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Introduction

La pierre séche est une technique de construction consistant & assembler des pierres
brutes ou ébauchées sans liant. Cette technique cultive les paradoxes : elle est a la fois locale
et internationale, locale parce qu’elle est le fruit de besoins, de matériaux et de savoir-faire
locaux et pourtant internationale parce qu’elle est présente sur les cinq continents. Cette
technique s’est développée dans toutes les régions ol la pierre est abondante et l’aména-
gement des terres difficile. Elle doit son succés & sa mise en ceuvre puisqu’elle ne requiert
qu’un approvisionnement en pierre et quelques outils.

Un temps abandonnée au profit des techniques modernes de construction, la pierre séche
revient, depuis les années 80, au gotit du jour avec la reconnaissance montante de son riche
patrimoine public ou privé en mal d’entretien et, plus récemment, grice a ses qualités envi-
ronnementales. Cette technique ancienne est devenue aujourd’hui innovante. De nombreux
projets ont ainsi vu le jour pour préserver le patrimoine, créer des liens avec la filiére agri-
cole, développer le savoir-faire de la magonnerie en pierre séche. Aujourd’hui, I’expansion
de la pierre séche est freinée par I'absence de cadre scientifique permettant de garantir sa
fiabilité auprés des décideurs.

Les murs de souténement en pierre séche sont des ouvrages particuliérement complexes
& modéliser pour deux raisons principales.

D’une part, la maconnerie de pierre séche est trés hétérogéne tout en présentant une
certaine régularité : en cela, elle se pose a la frontiére des milieux aléatoires et des milieux
périodiques. Si peu d’études ont été consacrées & la magonnerie séche, on pourra s’appuyer
sur I'abondante littérature dédiée aux magonneries classiques développée ces trente derniéres
années. Ces études se sont tout d’abord attachées a caractériser le comportement mécanique
des magonneries périodiques jointoyées. On voit maintenant émerger des études consacrées
aux maconneries non-périodiques mais également aux magonneries périodiques & joints vifs,
a partir des connaissances développées pour la mécanique des roches.

D’autre part, la modélisation des murs de souténement en pierre séche passe par la
connaissance du remblai de sol que le mur supporte. Le mur de soutien en pierre séche entre
ainsi dans la catégorie des murs-poids pour lesquels il existe une abondante bibliographie.
Néanmoins, dans ces études, I'ouvrage de souténement est considéré comme monolithique
et indéformable et I’étude porte sur le comportement du sol de remblai.

La modélisation des murs de souténement en pierre séche passe donc par la mise au point
d’un modéle de magonnerie dédié & la pierre séche, a intégrer dans une étude de mécanique
des sols, avec les problémes liés a l'interaction sol/structure.

L’objet de cette thése est d’approfondir les connaissances sur la mécanique des murs
de souténement en pierre séche. Nous avons choisi de nous concentrer sur ’aspect dimen-



sionnement pour permettre la reconstruction d’ouvrages endommagés en pierre séche mais
également pour favoriser la construction d’ouvrages neufs. Cette approche nous permet éga-
lement de mieux comprendre les mécanismes de rupture d’un mur en pierre séche et constitue
ainsi un premier pas vers ’auscultation des ouvrages existants.

Nous proposons une étude de dimensionnement par le calcul a la rupture et les expé-
rimentations échelle 1. Le modéle de calcul a la rupture doit nous permettre d’analyser la
stabilité d’'un mur de souténement en pierre séche de maniére rigoureuse et pragmatique.
On compléte cette modélisation par des expérimentations échelle 1 qui permettent d’appro-
fondir les connaissances sur les murs en pierre séche mais également de valider le modéle
mis au point.

Le mémoire que 'on se propose de présenter s’articule autour de quatre parties.

Chapitre 1. Le premier chapitre pose le contexte de I’étude. On introduit la technique de
la pierre séche, son historique ainsi que les enjeux de 1’étude des murs de souténement
en pierre séche (section 1.1). On s’intéresse ensuite a 'état de l'art sur lequel on va
s’appuyer, a savoir les études sur les ouvrages de souténement et les structures magon-
nées (section 1.2) ainsi que la littérature scientifique traitant des murs de souténement
en pierre séche (section 1.3). Ces introductions culturelles et scientifiques vont nous
permettre de fixer nos objectifs et les moyens pour y parvenir (section 1.4).

Chapitre 2. Le second chapitre porte sur la modélisation par le calcul & la rupture. Aprés
une présentation générale de la théorie du calcul a la rupture (section 2.1), on développe
la modélisation d’un mur en pierre séche sous pression hydrostatique dans un premier
temps, puis celle d’'un mur chargé d’un remblai de sol (section 2.2). On procéde enfin
& une premiére évaluation du modéle en le confrontant & d’autres modélisations micro
et macro-mécanique ainsi qu’a des modéles physiques (section 2.3).

Chapitre 3. Le troisiéme chapitre couvre la campagne expérimentale échelle 1 au cours de
laquelle quatre murs en pierre séche de 2,50 m de hauteur ont été construits et amenés
a la rupture par un chargement de sol pulvérulent. On commence par présenter le
dispositif expérimental (section 3.1) puis on détaille ’analyse des quatre essais réalisés
(section 3.2). On dresse finalement le bilan de cette campagne (section 3.3).

Chapitre 4. Le quatriéme chapitre est consacré a la validation du modéle par le calcul
a la rupture mis au point au chapitre 2 sur les essais échelle 1 sur murs en pierre
séche présentés au chapitre 3 et sur des essais sur murs en pierre séche chargés par
pression hydrostatique réalisés par Villemus (2004). On présente tout d’abord la base
de données expérimentales sur laquelle on va s’appuyer au cours de cette validation
(section 4.1). On confronte ensuite les hypothéses du modéle aux phénomeénes effecti-
vement observés au cours des expériences (section 4.2) et on éprouve enfin le modéle
sur les données expérimentales (section 4.3).
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Pour commencer...

Nous avons choisi de consacrer cette thése a la mécanique des murs de souténement en
pierre séche. Ce premier chapitre vise a présenter le contexte et les enjeux d’une telle étude
a partir des références bibliographiques que nous avons pu collecter.

Un premier tour d’horizon des parutions récentes nous montre que la pierre séche connait,
depuis les années 80, un regain d’intérét motivé a l'origine par la nécessité d’ausculter et
d’entretenir 'important patrimoine existant puis, plus récemment, par un désir grandissant
de reconstruire ou méme de construire en pierre séche. On peut expliquer ce tout nouvel
engouement par le caractére performant et innovant que revét cette technique dans le cadre
du développement durable.

Mais I’étude bibliographique révéle également qu’il n’y a pas de régles de dimension-
nement ou d’auscultation permettant de certifier la fiabilité de la technique. Les études
scientifiques consacrées & la pierre séche en sont & leurs prémices mais il est intéressant
de constater que 1’on pourra s’appuyer sur une abondante littérature dédiée aux murs de
souténement d’une part et aux structures macgonnées d’autre part.

Nous exposons dans ce chapitre 'objet de notre étude : nous commencerons par pré-
senter la technique de la pierre séche, son historique ainsi que ses enjeux économiques et
écologiques (section 1.1). D’un point de vue scientifique, les murs de souténement en pierre
séche appartiennent a la fois aux ouvrages de souténement et aux structures maconnées ;
nous explorerons donc 'état de I'art des modélisations de ces deux types de structures (sec-
tion 1.2). Puis, nous consacrerons une troisiéme section (section 1.3) aux modélisations de
maconneries de pierre séche. Cette étude bibliographique va nous permettre de fixer nos
objectifs et de définir les moyens que nous allons mettre en ccuvre dans cette thése (sec-
tion 1.4).






Chapitre 1 — Etat de I’art sur les murs de souténement en pierre séche

1.1 La macgonnerie a pierres séches

La pierre séche est une technique de construction ancienne qui a été adoptée
dans toutes les régions ot approvisionnement en pierre est abondant, pour sa
simplicité de mise en ceuvre. Nous allons ici présenter la technique et expliciter
les regles de construction d’un mur de souténement en pierre séche puis nous
replacerons notre €étude dans son contexte historique et mous exposerons ses
avantages et les enjeux & relever aujourd’hus.

1.1.1 La pierre séche : définitions

La maconnerie a pierres séches est une technique de construction consistant a assembler,
sans aucun liant, des blocs bruts ou ébauchés (fig. 1.1).

Figure 1.1 — La magonnerie a pierres séches.

On retrouve des constructions en pierre séche sur les cing continents, dans les régions ol
I’approvisionnement en pierre est abondant et ’aménagement des terres difficile. En cela, la
technique de la pierre séche est & la fois locale et internationale ; elle s’est développée dans
toutes les régions ou le besoin s’est fait sentir.

La technique de la pierre séche est principalement utilisée pour :

— favoriser le transport : murs de souténement, escaliers, rampes, chemins, ponts ;

— développer des activités agricoles : terrasses, murs de cléture, cabanes;

— gérer I'eau : calades, barrages, puits.

Pour cette thése, nous ne nous intéresserons qu’aux murs de souténement, qu’ils soient
routiers ou de terrasse.
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MECANIQUE DES MURS DE SOUTENEMENT EN PIERRE SECHE

1.1.2 Reégles de I’art de la construction en pierre séche
1.1.2.1 Le matériau

La pierre séche ne repose que sur un seul matériau : la pierre.

Dans un souci de respect du patrimoine et de 'esthétique paysagére, il est important
d’utiliser les pierres & disposition sur site ; ce principe permet en outre de diminuer fortement
I'impact de la construction sur 'environnement (Morel et al., 2001). Une grande majorité
des pierres utilisées dans les ouvrages existants provient soit de 1’épierrement des parcelles
cultivées, soit de l'extraction sur place de la roche elle-méme. On trouve ainsi, selon les
régions, des murs en pierre séche en schiste, en granite, en calcaire ou méme grés ou en
basalte.

1.1.2.2 L’appareillage

Du choix de la pierre va dépendre le type d’ouvrage réalisé : c’est bien la géologie locale
qui dicte en premier lieu le type d’appareillage (ou opus) du mur, c’est-a-dire la forme et
la disposition des éléments assemblés dans la macgonnerie. Dans la construction a sec, on
trouve majoritairement deux grands types d’appareils :

Opus assisé : opus aux assises réguliéres réalisé avec des pierres présentant des strates plus
ou moins réguliéres (schistes, calcaires stratifiés) posées sur un lit horizontal paralléle
aux strates (fig. 1.2a).

Opus incertum : opus réalisé avec des pierres de dimension et de forme irréguliéres (gra-
nites, grés, roches basaltiques) (fig. 1.2b).

Figure 1.2 — Croquis d’une magonnerie de pierre séche en opus assisé (a) et en opus incertum

(b).

On trouve également des appareils répondant & un besoin particulier du mur :

Opus en clavade : opus aux assises réguliéres avec des pierres stratifiées posées sur un
lit perpendiculaire aux strates (sur chant); cet appareil est généralement utilisé pour
I’aménagement des cours d’eau ou dans les zones oul la pression hydrostatique est
importante.

Opus cyclopéen : opus réalisé avec des pierres de trés grande dimension ; cet appareil est
généralement utilisé pour réaliser les bases des murs.

Il existe aussi d’autres opus relevant de ’habileté technique du batisseur ou de son esprit
créatif.

Opus quadratum ou romain : appareillage trés régulier avec des pierres taillées « au
carré », c’est-a-dire avec deux angles droits au retour de leur parement, et disposées en
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Chapitre 1 — Etat de I’art sur les murs de souténement en pierre séche

opus assisé le plus jointif possible ; si les lits sont irréguliers, on parle d’opus quadratum,
si les lits sont parfaitement nivelés et exactement de la méme épaisseur, on parle d’opus
TOMAIN.

Opus piscatum ou spicatum : appareillage de pierres sur un plan oblique ou le sens
d’inclinaison de chaque lit est inversé par rapport au lit précédent ; s’il y a imbrication
des lits entre eux, on parle d’opus spicatum, si les lits ne sont pas reliés et présentent
un contact linéaire bien marqué, on parle d’opus piscatum.

