R,.

La pente & la courbe effort-déformation (module de Youne E) semble se situer

entre 30 et 35 kg /em? pour les petits I—S: pour augmenter & partir de% = 1,5. L’augmen-

tation de E avec 7 West toutefois pas si nette que dans les argiles non saturées (fig. 157).
Pour la résistance 4 la compression simple il n’est pas possible de trouver une loi

entre R, et % (fig. 158).

Ceci ne doit pas forcément exclure des lois entre E, R, d’un c6té et % de P’autre.

11 est possible qu’un sol fabriqué dans une grande cuve, comme P’argile non saturée

dans la cuve 1, qu'on étudie seulement aprés quelques mois de repos fournisse des
résultats plus cohérents.

3,2 Essais de compression a diameétre constant.

Les essais ont ét¢ effectuds 4 une vitesse de 0,2 mm /mn. D’une facon générale la
courbe effort-déformation se compose de trois parties linéaires. Aprés une courbure vers
I'axe de I'effort on note une partie linéaire de pente E,.

Elle est suivie d’une courbure et d’une autre partie linéaire de pente E,.
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Fig. 155. — Essais de compression monoaxiale. Déformation linéaire ( i) en fonction dex.

L/
Argile quasi saturée : w = 37 %;va= 1,30t /m*: S = 91 ©.

Diamétre des échantillons : D = 70 mm.

D
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15
A5, %)
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\K"\”\J{_ $=91 o
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\ 5:53% o
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H/D

Fig. 156. — Essais de compression monoaxiale. Déformation de cisaillement (1}!)” en fonction de g -
Argile non saturée : w = 24 %; vy, = 1,33 t/m?; S = 63 9
Argile quasi saturée : w = 37 %; v, = 1,30 t/m*; S = 91 %,
Diamétre des échantillons : D — 70 mm,
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H/D=085 |
H/D= 108
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o[kg/cm?] /D=a72 %L 027
15
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5 / / //
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2E 4]
Fig, 159. — Essai de compression 4 diamétre constant. Contrainte ¢ en fonction de la déformation relative Al—l

pour différents L] (H = hauteur, D = diamétre de I'échantillon), Argile quasi saturée : w — 35 %3
e = 1,32 t/m®; § == 91 7. Diameétre des échantillons : D = 70 mm.
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: 5-91 9,
o
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/ 1]
o q
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> f H / D
Essais de compression a diamétre constant. Module E; en fonction de E (H = hauteur,

D
D = diamétre de I’échantillon).
Argile non saturée : w = 24 % ; v, = 1,33 (/m?; § = 63 ¢,

Fig. 160. —

Argile quasi saturée : w = 35 %;v: 1,32t/m* S = 91 9.
Diametre des échantillons : D = 70 mm.
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Fig. 161. — lissais de compression & diamétre constant. Module E, en [contion de g (EHL == hauteur,

D = diamétre de I'échantilllon).
Argile quasi saturée : w = 35 %; v, = 1,32t/m*; § = 91 9,
Diametre des échantillons : D = 70 mm.
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Fig. 162. — Essais de compression 4 diamétre constant. Déformation lincaire (T) en fonction de .
i

(H = hauteur; D =: diamétre de I’échantillon).
Argile non saturée

tw=24 %; v, = 1,33 t/m*; §
Argile quasi saturde : w 35 %5y = 1,32 t/m%; S

= 91 °,
Diamétre des échantillons : D = 70 mm.
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Finalement, on remarque une derniére courbure suivie d’une partie droite de
pente Eg. On trouve E; > E; > E, (fig. 159).
La pente E, n’existe pas pour les échantillons de petite hauteur. Nous la trouvons
. H
pour les échantillons avec + =: 0,85 et 1,08.

D
Lesmodules E, et E, varient avec la hauteur. E, est presque constant (E,a~90 kg/cm?)

)ouriI -2 0,8 et augmente rapidement our-I;I > 0,8. L’allure de cette courbe est la
I D g p p D

méme que celle des argiles non saturées (fig. 160). E; augmente trés rapidement avec la
hauteur (fig. 161).

Pour la partie linéaire de la courbe effort-déformation nous retrouvons une courbe

. H . .
décroissant avec T comme pour les argiles non saturées (fig. 162).
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