1.1.2.3 La composition d’un mur en pierre séche

On retrouve dans chaque mur en pierre séche les mémes éléments (fig. 1.3).
Le socle ou fondation : premier lit de pierre du mur sur lequel ce dernier va reposer.
Le parement extérieur : face visible du mur.
Le parement intérieur : face non visible du mur.

Le couronnement ou arasement : dernier lit de pierre posé sur le mur qui assure un
role de chainage.

r_ﬂ_ﬂ_,., couronnement

parement

parement
intérieur

socle

Figure 1.3 — Composition d’'un mur en pierre séche.

1.1.2.4 La construction d’un mur en pierre séche

La pierre séche est une technique simple par sa mise en ceuvre mais qui s’appuie sur le
respect des régles de 'art et sur le savoir-faire du magon.

Bien que les constructions en pierre séche soient le fruit d’un savoir-faire local et d’une
tradition orale, on retrouve a travers le monde des dispositions constructives similaires. Les
principes que nous exposons ici sont ceux appliqués par les batisseurs en pierre séche des Ar-
tisans Bdtisseurs en pierres séches, Muraillers de Provence et de la Confrérie des Batisseurs
en pierre séche, tels que décrits dans le Guide des bonnes pratiques de construction des murs
de souténement en pierre séche (CAPEB, 2008). Néanmoins, nous les avons confrontés avec
des informations tirées de documents établis par d’autres professionnels frangais (Lassure,
2008; Cagin et Nicolas, 2008) et étrangers (Tufnell, 1991) ainsi que des observations de murs
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MECANIQUE DES MURS DE SOUTENEMENT EN PIERRE SECHE

existants (Jones, 1979; Arya et Gupta, 1983; Walker et Dickens, 1995) afin de montrer la
similarité des principes constructifs. Nous ne présenterons ici que les principales régles a
respecter, plus de détails pouvant étre trouvés dans les ouvrages cités précédemment.

Pour commencer, il faut savoir que chaque pierre du mur doit étre posée en quatre étapes
indépendantes ou simultanées :

Le choix : les pierres sont choisies au fur et & mesure de la construction selon leur taille,
leur forme et leur résistance en fonction des besoins du mur. Cette étape détermine la
place que va occuper la pierre dans le mur et le role qu’elle va jouer.

La présentation sur 'ouvrage : c’est ’étape de pose de la pierre dans le mur. Elle est
indissociable de I'étape de calage.

Le calage : chaque pierre doit étre soigneusement calée, au fur et & mesure. Afin d’assurer
a chaque pierre la meilleure stabilité, on la met en position isostatique, c’est-a-dire
qu’elle doit reposer en deux points proches de l'extérieur du mur et un a l'intérieur
sur le lit inférieur et ne plus bouger lorsqu’on appuie dessus. On pourra utiliser dans
cette opération des pierres de calage de tout calibre mais suffisamment résistantes pour
supporter les efforts de compression auxquels elles seront soumises sans casser. D’autre
part, on évitera que les cales ne dépassent de 'aplomb sur les cotés ou a ’arriére d’une
pierre, pour ne pas géner la pose des modules suivants.

Le bourrage : les vides restants devront ensuite étre garnis avec des pierres de tout calibre
qui doivent étre placées sans remettre en cause ’équilibre obtenu lors du calage : c¢’est
le bourrage.

On monte ainsi le mur du socle au couronnement en veillant bien au respect de quelques
principes fondamentaux.

Préparation du socle. Le socle d’'un mur en pierre séche doit impérativement étre bati
en pierre séche. Il est fondé de préférence sur la roche affleurante ou, a défaut, sur le sol
meuble. La fondation doit étre aménagée de sorte qu’elle soit la plus plane possible et inclinée
perpendiculairement au fruit choisi pour le mur (fig. 1.4).

| Froit
8ar5%, =

Figure 1.4 — Inclinaison des lits d’assise d’un mur en pierre séche en fonction de son fruit.
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Aménagement des lits. Le mur est construit couche par couche, en lits successifs. Les
pierres d’un méme lit doivent étre ajustées entre elles, c’est-a-dire en contact les unes avec
les autres de sorte qu’aucune pierre ne puisse étre extraite du mur (fig. 1.5). Le contact
latéral assure le frottement des pierres entre elles et participe & la cohésion de ’ensemble de
Pouvrage, mais également & I'esthétique du parement. On veillera également a ’horizontalité
des lits sur le plan longitudinal, non seulement dans un souci d’esthétisme, mais aussi pour
éviter le glissement de I’ensemble du mur vers ’aval. Lorsqu’une couche est terminée, les
interstices doivent étre soigneusement bourrés avant de passer au lit suivant. On laissera en
régle générale le moins de vide possible dans le mur. Le remplissage des interstices assure
une meilleure stabilité du mur en augmentant sa cohésion et sa masse volumique.

w1
e, b Y .
mmpl\gage R PA pierres
tout calibre (B2 S e
boutisse

Parpaing paneresse

Figure 1.5 — Aménagement des lits de pierre d’'un mur en pierre séche.

Croisement des joints. Il faut éviter les alignements verticaux de jointures (coups de
sabre) pour ne pas exposer plusieurs éléments de batisse non solidaires les uns des autres face
aux poussées et pressions (fig. 1.6). Pour ce faire, il faut empiler les pierres en imbrication
pour croiser les joints; c’est la régle de rupture de joint.

Figure 1.6 — Régle de croisement des joints dans un mur en pierre séche : décaler les jointures
(a) pour éviter les coups de sabre (b).

Importance des pierres de bati. Les pierres de bati sont les pierres qui constituent la
trame du mur et assurent sa cohésion (fig. 1.5). On distingue deux types de pierre de bati.

La boutisse : longue pierre de liaison, la plus massive possible, que I’on couche dans ’épais-
seur du mur pour relier les parements extérieur et intérieur. L’une de ses extrémités
doit étre correctement facée et placée dans la partie visible du mur. Lorsque les deux
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extrémités de la boutisse sont facées, on parle alors de parpaing. La pose réguliére de
boutisses assure au mur une plus grande cohésion et une plus grande stabilité.

La panneresse ou carreau : a 'inverse de la boutisse, c’est une pierre dont toute la lon-
gueur est présentée en facade du mur, permettant ainsi de relier entre elles plusieurs
pierres du parement. La panneresse peut servir a stopper le début d’un « coup de
sabre » mais, comme elle ne pénétre pas dans le mur, elle peut également créer une
faiblesse dans le parement qu’il conviendra de compenser au rang suivant en la faisant
chevaucher par une boutisse.

Construction des parements. Les parements extérieur et intérieur du mur doivent étre
batis avec la méme rigueur ; on devra seulement soigner l'aspect du parement extérieur en
s’assurant de son bon alignement et de I’esthétique de la face des pierres qui le composent. Il
est généralement conseillé de donner au parement extérieur un fruit qui permettra d’éviter
que le mur ne se retrouve trop vite en faux-aplomb sous l’effet de la poussée du remblai qu’il
supporte. Ce fruit peut étre trés faible voire nul si le mur n’est pas trés haut ou s’il n’est pas
soumis & d’importantes poussées, il peut atteindre 25% pour des murs trés élancés soumis a
de fortes contraintes. Le parement intérieur peut étre construit a ’aplomb ou avec un léger
fruit régulier ou & redans incliné vers ’aval du mur mais il ne doit en aucun cas s’appuyer
contre la terre de terrassement.

Remblaiement arriére. Les murs de souténement sont généralement remblayés par des
couches de 20 cm de terre déposées et compactées au fur et a mesure de la construction.
Des débris de pierres et des cailloutis sont parfois déposés a la base du remblaiement arriére
pour augmenter la capacité drainante de 'ouvrage.

Notons que 'on ne trouve que peu d’indications concernant le dimensionnement de ces
ouvrages, les régles adoptées étant basées sur 'empirisme et le savoir-faire du magon. Lassure
(2008) retient une largeur égale a la moitié de la hauteur du mur avec un fruit de 5 cm tous
les 75 cm de hauteur sur chaque parement. Cagin et Nicolas (2008) proposent quant & eux
une largeur égale au tiers de la hauteur du mur.

1.1.3 Regards sur la construction en pierre séche

Nous proposons dans cette partie un historique de la construction en pierre séche en
nous appuyant sur l’étude de Cussatlegras (1996). Cet historique va nous permettre de
mieux connaitre cette technique et ainsi d’en cerner les enjeux aujourd’hui.

1.1.3.1 Historique

La technique de la pierre séche remonte a I’Antiquité pendant laquelle les Romains ont
introduit et développé le soutien routier en magonnerie. Ils ont ainsi édifié de nombreuses
constructions monumentales en pierre de taille baties a sec (opus romain).

Au XVII® siécle, le mur de soutien en pierre séche devient défensif. Les travaux de
fortification de Vauban entrainent la construction de murs devant résister non seulement &
la poussée des terres mais aussi aux impacts des canons. S’engage alors une politique de
centralisation qui ameénera & la normalisation et au perfectionnement de la technique de
construction et va ainsi profiter au développement du souténement routier.

18



Chapitre 1 — Etat de I’art sur les murs de souténement en pierre séche

C’est au XIX® que le souténement routier connait son apogée, encouragé par une vo-
lonté nationale de développer la voirie sur tout le territoire francais. De grands travaux sont
alors entrepris non seulement pour renforcer les grands axes de circulation mais aussi pour
relier des régions plus difficiles d’accés. Cette période coincide également avec le développe-
ment agricole qui conduit a I’expansion des aménagements pour ’exploitation des terres. La
deuxiéme moitié du XIX€® siécle voit la généralisation de cette technique au niveau rural, a
I'initiative des agents-voyers et des agriculteurs. On note ainsi que de nombreuses construc-
tions vernaculaires en pierre séche (ponts, murs dits « paysans », cabanes) ont vu le jour a
cette période.

Le choix de la pierre séche est alors avant tout économique. Cette technique séduit par
sa facilité de mise en ceuvre, puisqu’elle ne nécessite qu’'un approvisionnement en pierre. La
construction & sec présente en outre des qualités de souplesse et de drainage qui en font un
excellent matériau tant pour le souténement routier que pour les murs de terrasse agricole.
L’absence de liant et la présence de pierres de tout calibre constituent en effet un filtre naturel
qui permet de réguler I’écoulement des eaux sur toute la structure et ainsi de diminuer les
effets de la pression hydrostatique. Les constructions en pierre séche présentent également
une souplesse qui leur permet de se déformer fortement sans rompre et, lorsqu’elles viennent
& céder, ce n’est généralement que sur une faible portion. On retrouve ces arguments en
faveur de la pierre séche dans les traités des ingénieurs du XIX® siécle (Delaitre, 1825;
Polonceau, 1845).

L’expansion des constructions routiéres a conduit au développement de recherches scien-
tifiques consacrées au souténement. C’est ainsi qu’au cours du XIX® siécle ont vu le jour des
techniques moins cotiteuses en terme de production et de mise en ceuvre qui ont détréné les
techniques traditionnelles. Le savoir-faire de la construction & sec s’est perdu & mesure que
son emploi dans les travaux publics diminuait.

On retrouve un historique similaire dans les pays européens qui ont recouru & cette
technique (Walker et al., 2000). Dans les pays en voie de développement, la pierre séche est
une technique qui, bien qu’encore utilisée, est progressivement abandonnée au profit des
techniques privilégiées en Occident.

Apreés une longue période de rejet ou d’oubli, la pierre séche connait, depuis les années
80, un regain d’intérét motivé tant par la nécessité de préserver le patrimoine que par la
performance que présente la technique dans le cadre d’une construction durable.

1.1.3.2 La pierre séche, une technique moderne

La pierre séche, technique de construction couramment employée au XIX® siécle, suscite
depuis quelques années un tout nouvel intérét aprés une longue période d’abandon. Si la
pierre séche revient au gotit du jour, c’est qu’aux qualités évoquées précédemment s’ajoute
aujourd’hui 'attrait pour une technique novatrice dans le cadre du développement durable.

Patrimoine. L’architecture de pierre séche constitue un patrimoine vernaculaire qui donne
une valeur ajoutée aux paysages. En cela, ils peuvent s’inscrire dans la définition de pay-
sages culturels tels que décrits au § 47 des Orientations devant guider la mise en oeuvre de
la Convention du patrimoine mondial de 'UNESCO (2008) :

« Les paysages culturels sont des biens culturels et représentent les « ceuvres
conjuguées de l’homme et de la nature » [...[. Ils illustrent [’évolution de la
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(a)

Figure 1.7 — Patrimoine en pierre séche : terrasses de la haute vallée du Douro au Portugal (a)
et cabanes du Breuil en Dordogne (France) (b).

société humaine et son établissement au cours du temps, sous linfluence des
contraintes physiques et/ou des possibilités présentées par leur environnement
naturel et des forces sociales, économiques et culturelles successives, externes
ausst bien internes. »

La haute vallée du Douro (Portugal) (fig. 1.7a) ou les Cinque Terre (Italie) ont ainsi
été classés au patrimoine mondial de 'TUNESCO. En France, le village des Bories de Gordes
(Vaucluse) ou les cabanes du Breuil a Saint-André-d’Allas (Dordogne) (fig. 1.7b) sont classés
monuments historiques.

La richesse de ce patrimoine peut ainsi contribuer au développement touristique des
territoires fagonnés par la pierre séche.

Aménagement du territoire. Les constructions en pierre séche contribuent & 'aména-
gement du territoire en permettant de modeler les terrains et en assurant une gestion de
leau et des terres. Des études, tels le projet TERRISC ou ’étude de Guiton (1994), ont
montré que les cultures en terrasse permettaient de réduire les phénoménes d’érosion et de
limiter les risques d’inondation. Les murs en pierre séche permettent aussi le développement
d’un écosystéme qui favorise I’agriculture biologique et la production de produits de qualité
(Bouchy et al., 2001).

Développement durable. La pierre séche, en tant que technique de construction en
matériaux locaux, a un impact environnemental limité (Morel et al., 2001). En effet, comme
elle ne requiert qu’un approvisionnement local en pierres, donc pas ou peu de transport et
pas de fabrication ni d’acheminement de liant, elle se révéle performante dans le cadre du
développement durable. De méme, l'entretien et la restauration des ouvrages existants sont
peu « énergivores » puisque les pierres qui constituent le mur, méme si elles se dégradent un
peu a chaque fois, pourront étre réutilisées sur place.
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1.1.3.3 Les enjeux de la pierre séche aujourd’hui

L’essor de la pierre séche est dii & deux facteurs combinés : la nécessité d’entretien des
constructions en pierre séche existantes et I’engouement pour une technique performante
dans le cadre du développement durable.

Avec ses 380 000 m? de surface, soit 14% des murs de souténement bordant I’ancien
réseau national francais (Odent, 2000), ou ses 4000 km de linéaire le long des routes et
autoroutes britanniques (O'Reilly et al., 1999), la pierre séche présente un enjeu économique
non négligeable. En effet, certaines de ces constructions, qui datent pour la plupart du XIX¢
siécle, présentent aujourd’hui des pathologies, notamment des déformations en forme de
ventre, qu’il faut diagnostiquer et parfois réparer.

D’autre part, la magonnerie & pierres séches peut présenter une alternative réelle aux
constructions en béton dans certaines régions. Une étude récente (Langrand et al., 2007)
montre en effet qu’elle se révéle compétitive d’un point de vue financier pour des ouvrages
d’une hauteur inférieure & 3 m tout en étant bien plus performante en terme d’impact
environnemental (fig. 1.8).
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Figure 1.8 — Comparatif du cotit financier (a) et de I'indice de charge polluante (écopoint) (b)
du cycle de vie d’'un mur en pierre séche et d’un mur en béton d’aprés Langrand et al. (2007).

Néanmoins, I’expansion de la pierre séche est freinée par I’absence de cadre scientifique
et technique permettant de garantir sa fiabilité auprés des décideurs. Un premier ouvrage a
été consacré a ’établissement des régles de ’art de la construction en pierre séche ainsi qu’a
la conception d’abaques de calcul destinés au dimensionnement des murs neufs (CAPEB,
2008). Ce travail, mené conjointement par des associations de bétisseurs en pierre séche et
des chercheurs en génie civil de 'TENTPE, a permis d’aboutir & un guide de référence pour la
construction de murs de souténement en pierre séche. C’est dans la continuité de ces travaux
que s’inscrit la présente thése.
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La pierre séche est une forme de construction que l’on retrouve dans de
nombreuses régions du globe. Elle ne requiert que peu de moyens techniques
mais un grand savoir-faire de la part du magon. Nous avons exposé ici les
différents principes sous-tendant la construction a sec. Nous avons ensuite re-
tracé l’historique de la pierre séche qui nous a permis de mieux appréhender
les enjeur auzquels nous sommes aujourd’hui confrontés. Nous allons mainte-
nant nous intéresser plus particulierement au contexte scientifique dans lequel
la pierre séche évolue.
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1.2 Etat de Part de la modélisation des ouvrages de souténe-
ment et des structures maconnées

Lintérét grandissant que suscite la pierre séche se manifeste principale-
ment au niveau historique et sociologique. En effet, si les constructions en
pierre séche ont fait 'objet de nombreuses études, la modélisation de ces struc-
tures n’en est encore a ce jour qu’a ses débuts. Néanmoins, on peut s’appuyer
dans ce travail sur l’abondante littérature consacrée auxr ouvrages de souténe-
ment ainsi que sur celle dédiée aur magonneries. Ce sont ces deux bibliogra-
phies que nous allons étudier ici afin de prendre connaissance des probléma-
tiques actuelles et des derniéres avancées en la matiére.

1.2.1 Modélisation des ouvrages de souténement

La stabilité des ouvrages de souténement est un probléme classique de mécanique des
sols qui a fait I'objet de nombreuses études. Nous présentons ici les principes qui ont été
adoptés pour le dimensionnement des murs de souténement puis, dans un deuxiéme temps,
nous détaillerons des problémes liés au calcul de la poussée des terres.

1.2.1.1 Introduction au dimensionnement des murs de souténement

On appelle mur de souténement tout ouvrage « congu pour créer une dénivelée entre les
terres situées a l’amont, c’est-a-dire soutenues par celui-ci, et les terres situées a ['aval, en
contre-bas de 'ouvrage » (SETRA, 2000). Les ouvrages de souténement répondent ainsi a
un besoin de création de surfaces planes destinées a accueillir des batiments, des cultures
ou des voies de communication. En ce sens, ils ont un réle de moteur économique vital a
I'implantation et au développement de ’activité humaine.

Principes de dimensionnement. Dimensionner un mur consiste a déterminer son type
et son profil pour qu’il soit stable sous les actions qui lui sont appliquées.

Les murs de souténement en pierre séche font partie de la famille des murs-poids ; on
désigne par cette appellation les murs en béton non armé ou en magonnerie dont « la fonction
de souténement est assurée par le poids propre du mur qui équilibre la poussée des terres du
massif soutenu, en imposant de fortes contraintes au massif d’assise de fondation » (SETRA,
1998a).

D’un point de vue cinématique, les murs-poids sont considérés comme monolithiques et
répondent a la mécanique du solide rigide. Les méthodes de calcul des murs-poids reposent
sur une analyse d’équilibre limite des forces s’exer¢ant sur le mur (fig. 1.9), a savoir :

— P, le poids propre du mur;

- F,, la poussée du remblai sur le mur;

— R, la réaction de la fondation.

Le mur est a I’équilibre lorsque 'action des forces stabilisatrices et déstabilisatrices s’an-
nulent. La stabilité du mur est alors précaire puisque la moindre action défavorable tendra
a le faire tomber. On dimensionne donc les murs en introduisant des coefficients de sécurité.

On vérifie la stabilité externe du mur selon trois critéres principaux :
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Figure 1.9 — Equilibre des forces sur un mur-poids : poids propre du mur P, poussée du remblai
F, et réaction de la fondation R.

— le non-glissement du mur sur sa base d’assise ;
— le non-renversement du mur ;
— le non-poingonnement du sol de fondation.

Stabilité au glissement. La sécurité au glissement sur la base assure que la composante
horizontale des forces suivant la direction de glissement reste inférieure & la résistance limite
due au frottement du sol de fondation sur la base d’assise du mur.

Soit T la composante de la réaction de la fondation R tangente & la base du mur et N sa
composante normale. Le coefficient de sécurité au glissement Fy est défini comme le rapport
entre la force résistante de cisaillement et la composante tangentielle de la réaction exercée
sur la base de sorte que :

F,= %tané (1.1)
ou ¢ est I’angle de frottement entre le sol de fondation et la base du mur.

On admet que le mur est stable vis-a-vis du glissement lorsque Fy est supérieur a 1,2.

Stabilité au renversement. La sécurité au renversement assure que le mur ne tourne
pas autour de son aréte inférieure a ’aval de la fondation.

Le coefficient de sécurité au renversement F;. est défini comme le rapport entre le moment
en O des actions stabilisantes M, et celui des actions renversantes M, :

F. = (1.2)

Dans la pratique, on cherche & avoir F;. supérieur a 1,5.

On peut également utiliser la régle du tiers central qui consiste a s’assurer que la réaction
R reste dans le tiers central de la fondation. Notons que la régle du tiers central est plus
sévére que le coefficient de sécurité au renversement ; elle correspond & une valeur de F;.
supérieure & 2 voire voisine de 3.

Stabilité au poingonnement. La sécurité au poingonnement assure que le sol de fonda-
tion du mur de souténement résiste aux charges qui lui sont appliquées.
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En pratique, on doit vérifier que la contrainte normale appliquée au sol de fondation
(notée ¢..¢) reste inférieure a une fraction de la contrainte de rupture du sol (noté ¢;,) de
sorte que :

1 .
Gret < — (@ — 40) 5 + 4o (1.3)
Yq
oll 74 est un coefficient de sécurité pris & 3 en service et a 2 a ’état limite ultime ;
q(, est la contrainte verticale effective au niveau de la base de la fondation;
is est un coefficient minorateur tenant compte de l'inclinaison de la résultante et de
la géomeétrie de la fondation.

1.2.1.2 Etudes sur la poussée des terres

Comme nous 'avons vu précédemment, I’étude de la stabilité des ouvrages de souténe-
ment implique de connaitre I’action du remblai sur le mur. On distingue généralement trois
types de méthodes classiquement utilisées pour déterminer cette force de poussée.

Méthode de Coulomb. En 1773, Coulomb met au point une méthode permettant d’éva-
luer la force de poussée sans considération de I’état de contraintes s’exercant dans le sol de
remblai en se basant sur deux hypothéses :
— la rupture du remblai le long d’une surface plane passant par le pied de ’écran et
inclinée d’un angle ¥, par rapport au parement interne de cet écran;
— la connaissance de 'angle de frottement, noté ¢§, entre le sol et le mur.

X,

\Ils_(,os"_)\Q

4

Figure 1.10 — Principe de la méthode de Coulomb : ligne de rupture inclinée d’un angle ¥, (a)
et équilibre du poids du remblai P, de la réaction de la surface de rupture du sol R et de la
réaction du mur F (b).

Considérons un massif de sol de hauteur hg, de poids volumique 7, et d’angle de frotte-
ment @g, soutenu par un mur dont le parement interne est incliné d’un angle As. On suppose
de plus que la surface de ce massif fait une pente [ avec I'horizontale (fig. 1.10a).

L’équilibre des forces dans le massif (fig. 1.10b) permet donc de calculer la valeur de la
force de poussée F qui s’exerce sur le mur en fonction du poids du massif P, :

COS(\PS + Ps — )\2)
sin(V, 4 s +6)
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1 B2 sin Uy cos(B — A2)
g Tslts cos(Us + B — Ag) cos? Ao

P, = (1.5)

A partir des équations (1.4) et (1.5), on voit que I'on peut écrire la force de poussée
comme :

F(W) = 5 K(W,)h (1.6)

avec
cos(Us + s — A2) sin Uy cos(8 — A2)
K(U,) = 1.7
(%) sin(Ws + s + 0) cos(Us + [ — A2) cos? Ao (1.7)

La seule inconnue du probléme est donc la pente du remblai W,. La force de poussée Fy,
est obtenue lorsque F' atteint son maximum soit pour ¥, tel que :

dF dK

av. 0 ou encore av. 0 (1.8)
D’ou :
1
Fo, = B} a'Yshg (1.9)
avec
2(p0 —
K, = cos”(ip = 2) (1.10)

2
sin( + 6) sin(p — §)
cos(d + Ag)cos? Ao | 1+
( 2) 2 < \/COS(5 + A2) cos(fB — A2)
Notons que cette méthode ne permet pas de connaitre la répartition des contraintes
derriére le mur. On considére généralement qu’elles sont réparties linéairement et que la
force de poussée du sol s’applique a un tiers de la hauteur & partir de la base du mur.

Méthode de Rankine. Dans la méthode de Rankine, on calcule la force de poussée a
partir d’une approximation de I’état de contraintes dans le sol au contact de I’écran, en se
basant sur 'hypothése selon laquelle la présence du mur ne modifie pas la répartition des
contraintes verticales dans le sol. L’inconvénient d’une telle hypothése est de ne pas tenir
compte de la valeur du frottement mur/sol.

Cette méthode conduit & une répartition triangulaire des contraintes et permet d’obtenir
le point d’application de la force correspondante.

Meéthode des équilibres limites. La méthode des équilibres limites consiste & combiner
conditions d’équilibre limite et critére de rupture de Mohr-Coulomb dans le sol étudié.

Dans le cas d’un massif a surface horizontale par exemple (fig. 1.11), les contraintes sur
le mur sont inclinées d’un angle ¢ et les lignes de glissement d'un angle 7 4 £* a la surface
du massif.
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Figure 1.11 — Méthode des équilibres limites : lignes de glissement inclinées dans la zone de
rupture du sol.

On obtient sous ces hypothéses un systéme différentiel en contraintes qui nous permet

de calculer K, de sorte que :
/2 2
o] + Ti
Ko=—7—— 1.11
¢ ’Ys(hs - XQ) ( )

Les coefficients ainsi calculés ont été répertoriés dans des tables par Caquot, Kerisel, et Absi
(1973).

L’analyse limite ou la méthode des éléments finis sont également des outils qui sont
utilisés pour le calcul de la force de poussée. Notons que ce sujet, bien que maintes fois
étudié, fait toujours 'objet de recherches pour traiter les cas particuliers ou améliorer les
résultats obtenus (Yang, 2007; Benmebarek et al., 2008), & partir des méthodes évoquées
précédemment, qui sont toujours utilisées en pratique.
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1.2.2 Modélisation des structures magonnées

L’analyse des structures maconnées est un probléme qui a émergé récemment avec la
nécessité d’auscultation et d’entretien des monuments historiques puisque nombre de ces
constructions sont en macgonnerie. On peut observer une recrudescence des études consa-
crées aux magconneries ces trente derniéres années qui traduisent tant 'intérét du sujet que
sa complexité. Devant le nombre important de publications dédiées aux magonneries, nous
avons décidé de nous appuyer sur le travail d’Acary (2001) qui propose une revue exhaustive
des différentes modélisations des structures magonnées que nous étayerons par des publica-
tions récentes.

1.2.2.1 Introduction a la modélisation des structures magonnées

On appelle magonnerie I’art de batir une construction par I'assemblage de blocs élémen-
taires compactés entre eux par la gravité. Les structures maconnées sont difficiles & modéliser
compte tenu de la diversité des matériaux qui peuvent les constituer ainsi que de la diver-
sité des assemblages possibles. Nous allons dans un premier temps nous concentrer sur la
caractérisation des matériaux utilisés dans la magonnerie puis nous analyserons ensuite les
difficultés liées & la modélisation de telles structures.

Comportement des matériaux constitutifs. La maconnerie est un assemblage de blocs
appareillés avec ou sans liant. On peut distinguer deux types de magonnerie selon leur
appareillage.

Le blocage : pierres brutes ou moellons de tout calibre jetés pour remplir 'intérieur d’un
mur entre ses deux parements.

L’appareil : magonnerie constituée de pierres posées (et non jetées) ot chaque élément est
taillé pour occuper une place déterminée.

Les blocs sont généralement constitués de pierre, de brique ou d’agglomérés de béton.
Ces matériaux présentent, a 'instar de la majorité des géomatériaux, un comportement mé-
canique de type fragile ou quasi-fragile. On les caractérise généralement par leurs parameétres
d’élasticité linéaire et leur résistance en traction et en compression.

Les blocs peuvent étre liés entre eux par un mortier ; on parle alors de joints de mortier.
Le mortier est un géomatériau constitué d’un granulat, d’un liant et d’eau. On détermine
les caractéristiques mécaniques du joint par deux types de tests :

— un test du mortier seul ;

— des tests d’assemblages bloc/mortier.

Dans le cas ot les blocs sont appareillés sans liant, on parle de joints vifs ou secs. La
caractérisation du joint revient alors & celle du frottement bloc sur bloc. Les phénomeénes
qui se produisent & 'interface étant complexes, on choisit couramment d’utiliser une loi de
frottement de Coulomb car elle offre une bonne correspondance avec les résultats expéri-
mentaux.

Enjeux de la modélisation des magonneries. La connaissance des propriétés des ma-
tériaux constitutifs de la magonnerie n’est pas suffisante pour déterminer le comportement
de la maconnerie elle-méme. Il faut en effet tenir compte de la micro-structure, des propor-
tions des constituants ou du comportement des interfaces. Ainsi, la forte hétérogénéité et la
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grande diversité de ses matériaux constitutifs et de leur arrangement rendent la magonnerie
particuliérement difficile & modéliser. La maconnerie peut ainsi étre traitée & deux échelles
différentes :

— D’échelle macroscopique, c’est-a-dire celle de la structure, ou 'on peut considérer la

maconnerie comme homogeéne et continue;;

— D’échelle microscopique, c’est-a-dire celle des éléments (blocs ou joints), ot la magon-

nerie est hétérogene.

Les modéles de magonnerie proposés dans la littérature prennent a la fois en compte la
spécificité de la magonnerie étudiée ainsi que le niveau d’information souhaité et, éventuel-
lement, les données expérimentales dont on dispose.

Malgré 'abondance et la diversité des études sur le sujet, nous avons pu dégager trois
grandes approches correspondant au choix de I’échelle d’étude du matériau.

1.2.2.2 Modélisation macro-mécanique des structures magonnées

Dans ce type de modélisation, on considére la magonnerie comme un matériau homogéne
et continu auquel on peut appliquer les principes de la mécanique des milieux continus.
Différentes hypothéses de comportement sont alors possibles en fonction des phénoménes
que ’on veut modéliser et des données expérimentales & disposition.

Modélisation en plasticité parfaite. Les notions de plasticité parfaite permettent de
mettre au point des modéles de structures magonnées en faisant intervenir un minimum de
paramétres caractéristiques du matériau.

On peut évaluer simplement la stabilité de la magonnerie par la théorie du calcul a la
rupture. Le calcul a la rupture permet de déterminer le domaine de chargement potentielle-
ment supportable par la structure en se basant sur la seule connaissance des efforts qui lui
sont imposés et de la capacité de résistance du matériau. La difficulté reste la caractérisa-
tion de cette capacité de résistance : on s’appuie généralement sur une résistance limite en
compression, une résistance faible en traction et un critére de frottement de Coulomb. C’est
a Coulomb (1773) que l'on doit les travaux précurseurs sur le sujet, qui seront ensuite déve-
loppés par Méry (1840) puis Delbecq (1983). C’est sur cette méthode que nous allons nous
appuyer dans cette thése pour établir notre modéle ; nous y reviendrons plus longuement en
chapitre 2.

L’analyse limite et les travaux de Heyman (1966) introduisent de nouvelles hypothéses
qui vont permettre de qualifier la relation contraintes-déformations et de définir ainsi une
nouvelle classe de matériau adapté au cas de la magonnerie que sont les Non-Tension Ma-
terials, des matériaux qui ont une résistance illimitée en compression, une résistance nulle &
la traction et dans lesquels aucun glissement n’est autorisé.

Modélisation en élasticité linéaire. La méthode des éléments finis en élasticité linéaire
a été abondamment utilisée pour modéliser des édifices monumentaux en magonnerie, comme
la Basilique St Marc a Venise (Mola et Vitaliani, 1997) ou la facade de la Basilique St Pierre
de Rome (Macchi, 2001). Ce type de calcul permet de montrer I'influence de la géométrie
sur le comportement de la structure : il pointe ainsi les zones sensibles, c¢’est-a-dire celles
susceptibles d’étre sollicitées en traction. La difficulté réside dans la caractérisation des
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différents paramétres élastiques du matériau. D’autre part, ce type de modélisation est trés
coliteux en temps de calcul et il est souvent difficile de déterminer la rupture de la structure.

Prise en compte des phénoménes inélastiques. La magonnerie peut étre considérée
comme un géomatériau quasi-fragile ; & ce titre, il peut étre intéressant de prendre en compte
les phénoménes inélastiques propres a ces matériaux que sont la plasticité non associée et
I’endommagement fragile.

Lourengo et al. (1997) proposent un modéle de magonnerie en plasticité non associée en
s’appuyant sur les travaux réalisés pour le béton, permettant de simuler les comportements
inélastiques du matériau en compression comme en traction.

Onate et al. (1997) ont adapté les modeéles numeériques de calcul en endommagement du
béton au cas de la magonnerie.

Or, les géomatériaux sont en réalité soumis au couplage de ces deux phénomeénes. Lotfi et Shing
(1991) ont proposé un modeéle d’endommagement fragile et de plasticité couplés appliqué au
cas particulier des magonneries chainées et armées.

Les modéles macro-mécaniques permettent de donner une premiére appréciation du com-
portement des structures magonnées qui fournit des résultats cohérents avec les données ex-
périmentales ; ils peuvent séduire par leur relative simplicité de mise en ceuvre. Néanmoins,
ces modélisations n’autorisent pas la localisation des déformations au sein de la structure et
ne permettent donc pas de rendre compte de la fragilité avérée de la maconnerie au niveau
des joints.

1.2.2.3 Modélisation micro-mécanique des structures magonnées

L’approche micro-mécanique consiste a se placer & une échelle permettant la prise en
compte de 'hétérogénéité du matériau. La macgonnerie est alors considérée comme un mi-
lieu polyphasé dont chaque composant est intégré dans la modélisation. On distingue les
modélisations micro-mécaniques selon qu’elles considérent le matériau comme continu ou
discret.

Modéles micro-mécaniques discrets. Dans les modéles micro-mécaniques discrets, la
magonnerie est considérée comme un ensemble d’éléments reliés entre eux par des lois de
contact simulant ’action du joint.

Le modéle discret le plus employé dans 1’étude des magonneries est la méthode des élé-
ments distincts (MED). Cette méthode, initiée et développée par Cundall en 1971 pour
I’analyse des massifs rocheux fissurés, a été utilisée par de nombreux chercheurs pour modé-
liser les structures magonnées (Lemos, 1997; Idris et al., 2008). Ici, les blocs sont modélisés
par des solides rigides ou déformables liés entre eux par des lois de contact réguliéres et dont
le mouvement est décrit par les équations de Newton-Euler; le probléme est ensuite résolu
par des schémas explicites.

On peut également introduire des lois de contact non-réguliéres type conditions de Si-
gnorini ou frottement sec de Coulomb ; la résolution passe alors nécessairement par I’emploi
de schémas implicites, ce qui rend les temps de calcul plus longs. On citera parmi ces
méthodes non-réguliéres la méthode Non-Smooth Contact Dynamics (NSCD) initiée par
Moreau (1988) et Jean (1999) qui a été utilisée pour modéliser des structures magonnées
(Acary, 2001; Chetouane et al., 2005; Rafiee et al., 2008).
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Ces modeéles permettent de simuler les mécanismes de ruine par grande déformation
qui interviennent dans la maconnerie pour un cofit de calcul qui reste raisonnable. Elles
demandent un grand nombre de paramétres, notamment au niveau des lois de contact, qu’il
n’est pas toujours facile de mesurer.

Modéles micro-mécaniques continus. Les modéles micro-mécaniques continus ont été
introduits pour rendre compte des phénoménes de plasticité et d’endommagement de la
maconnerie. Le milieu est considéré comme hétérogéne mais continu; on exclut donc les
possibilités de désolidarisation d’une partie de la structure. Les premiers travaux remontent
a Page (1978) ; on pourra plus récemment se reporter aux travaux de Lotfi et Shing (1994),
Lourenco et Rots (1997) ou Shieh-Beygi et Pietruszczak (2008).

Ces modélisations permettent une évaluation précise des phénomeénes non-linéaires qui
interviennent dans la macgonnerie mais leur résolution numérique est souvent complexe et
I’évaluation des paramétres nécessaires a leur mise en ceuvre souvent difficile.

Les modéles micro-mécaniques permettent de rendre compte précisément des phéno-
meénes qui interviennent dans la magonnerie, notamment au niveau des joints, faisant ainsi
apparaitre une faible résistance du matériau a la traction ainsi qu’un mécanisme de frot-
tement sec. Le probléme tient ici au coiit de calcul de telles modélisations ainsi qu’a la
caractérisation des différents paramétres nécessaires au modéle.

1.2.2.4 Modélisation multi-échelle des structures macgonnées

La modélisation multi-échelle fournit une alternative aux deux approches présentées
précédemment en construisant des modéles macro-mécaniques basés sur des considérations
micro-mécaniques.

Le milieu hétérogéne est ainsi remplacé par un milieu homogéne équivalent, c’est-a-dire
un milieu homogéne qui aura les mémes caractéristiques mécaniques que le milieu hétérogéne
de départ. On distingue deux types de méthode d’homogénéisation :

— les méthodes de bornes, bien adaptées aux maconneries de blocage ;

— I'homogénéisation périodique, & privilégier pour les magonneries réguliéres.

Ensuite, on étudie le milieu homogénéisé en recourant & des modéles similaires & ceux décrits
dans la modélisation macro-mécanique.

Pande et al. (1989) ont été les premiers a développer cette méthode pour déterminer
les propriétés élastiques d’une maconnerie périodique ; cette méthode a ensuite été forma-
lisée par Anthoine (1995). De Buhan et de Felice (1997) ont appliqué la théorie de I’homo-
généisation périodique au calcul a la rupture; nous reviendrons sur cette méthode au cha-
pitre 2. Les recherches portent désormais sur la modélisation en plasticité (Lopez et al., 1999;
Zucchini et Lourengo, 2007) et en endommagement (Luciano et Sacco, 1997; Zucchini et Lourencgo,
2004; Calderini et Lagomarsino, 2006).

Ces méthodes permettent d’intégrer le caractére hétérogéne de la structure tout en
conservant la simplicité des calculs sur milieux homogénes. Elles donnent des résultats inté-
ressants dans la modélisation des phénomeénes linéaires ; la modélisation des comportements
non-linéaires est encore en cours de recherche.

Ce tour d’horizon des différentes études sur la magonnerie nous a permis de voir que le
sujet était difficile a traiter compte tenu de la grande variété des types de magonnerie et de
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la complexité des phénomeénes physiques qui interviennent. Trois grands types d’approche
ont émergé, correspondant chacun & un choix d’échelle d’étude du matériau, selon qu’on le
considére comme homogéne, homogénéisé ou hétérogéne. Les différents modéles s’attachent a
caractériser un ou plusieurs modéles de comportement (plasticité parfaite, élasto-plasticiteé,
plasticité non associée, endommagement fragile) de la magonnerie en s’appuyant sur des
observations empiriques ou sur des données expérimentales.

Les murs de souténement en pierre séche appartiennent & la fois a la fa-
mille des murs-poids et & celle des ouvrages en maconnerie. Nous avons ici
exploré les principales méthodes de modélisation de ces deux types de struc-
tures en nous appuyant sur les nombreuses références disponibles sur le sujet.
Cette analyse va nous permettre de mieur comprendre les différentes études
scientifiques consacrées a la pierre séche mais également servir de base a la
mise en place de notre modélisation.
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1.3 Etat de D’art de la modélisation des murs de souténement
en pierre séche

Si on recense un certain nombre de publications récentes portant sur la
maconnerie en pierre séche, rares sont celles qui s’intéressent a leur com-
portement mécanique. La littérature scientifique dédiée a la pierre séche s’est
développée dans les années 80 devant la nécessité d’ausculter ou de réparer
les nombreuses constructions en pierre séche existantes, en s’appuyant sur les
modélisations des murs de souténement et des structures maconnées. Nous re-
viendrons dans un premier temps sur les études empiriques des ingénieurs du
XIX¢ siecle puis nous passerons en revue la littérature scientifique contempo-
raine suivant les différentes approches envisagées : les modélisations macro-
mécaniques et micro-mécaniques et les études expérimentales.

1.3.1 Etude empirique des murs de souténement en pierre séche

Les premiers écrits traitant de la mécanique des constructions en pierre séche que nous
avons retrouvés remontent au XIX€ siécle. Comme nous 'avons vu au cours de ’historique
(cf. § 1.1.3.1), c’est au XIX® siécle que le mur de soutien en pierre séche connait son apogée
dans la construction frangaise : ¢’est ainsi que nombre de traités d’ingénieurs en génie civil lui
sont, pour tout ou partie, consacrés (Delaitre, 1825; Polonceau, 1845; Vigouroux, 1889). On
trouve, dans ces annales, une description des pratiques observées ainsi que des dispositions
constructives ou des principes d’entretien et de réparation mais également des préceptes de
dimensionnement.

Nous avons ainsi relevé la formule de Poncelet (1840) qui est fréquemment citée comme
référence de dimensionnement des murs de soutien. Cette formule permet de calculer la
largeur de fondation a donner & un mur en magonnerie de pierres jointoyées :

P
z = 0,845 (H + h) tan%\/ﬁ (1.12)

avec H la hauteur du mur, h celle de la surcharge, a la pente du remblai, P le poids du métre
cube de remblai et P’ celui du métre cube de magonnerie. On ajoutera un quart d’épaisseur
supplémentaire dans le cas d’'un mur construit en pierre séche.

Ces traités nous informent sur les connaissances acquises au moment ou ’emploi de la
pierre séche était courant. Notons néanmoins que les principes émanant des ingénieurs du
XIX*® siécle doivent étre maniés avec précaution car ils reflétent parfois davantage le gorit
de ces derniers pour ’aspect théorique et calculatoire qu’une véritable étude de dimension-
nement. On déplore ainsi le manque d’études expérimentales menées sur le sujet.

Nous avons trouvé des traités similaires aux Etats-Unis ou au Royaume-Uni qui s’ap-
puient sur des observations ou des campagnes expérimentales. Citons pour exemple 'article
de Constable (1875) qui propose, a partir d’observations sur le terrain, de dimensionner
les murs de souténement en pierre séche en intégrant une ligne de rupture interne au mur
(fig. 1.12). Nous faisons également référence au travail de Burgoyne (1853) sur lequel nous
reviendrons plus longuement au cours de ce mémoire.
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Figure 1.12 — Ligne de rupture interne dans un mur de souténement en pierre séche selon
Constable (1875).

1.3.2 Approche macro-mécanique des murs de souténement en pierre
séche

D’un point de vue pratique, il peut s’avérer intéressant de considérer le mur en pierre
séche comme un bloc monolithique régi par la mécanique du solide rigide. Une telle hypotheése
permet en effet d’apprécier la stabilité de la structure d’un point de vue quantitatif et
d’émettre des principes pouvant s’appliquer & tous les ouvrages en pierre séche.

Les modélisations macro-mécaniques développées pour la pierre séche s’appuient sur
I'analyse a 1’équilibre limite et le cadre général des murs-poids (cf. § 1.2.1.1) qui sont adaptés
au cas spécifique de la pierre séche.

Les premiéres études remontent aux années 80 avec les travaux d’Arya et Gupta (1983)
qui réalisent une étude exhaustive des murs en pierre séche des régions montagneuses d’Inde.
En se basant sur les critéres de dimensionnement des murs-poids (non-renversement, non-
poin¢onnement et non-glissement), ils montrent qu'un mur en pierre séche est aussi résistant
qu’un mur magonné & caractéristiques équivalentes, a condition que le mur en pierre séche
soit construit selon les régles de ’art pour assurer au mur un comportement monolithique.
Ils étudient la résistance du mur au cisaillement sur la fondation mais aussi sur chaque lit
de pierres et évaluent ensuite la stabilité du mur en s’appuyant sur la théorie de Coulomb
pour évaluer la poussée statique du remblai et sur celle de Mononobe-Okabe pour la poussée
dynamique.

En 1986, Cooper propose d’adapter la théorie des murs-poids au cas spécifique de la pierre
séche en s’appuyant sur I’'observation des pathologies des murs existants. Il présente ainsi un
modéle ol le mur est considéré comme un ensemble de blocs rectangulaires de largeur B ; le
vieillissement du mur est alors figuré par la diminution de B (fig. 1.13a). Cette hypothése
lui permet de reproduire différents modes de rupture couramment observés, notamment la
formation de ventre (fig. 1.13b).

Ces travaux ont été repris par Mundell (2009) : ils ont permis de mettre au point un
programme calculant la déformée d’un mur a partir de sa géométrie initiale et d’explorer les
pathologies qui peuvent se développer.

Villemus (2004) propose d’adapter le cadre existant des murs-poids au cas spécifique de
la pierre séche en introduisant une ligne de rupture inclinée d’un angle © par rapport a
I’horizontale qui traverse le mur du pied au parement interne et le scinde en deux (fig. 1.14).
La stabilité du mur est évaluée en appliquant une analyse d’équilibre limite sur la partie
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Figure 1.13 — Modélisation du vieillissement des blocs d’un mur en pierre séche (a) entrainant
une déformation sous forme de ventre (b) selon Cooper (1986).

supérieure du mur, considérée comme monolithique, homogéne et continue. Cette méthode
est simple d’utilisation et permet d’obtenir des résultats quantitatifs en accord avec 'ex-
périence. Néanmoins, elle suppose de connaitre cet angle de rotation © que l'on ne peut
estimer qu’expérimentalement.
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Figure 1.14 — Modélisation de la rotation des blocs et de la rupture interne d’'un mur en pierre
séche selon Villemus (2004).

L’utilisation de modélisations macro-mécaniques semble pertinente pour évaluer la sta-
bilité des ouvrages en pierre séche au regard des comparaisons effectuées avec les données
expérimentales. De plus, elles sont bien adaptées & une utilisation pratique puisqu’elles ne
requiérent que peu de paramétres et pas de programmation. Ce type d’approche peut se
révéler particuliérement utile dans le dimensionnement d’ouvrages neufs ou pour la recons-
truction d’ouvrages endommagés.

Néanmoins, ces méthodes ne permettent pas de prédire le comportement de la structure
et plus particuliérement les déformations qui se produisent au sein du mur en pierre séche;
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Figure 1.15 — Modélisation UDEC de murs de cléture expérimentaux au Grand Zimbabwe par
Dickens et Walker (1996).

elles sont donc difficilement adaptables & 'auscultation d’ouvrages existants. D’autre part,
les hypothéses simplificatrices peuvent conduire & des erreurs quantitatives pouvant entrainer
le sur-dimensionnement des constructions.

1.3.3 Approche micro-mécanique des murs de souténement en pierre
séche

Pour mieux comprendre les phénoménes qui interviennent au sein d’un mur en pierre
séche, il peut s’avérer intéressant de prendre en compte son caractére fortement hétérogéne
et de considérer le mur comme un ensemble de blocs; on qualifie cette approche de micro-
mécanique.

Les modéles micro-mécaniques utilisés pour la pierre séche sont les mémes que ceux
développés pour 1'étude des structures magonnées (cf. § 1.2.2.3). Dans le cas de la pierre
séche, la difficulté vient du fait que les blocs sont trés irréguliers et les arrangements trés
variés.

En 1996, Dickens et Walker sont les premiers & s’essayer a cette technique : ils utilisent
le logiciel d’éléments distincts UDEC pour reproduire les déformations de ventre des murs
de cloture du Grand Zimbabwe (fig. 1.15). Les blocs sont modélisés par des éléments rec-
tangulaires, considérés comme des matériaux élasto-plastiques avec un critére de rupture
de Mohr-Coulomb, et plusieurs configurations d’assemblage sont testées. Partant de 'hypo-
thése que ces ventres s’expliquent par la rotation des pierres de parement due au tassement
de la fondation, ils imposent & leur modéle un déplacement ou une suppression de certains
blocs ou groupes de blocs. Les blocs de granite sont testés en laboratoire pour déterminer
les grandeurs physiques nécessaires. Le modéle est finalement calibré a partir d’essais in situ
et d’observations de murs existants. Les profils obtenus numériquement sont comparés avec
ceux observés expérimentalement ; ils démontrent une bonne concordance, validant ainsi la
méthode employée.
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Figure 1.16 — Champ de vecteurs vitesses dans le mur C de Burgoyne a la fin de la simulation
UDEC par Harkness et al. (2000).

Harkness et al. (2000) reprennent cette méthode pour reproduire les expériences de
Burgoyne (1853). L’agencement des pierres étant ici assez régulier, la difficulté tient sur-
tout dans le choix des paramétres physiques des blocs et du sol qui n’ont pas été évalués par
Burgoyne. Les blocs sont ici encore considérés comme élasto-plastiques, régis par un critére
de rupture de Mohr-Coulomb. Les résultats obtenus finalement sont assez proches des don-
nées expérimentales, tant sur la hauteur critique de remblai que sur les déplacements du mur
et le type de rupture observés (fig. 1.16). La comparaison avec I'analyse d’équilibre limite
permet de confirmer la cohérence des résultats de la méthode des éléments distincts mais
aussi de valider I'utilisation de 1’équilibre limite, & condition de tenir compte des possibilités
de rupture interne du mur en pierre séche.

Ce travail marque ainsi le début d’une série d’études sur le sujet. En s’appuyant sur
le travail de Harkness et al. (2000), Powrie et al. (2002) réalisent une étude paramétrique
des murs de Burgoyne avec UDEC pour évaluer quels sont les paramétres qui ont une
réelle influence sur la stabilité d’un mur en pierre séche. Ce type d’étude sera repris par
Claxton et al. (2005) avec un modeéle d’éléments distincts simplifié de blocs rigides, destiné
a diminuer le temps de calcul et permettre une systématisation du processus. Ils procédent
a un réajustement de certains paramétres physiques choisis par Harkness et al. (2000) pour
obtenir finalement des résultats cohérents avec leurs observations.

L’étude d’Harkness et al. (2000) a également fait ’objet d’une comparaison avec la mé-
thode des éléments finis par Zhang et al. (2004) qui montrent que des résultats comparables
a ceux de la méthode des éléments distincts ne peuvent étre obtenus qu’en choisissant un
modéle d’éléments finis avec joints : si le modéle de milieu continu arrive a prédire la hauteur
critique de rupture, il surestime fortement le déplacement du parement lors du chargement.

Une méthode d’éléments discrets non-réguliers (Non-Smooth Contact Dynamics method)
a également été appliquée au cas de la pierre séche par Chetouane et al. (2002) qui réalisent
une analyse comparée de la méthode par éléments distincts, programmée avec UDEC, et
du modéle NSCD, utilisant LMGC90. Ils étudient ainsi un mur régulier a joints secs sous
sollicitation sismique, ainsi que I'influence sur la stabilité du mur du frottement entre les
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lits et avec la fondation. Ils révélent ainsi que la méthode NSCD donne des diagrammes
de déplacement plus réguliers, qui s’expliquent par le choix du schéma implicite de résolu-
tion numérique. Ils démontrent également la forte influence de I'interaction entre le sol de
fondation et la structure magonnée.

Les méthodes discrétes apparaissent comme un outil puissant permettant de se rappro-
cher de la structure complexe des murs en pierre séche. Elles offrent ainsi la possibilité
d’apprécier le comportement des ouvrages en pierre séche d’un point de vue qualitatif. Elles
pourraient se révéler trés utiles dans ’auscultation des constructions existantes, en permet-
tant une analyse spécifique de certains ouvrages.

Toutefois, ces méthodes restent encore complexes & mettre en ceuvre et difficilement
utilisables dans un cadre pratique : elles demandent un nombre important de paramétres
qu’il n’est pas toujours facile d’obtenir ainsi qu’un temps de programmation et d’exécution
trés long. Dans le cas de la pierre séche, ces méthodes n’ont pas encore été testées sur
des données expérimentales précises, permettant une meilleure calibration des paramétres
incertains et une validation de la pertinence de la méthode.

1.3.4 Approche expérimentale des murs de souténement en pierre séche

Les données expérimentales revétent une grande importance dans la validation et ’amé-
lioration des modélisations. Dans le cas de la pierre séche, la forte hétérogénéité de la ma-
gonnerie impose le recours & des expériences échelle 1 pour favoriser la représentativité et
éviter les effets d’échelle. Néanmoins, les essais échelle 1 étant difficiles & mettre en place,
on ne trouve que peu de données expérimentales.

Les premiers essais documentés sur des murs en pierre séche remontent & Burgoyne
(1853). En 1834, Burgoyne lance une série de tests sur quatre murs en granite de méme
hauteur (6 m) mais de profils différents, ’objectif étant d’évaluer I'influence de la géométrie
sur la stabilité des murs (fig. 1.17). Les deux premiers murs ont résisté, malgré d’importantes
déformations, au remblaiement sur toute la hauteur du mur alors que les deux autres ont
rompu avant la fin de 'opération. Il est intéressant de noter que le dimensionnement de
Burgoyne, qui voulait des murs proches de la rupture, s’est révélé particuliérement juste. Le
rapport de Burgoyne indique la géométrie du mur et du remblai, le mode de construction et
de remblaiement ainsi que les conditions météorologiques dans lesquelles se sont déroulées
les expériences. Si Burgoyne donne des informations sur le type de pierre et de sol utilisés, il
n’en donne pas les caractéristiques mécaniques. Dans ce rapport figurent enfin ses observa-
tions sur les déplacements subis par les murs au fur et & mesure du remblaiement et sur le
mode de rupture le cas échéant. Les travaux de Burgoyne sont restés pendant longtemps les
seules références expérimentales sur le sujet et ont été largement exploités, notamment pour
ajuster les modélisations par éléments distincts (Harkness et al., 2000; Powrie et al., 2002;
Claxton et al., 2005) ou finis (Zhang et al., 2004), comme nous 'avons vu précédemment.

En 1996, Dickens et Walker entreprennent une série de tests sur des murs de cléture
pour mieux comprendre le phénoméne de ventre. Cing murs de 2 m de hauteur ont ainsi
été construits in situ avec le granite local en élevant deux parements enserrant un coeur de
remplissage pour reproduire les conditions du Grand Zimbabwe. Les murs sont construits
sur une plate-forme mobile de 50 cm de diamétre destinée & simuler le tassement du mur
et & créer ainsi la déformation en ventre recherchée. Les résultats ont été trés satisfaisants
puisqu’un ventre est effectivement apparu & mi-hauteur des murs expérimentaux. Ces tests
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Figure 1.17 — Profils des murs expérimentaux de Burgoyne (1853).

ont été complétés par des essais en laboratoire permettant de déterminer les caractéristiques
mécaniques des pierres utilisées; ils ont ainsi permis le calibrage de la modélisation par
éléments distincts avec le logiciel UDEC (cf. § 1.2.2.3).

Ce principe a été repris et adapté au cas des murs de souténement au cours de la thése
de Mundell (2009) a Bath (Royaume-Uni). Quatre murs en calcaire ont ainsi été construits
sur une plate-forme rectangulaire mobile et remblayés avec du gravier (fig. 1.18), 'objectif
étant de créer un ventre dans le mur par des mouvements verticaux et/ou rotationnels de
la plate-forme, figurant le tassement.

.

Figure 1.18 — Dispositif expérimental des essais sur murs en pierre séche de Mundell (2009).

Dans le cadre de sa thése de doctorat, Villemus (2004) a supervisé une campagne d’essais
pour mieux comprendre le comportement de la magonnerie de pierre séche sous chargement
et & la rupture. Cing murs de 2 a 4 m de hauteur ont ainsi été construits par des batisseurs en
pierre séche selon les régles de I'art. Ces murs ont ensuite été chargés par pression hydrosta-
tique jusqu’a la rupture, le choix de ’eau se justifiant par la volonté de se concentrer sur la
seule maconnerie, en utilisant un chargement dont les propriétés sont connues parfaitement.
Ces essais ont ainsi permis de valider la théorie d’une rupture monolithique du mur en pierre
séche le long d’une surface de rupture interne inclinée d’un angle © (fig. 1.14) et d’estimer,
grace a une analyse stéréophotogrammeétrique, cet angle © autour de 10° (fig. 1.19).
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Figure 1.19 — Analyse stéréophotogrammeétrique et mise en évidence de la ligne de rupture
interne du troisiéme mur expérimental en pierre séche par Villemus (2004).

Les données expérimentales sont des éléments indispensables au calibrage et a la valida-
tion des modélisations. Dans le cas de la pierre séche, il est nécessaire de réaliser des essais
échelle 1 compte tenu de la forte hétérogénéité de la maconnerie. La faible quantité de don-
nées expérimentales s’explique par le fait que ces campagnes sont difficiles a entreprendre
car elles demandent un important travail de préparation et ne peuvent pas étre répétées a
discrétion.

La modélisation des constructions en pierre séche est un sujet encore peu
exploité dans la littérature contemporaine. On distingue ainsi deuxr grandes
approches privilégiées, ’approche macro-mécanique visant & comprendre glo-
balement le fonctionnement du mur et I’approche micro-mécanique qui permet
d’appréhender les mécanismes plus fins. On peut noter enfin qu’on ne dispose
que de peu de données expérimentales pour valider ces modélisations. Cette
étude bibliographique va nous permettre de nous positionner et de choisir [’ap-
proche que nous allons adopter en fonction de nos objectifs de modélisation et
de nos connaissances expérimentales.
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1.4 Vers une modélisation des murs en pierre séche par le
calcul & la rupture et ’expérimentation échelle 1

Dans ce premier chapitre, nous avons passé en revue l’état de 'art des
murs de souténement en pierre séche. Ce bilan des connaissances sur les murs
en pierre séche va nous permettre de définir approche que nous allons adopter
dans cette these.

1.4.1 Le choix d’une approche pragmatique

Notre étude bibliographique a montré que les constructions en pierre séche sont présentes
sur les cinq continents et qu’elles suscitent ces derniéres années un tout nouvel intérét.
L’expansion de la pierre séche passe aujourd’hui par le développement des connaissances
scientifiques sur la technique, tant pour ausculter I'important patrimoine existant que pour
le dimensionnement des ouvrages neufs ou & re-construire.

Nous avons vu que les murs en pierre séche sont des structures particuliérement com-
plexes & modéliser compte tenu de leur caractére fortement hétérogéne et de la non-régularité
de leur appareillage. Nous avons ainsi pu constater que peu d’études mécaniques avaient été
consacrées au sujet. Les modéles proposés pour la pierre séche s’appuient sur les connais-
sances qui ont été développées pour les ouvrages de souténement ou pour les structures
magonnées. On peut les répartir en deux catégories :

— les modélisations macro-mécaniques, destinées a une utilisation pratique pour le di-

mensionnement ou & des considérations qualitatives en auscultation ;

— les modélisations micro-mécaniques, permettant d’appréhender des mécanismes plus

complexes au cas par cas.

D’autre part, nous avons pu constater qu’il n’y avait que peu de données expérimentales
récentes pour valider les modélisations.

Dans cette étude, nous avons décidé d’adopter une approche pragmatique visant & une
meilleure compréhension de la mécanique des murs de souténement en pierre séche. Nous
avons ainsi choisi de nous placer dans le cadre du dimensionnement des ouvrages neufs,
construits selon les régles de ’art. L’objectif est de permettre I'utilisation de cette technique
pour répondre a la demande de construction d’ouvrages neufs ou réparer les ouvrages en
pierre séche existants :

— en certifiant la fiabilité de la technique auprés des décideurs;

— en proposant un dimensionnement adapté pour rendre la technique compétitive.

Ce travail peut constituer une premiére étape avant 'auscultation et ’analyse des pathologies
des ouvrages existants.

En nous appuyant sur notre revue bibliographique, nous avons décidé d’adopter une
approche multi-échelle, qui n’avait jusque l& pas encore été envisagée pour les murs en
pierre séche. Cette approche va nous permettre d’établir un critére de résistance du mur qui
tienne compte de I’hétérogénéité de la magonnerie. La stabilité de la structure homogénéisée
pourra ensuite étre évaluée par la théorie du calcul a la rupture.

Nous avons éprouvé notre modéle en le confrontant aux données numériques et expé-
rimentales dont nous disposions. Compte tenu du peu d’études expérimentales réalisées et
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de I'importance de la confrontation entre théorie et expérience, nous avons choisi d’entre-
prendre des essais in situ sur des murs en pierre séche échelle 1 : quatre murs de 2,50 m de
hauteur ont ainsi été construits par des batisseurs en pierre séche selon les régles de 'art
et chargés par du gravier jusqu’a leur rupture. Ces essais vont nous permettre de mieux
appréhender le comportement des murs en pierre séche sous chargement et a la rupture. Ils
vont également étre utilisés pour montrer la pertinence de notre modéle et alimenter la base
de données expérimentales sur les murs de souténement en pierre séche.

1.4.2 Position du probléme

Le patrimoine de pierre séche est constitué de différents types d’ouvrages, comme nous
I’avons vu au § 1.1.1. Nous avons choisi de limiter cette étude au cas des murs de souténement
qui présentent un enjeu important tant dans le domaine de ’agriculture, avec les cultures
en terrasses, que dans celui des transports pour les souténements routiers. Cette étude peut
également étre adaptée au cas des barrages en enrochement avec perré en pierre séche.

Nous avons choisi de nous placer dans une configuration qui se rapproche le plus possible
du cas des murs en pierre séche réels.

Figure 1.20 — Position du probléme : étude d’un mur en pierre séche soumis & un chargement
latéral.

Le systéme étudié est un mur en magonnerie de pierre séche de hauteur h, de largeur
en téte [, de fruit extérieur f; = tan A1 et de fruit intérieur fo = tan As. Le mur repose sur
une fondation rigide, de méme nature que les blocs constituant le mur, inclinée d’un angle «
par rapport & 'horizontale. On considére également que tous les lits de pierre du mur sont
inclinés de ce méme angle « (fig. 1.20).

Ce mur est soumis a son poids propre ainsi qu’a un chargement extérieur hors plan sur
une hauteur h. de son parement interne de type pression hydrostatique ou remblai de sol.
Nous ne considérerons ici ni surcharge ni sollicitation dynamique type séisme.
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Le probléme sera traité en déformations planes. Cette hypothése répond a un souci de
simplification du probléme, couramment employé dans le cadre des murs-poids; elle sera
vérifiée lors de la campagne expérimentale.

Nous considérerons dans toute cette étude que le mur est construit selon les régles de
I’art. C’est sur cette condition que nous baserons nos hypothéses de modélisation.

L’objectif de cette étude est de déterminer la hauteur de chargement maximale k™ que
le mur peut supporter.

Nous avons choisi d’adopter pour cette thése une approche pragmatique ba-
sée sur la modélisation par le calcul & la rupture et l'expérience échelle 1 qui
doit nous permettre d’établir des principes de dimensionnement des murs de
souténement en pierre séche et nous fournir des indications sur leur compor-
tement.
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En conclusion...

Ce premier chapitre était consacré a 1’étude bibliographique de la pierre séche.

Nous avons ainsi pu constater que la pierre séche, un temps abandonnée, connait ces der-
niéres années un regain d’intérét pour préserver les ouvrages existants mais également pour
entreprendre de nouvelles constructions. Or, 'expansion de cette technique est aujourd’hui
freinée par I'absence de cadre scientifique pour assurer sa fiabilité.

Pour contribuer a la construction de ce cadre scientifique, nous avons commencé par
dresser I’état de l'art de la modélisation des murs de souténement en pierre séche : nous
avons vu qu’il n’y avait encore que peu d’études sur le sujet et que les modéles proposés
s’inspiraient de ceux développés pour I’étude des ouvrages de souténement ou des structures

maconnées. Nous avons ainsi été amenés a passer en revue la littérature scientifique tres
abondante de ces deux types d’ouvrages.

Notre étude bibliographique nous a permis de définir nos objectifs : nous avons ainsi choisi
de nous intéresser au dimensionnement des murs de souténement en pierre séche. L’étude
du dimensionnement doit permettre de reconstruire les murs en pierre séche endommagés
et favoriser I'utilisation de cette technique dans des ouvrages neufs.

La littérature scientifique nous montre que le calcul & la rupture est bien adapté au
dimensionnement des ouvrages : cette méthode a été utilisée aussi bien en mécanique des
sols pour les ouvrages de souténement qu’en structure pour I'analyse des maconneries. Nous
avons donc choisi de développer un modéle combinant ces deux approches qui nous permette
de calculer la stabilité d’'un mur de souténement en pierre séche (chapitre 2).

Nous avons d’autre part constaté qu’il n’y avait eu que peu d’expériences sur murs en
pierre séche, pourtant primordiales pour développer, calibrer et valider les modéles : nous
avons donc décidé de compléter notre approche par une campagne d’essais in situ sur des
murs en pierre séche échelle 1 (chapitre 3).

La confrontation du modéle théorique et des données expérimentales (chapitre 4) doit
nous permettre enfin de valider notre modéle pour le dimensionnement des murs de soute-
nement en pierre séche.






Chapitre 2

Modélisation des murs de
souténement en pierre séche par le
calcul a la rupture
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Pour commencer...

La pierre séche est une technique de construction qui, un temps abandonnée, revient ces
derniéres années au golt du jour et connait une demande grandissante en reconstruction
ou en construction d’ouvrages neufs, notamment dans le domaine du souténement. Or, il
n’existe pas de méthode reconnue permettant de dimensionner un mur de souténement en
pierre séche.

Notre étude bibliographique sur les ouvrages de souténement et les structures magonnées
(chapitre 1) nous a conduit & nous tourner vers le calcul a la rupture pour proposer un modéle
de dimensionnement des murs de souténement en pierre séche.

Le calcul & la rupture fournit un cadre rigoureux permettant de s’assurer de la tenue d’un
ouvrage, dont la géométrie est fixée, sous les charges qui lui sont appliquées, compte tenu
des caractéristiques de résistance des matériaux qui le constituent. Cette théorie a été déve-
loppée et formalisée par Salengon (1983) pour traiter des problémes de mécanique des sols
homogénes, que ce soient les calculs de fondation, de souténement ou de stabilité des pentes.
En 1986, de Buhan étend cette théorie au cas des sols renforcés en introduisant ’homogé-
néisation périodique dans le cadre du calcul a la rupture. Cette méthode d’homogénéisation
a permis ensuite d’appliquer la théorie du calcul & la rupture aux magonneries périodiques
(de Buhan et de Felice, 1997; Sab, 2003) et aux massifs rocheux fracturés (Maghous et al.,
1998; Fréard, 2000).

Le calcul & la rupture apparait donc bien adapté a notre problématique puisqu’il fournit
un cadre rigoureux de dimensionnement des structures. Comme il ne se fonde que sur le
critére de résistance du matériau constitutif de la structure, il convient bien au cas de la
pierre séche pour lequel on ne dispose pas de loi de comportement. Cette théorie a de surcroit
été appliquée aux ouvrages de souténement comme aux structures magonnées.

Nous proposons dans ce chapitre une modélisation des murs de souténement en pierre
séche par le calcul & la rupture. Nous commencerons par présenter le cadre théorique du
calcul & la rupture (section 2.1) puis nous montrerons comment appliquer cette théorie pour
mettre au point un modeéle de dimensionnement des murs de souténement en pierre séche
(section 2.2). Nous testerons enfin notre modéle en le confrontant & d’autres modélisations
macro et micro-mécaniques ainsi qu’a des modéles physiques (section 2.3).
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2.1 Présentation du cadre théorique

Nous avons choisi d’utiliser le calcul a la rupture pour élaborer un modele
de dimensionnement d’un mur de soutémement en pierre séche. Nous allons,
dans un premier temps, expliquer les principes qui sous-tendent cette théorie :
nous poserons le cadre général puis mous mous concentrerons emsuite sur la
mise en cuvre pratique de l’approche par l'extérieur du calcul a la rupture.

2.1.1 Introduction a la théorie du calcul a la rupture

La théorie du calcul & la rupture vise & déterminer si un ouvrage avec une géométrie
donnée supportera le chargement qui lui est appliqué, compte tenu des caractéristiques des
matériaux qui le constituent. Pour ce faire, on pose comme condition nécessaire a la stabilité
de 'ouvrage, la compatibilité entre son équilibre quasi-statique et les conditions imposées
par ses capacités de résistance. On retrouve ce mode de raisonnement dés Coulomb (1773)
mais c¢’est & Salengon (1983) que l'on doit sa formalisation. C’est sur ces travaux que nous
allons nous appuyer pour présenter les principes du calcul a la rupture.

2.1.1.1 Position du probléme

La théorie du calcul a la rupture repose sur la connaissance de trois types de données
sur 'ouvrage étudié :

1. sa géométrie ;

2. son mode de chargement ;

3. les capacités de résistance de son matériau constitutif.

La géométrie de 'ouvrage est donnée par son volume V et sa surface S.

Le systéme ainsi défini est soumis & un mode de chargement Q € R™ dont les n compo-
santes correspondent chacune a une sollicitation et sont notées Q;, i = 1. ..n. On distinguera
les forces de masse, données dans le volume V, des conditions aux limites définies sur S.

Les capacités de résistance du matériau constitutif de I'ouvrage sont définies en tout
point z de V par la donnée du domaine admissible pour les contraintes que ’on notera G(x)
et défini par :

o(z) ¢ G(z) est impossible
{ o(z) € G(z) est permis

Ce domaine est invariable, c’est-d-dire indépendant du temps et des sollicitations su-
bies. Nous nous placerons d’autre part dans le cas général ou G(x) posséde les propriétés
suivantes :

— G(x) contient le tenseur contrainte nul :

o(z) =0€ G(z) (2.1)
— G(z) est convexe :

¥ (cW(2),e?(2)) € G*(z), Ya €[0,1], agP(z) + (1 - ) cP(z) € G(z) (22)
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La connaissance de ces trois types de paramétres nous permet de proposer comme condi-
tion nécessaire a la stabilité de 'ouvrage la compatibilité entre I’équilibre quasi-statique sous
Q et les capacités de résistance du matériau :

STABILITE POTENTIELLE de 'ouvrage sous ()

0

- EQUILIBRE i-stati O
Compatibilité entre Q o quasi-statlque sous Q _
capacités de RESISTANCE du matériau [

La stabilité de 'ouvrage est dite potentielle parce que la condition énoncée n’est que
nécessaire.

On cherche, & partir de cette condition, & déterminer quel est ’ensemble K des char-
gements potentiellement supportables par notre systéme. Notons qu’on peut déduire des
propriétés (2.1) et (2.2) de G(x) que K contient le chargement nul et qu'’il est convexe;
cette remarque se révélera primordiale par la suite.

2.1.1.2 Approche par l’intérieur

Une premiére méthode pour évaluer K consiste a construire des champs de contraintes
qui assurent la compatibilité des propositions O et O ; c’est 'approche dite statique par
lintérieur.

L’équilibre [J est assuré si le champ de contrainte g est statiquement admissible (s.a.),
c’est-a-dire si g vérifie les conditions aux limites en efforts, et si :

dive +7=0 (2.3

Les capacités de résistance [ sont quant & elles définies par :
o(z) € G(z) (24)
On associe généralement & G(x) un critére de résistance g, fonction de g(z), de sorte que :
a(z) € G(z) + g(a(z) <0 (2.5)

Alors, tout champ de contrainte ¢ statiquement admissible et vérifiant les conditions
de résistance (2.4) définit un chargement potentiellement supportable. K contient donc
I’ensemble des chargements que ces champs de contrainte équilibrent soit :

{Q/ Jgs.a. avec Qet Vz €V, a(z) € G(g)} CK (2.6)

En pratique, on cherche les champs de contraintes g statiquement admissibles qui véri-
fient 1’équation (2.4), étant entendu qu’il n’est a priori pas possible de les trouver tous :

dogsa avecQetVz eV, a(z) eGz) = QK (2.7)

Alors, I’enveloppe convexe K de I’ensemble des chargements correspondants sera incluse
dans K, ce qui revient & une estimation de K par 'intérieur (fig. 2.1).
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Qj

Qi

NV

Figure 2.1 — Construction par I'intérieur du domaine K des chargements potentiellement sup-
portables.

2.1.1.3 Approche par ’extérieur

Pour compléter I’approche précédente, on peut entreprendre une deuxiéme estimation de
K en utilisant le principe des puissances virtuelles. On qualifie cette approche de cinématique
par Dextérieur.

La condition d’équilibre [ est alors exprimée grace au principe des puissances virtuelles.
On introduit des champs de vitesse virtuels v cinématiquement admissibles (c.a.), c’est-a-dire
des champs de vitesse continuement dérivables par morceaux et respectant les conditions
aux limites en vitesse. Le principe des puissances virtuelles nous dit alors que :

Vo s.a. avec Q et Vo c.a. avec ¢,

‘ (2.8)
[ 2@ d@ av + [ (e@)nw)- )] 45 = Qo). i)
ou on appelle :
d(z) le tenseur des taux de déformation au point z;
n(z) la normale & S en z;
[u(z)] la discontinuité de vitesse en z.
On notera par la suite :
PR 9) = Q(g) - 4(v) (2.9)
Introduisons maintenant les fonctions suivantes :
w(d) = suwp {o(2):dx)/ox) € Glz)} (2.10a)

rn ] = swp {(2)n@)- @]/ 2@ € Ca)} (2.100)

Ces fonctions 7 sont appelées fonctions d’appui et désignent respectivement la puissance
résistante maximale dans le taux de déformation d(z) et dans la discontinuité de vitesse
[u(z)] dans la direction n(zx). a

On remarque alors que le respect des capacités de résistance [ de 'ouvrage nous permet
de majorer P¢(Q, ¢) tel que décrit en (2.8) par :

Pr(y) = /V #(d) AV + /S w(n, [o]) 48 (2.11)
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Les capacités de résistance du matériau nous imposent donc une nouvelle condition sur
K:
K cC {Q/Vy c.a. avec ¢, PY(Q,¢q) < Prm(y)} (2.12)

En pratique, on propose des formes de champs de vitesses v cinématiquement admissibles
pour lesquelles on calcule P (v), étant entendu qu’on ne peut les explorer tous, et on
cherche pour quelle valeur de @ la fonction @ .¢ — P est négative, sachant que :

QeK = Vuca. avecq, PY(Q,¢) <P (v) (2.13)

Cette opération permet de définir un ensemble K. qui contient K. On délimite ainsi les
frontiéres de K par excés d’ott le nom de construction par ’extérieur (fig. 2.2).

Qj

Q-4(v) =P (v) =0
Qi

Figure 2.2 — Construction par l'extérieur du domaine K des chargements potentiellement sup-
portables.

2.1.2 Mise en place de ’approche par ’extérieur du calcul a la rupture

Nous avons choisi d’analyser la stabilité de notre structure grace a ’approche par I'ex-
térieur du calcul & la rupture parce que cette approche présente ’avantage de donner un
résultat directement exploitable, en cela que tout chargement limite donné par la méthode
entrainera nécessairement la ruine de I'ouvrage. En outre, la construction de champs de
vitesse se révéle généralement plus aisée que celle de champs de contrainte.

Etape 1. On explicite les hypothéses de géométrie, de chargement et de résistance qui
seront utilisées par la suite.

Etape 2. On choisit la forme d’un champ de vitesse virtuel cinématiquement admissible.
Les mécanismes sont généralement choisis pour leur simplicité ou leur proximité avec
I’expérience mais ils peuvent aussi étre purement imaginaires. Ils ne reflétent pas né-
cessairement le mode de rupture réel de la structure.

Etape 3. A partir des hypothéses (étape 1) et du champ de vitesse virtuel (étape 2), on

calcule :
— la puissance des efforts extérieurs

Pe:/V'y.UdV—i-/S(U-n)-UdS (2.14)
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ou ~ représente les efforts a distance.
— la puissance résistante maximale

PTm:/Vn(d) dv+/87r(n, [v]) dS (2.15)

Notons que l'existence de la fonction P™" est soumise aux conditions d’existence
des fonctions d’appui 7(d) et m(n, [v]). Ces conditions imposent généralement des

contraintes sur les champs de vitesse virtuels pertinents.

Etape 4. L’approche par I'extérieur du calcul & la rupture nous dit alors que tout charge-
ment @ potentiellement supportable par la structure devra nécessairement vérifier :

PR, <P (v) (2.16)

Dans le cas particulier d’'un chargement & un paramétre positif, on cherche le charge-
ment Q° vérifiant :

PR, ¢) =P (v) (2.17)

qui est un majorant du chargement extréme @Q™?* supportable par la structure; on
sait alors qu’au-dela de ce chargement Q°, la ruine de I'ouvrage est assurée.

Etape 5. Pour un chargement & un paramétre positif, le minimum de Q° sur tous les
champs de vitesse pertinents étant a fortiori lui aussi un majorant de Q™2*, on trouve
le champ de vitesse optimum v°P! qui minimise Q" ; on note ce minimum Q+.

Cette partie nous a permis de poser le cadre théorique dans lequel nous
allons évoluer et plus particulierement de présenter pas o pas la démarche &
adopter pour appliquer ’approche par Uextérieur du calcul a la rupture. Nous
allons maintenant appliquer cette méthode au cas des murs de souténement en
pierre séche.
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2.2 Application du calcul & la rupture au cas des murs de
souténement en pierre séche

On se propose dans cette partie d’évaluer la stabilité d’un mur de souténe-
ment en pierre seche grdace a la théorie du calcul a la rupture. On commencera
par poser les hypothéses nécessaires a notre étude, puis on présentera la modé-
lisation elle-méme en se concentrant en premier lieu sur la maconnerie seule
puis sur le systéme mur/remblai. Cette opération va nous permettre de mettre
au point une expression analytique de la hauteur de remblai mazximale que le
mur de souténement en pierre séche peut supporter.

2.2.1 Hypothéses de modélisation de la magonnerie

Le calcul & la rupture est un mode de raisonnement permettant d’obtenir directement la
charge potentiellement supportable par une structure connaissant sa géométrie, son mode
de chargement et ses capacités de résistance. Si la géométrie et le mode de chargement sont
des paramétres que 'on peut évaluer assez facilement, le critére de résistance du matériau
constituant est plus difficile & obtenir.

Comme nous 'avons vu dans le chapitre 1, la forte irrégularité de la magonnerie et la
présence de vide difficilement quantifiable rend I'analyse des murs en pierre séche particu-
lierement ardue. Il faut donc faire un certain nombre d’hypothéses pour pouvoir mettre en
place notre modélisation.

2.2.1.1 Hypothése de régularité de la magonnerie

Dans une premiére étape, nous avons décidé d’idéaliser le mur comme un assemblage
périodique de blocs réguliers (fig. 2.3b). Si cette hypothése répond a notre souci de sim-
plification de la magonnerie, elle peut par ailleurs étre justifiée au regard de ’apparente
périodicité (fig. 2.3a) des murs construits selon les régles de 'art (§ 1.1.2) : pose des pierres
en lits paralléles et réguliers, utilisation de cales pour prévenir la rotation des blocs. Nous
débattrons plus longuement de la pertinence de cette hypothése lors de la confrontation des
prévisions théoriques et des résultats expérimentaux au cours du chapitre 4.

2.2.1.2 Homogénéisation périodique de la magonnerie

Si on considére la magonnerie comme un ensemble de blocs réguliers assemblés en quin-
conce, on peut alors recourir & ’homogénéisation des milieux périodiques en calcul a la
rupture. Nous ne détaillerons pas ici les principes de cette méthode — nous renvoyons pour
plus précision & de Buhan (1986), mais nous rappellerons simplement les mécanismes propres
a la magonnerie tels que décrits par de Buhan et de Felice (1997), que nous adapterons au
cas d’'une macgonnerie de joints secs.

Considérant une structure fortement hétérogéne mais dont les caractéristiques géomé-
triques et mécaniques sont périodiques, on peut alors substituer a la maconnerie hétérogéne
(fig. 2.3b) un milieu homogeéne équivalent (fig. 2.3¢) dont les propriétés mécaniques globales
sont représentatives de celles du milieu hétérogéne initial. Le processus d’homogénéisation
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(c)

Figure 2.3 — Idéalisation de la magonnerie de pierre séche (a) en magonnerie réguliére périodique
(b) puis homogénéisation périodique de la magonnerie réguliére (c).

nous permet ainsi de passer de 1’échelle microscopique qui tient compte des blocs et des
joints & I’échelle macroscopique avec une vision homogéne de la structure.

On commence par identifier les caractéristiques de la micro-structure. Notre structure
est constituée de blocs de pierre de hauteur a et de largeur b et de joints secs. Etant donnée
la grande résistance des pierres devant celle des joints, on considérera les blocs comme
infiniment résistants. On applique aux joints une loi de frottement pur de Mohr-Coulomb
qui s’exprime en fonction des contraintes normale o et tangentielle 7 a 'interface comme :

g(o,7)=|r|+otanp < 0 (2.18)

ou ¢ représente 'angle de frottement pierre sur pierre.

On définit ensuite le volume élémentaire représentatif (VER) de la magonnerie comme
le plus petit élément permettant de reconstituer la géométrie de la structure entiére. Dans
notre cas, on conserve le méme VER que celui de De Buhan et de Felice : un losange de
volume M ayant pour sommet les centres des blocs voisins (fig. 2.4) ; on s’assure que 1'on
peut reconstituer ’ensemble V' de la magonnerie par translation de ce bloc. Le VER ainsi
constitué se compose de quatre morceaux de blocs séparés par trois lignes de joints que l'on
notera 7.

Figure 2.4 — Mécanisme de rupture des blocs du VER d’aprés de Buhan et de Felice (1997).
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La théorie de ’homogénéisation en calcul & la rupture (de Buhan, 1986) nous permet
alors de déduire des caractéristiques du VER celles du milieu homogénéisé équivalent, a
savoir le domaine de résistance de la maconnerie GPo™,

Compte tenu des hypothéses retenues, on peut donner une premiére définition statique
de Gh™ en fonction des champs de contrainte macroscopiques X

ghom = {2 /2= 5 [ 2@ dV} (2.19)

avec V. € M
o(z) eR*etVz € J, g(o(z).n(z)) <0 (2.20a)
divo(z) = 0 (2.20b)
a(z).n(z) antipériodique (2.20¢)

On peut également recourir & une approche cinématique pour définir GP™. Pour ce
faire, on impose au VER un mécanisme de rupture virtuel par mouvement de corps rigide
(fig. 2.4). Cela va nous permettre de calculer la puissance maximale dissipable dans le taux
de déformation macroscopique D, grace aux fonctions d’appui des blocs et des joints. En
appliquant les formules de De Buhan et de Felice au cas des joints secs, on montre ainsi
que :

oM D) =0 (2.21)

sous les conditions d’existence de la fonction 7 :

— D11 § 0 (2.22&)
tangp |D11| é 2mD22 (222b)
1
’D12 + D21| < tangyp Di1 +—— Doo (222C)
tan ¢

Notons que nous avons choisi de ne retenir que le cas ou I’élancement des blocs m = a/b et
I’angle de frottement ¢ des blocs respectent la condition :

2m <
tan ¢

(2.23)

Ce choix se justifie au regard des valeurs moyennes généralement observées pour m (inférieur
a 0,5) et ¢ (inférieur a 45°). Nous vérifierons que cette condition est bien respectée lors de
la validation du modéle sur les données expérimentales (cf. chapitre 4).
On peut remarquer ici que la fonction d’appui homogénéisée est nulle; ceci s’explique
par ’absence de cohésion des joints dans le cas d’une magonnerie en pierre séche.
L’ensemble GPO™ peut ainsi étre défini comme :

¢ ~{3/3: p<xmp) - o) (221)

On peut ainsi représenter le domaine G"™ des contraintes admissibles (fig. 2.5) comme
un cone tétraédrique convexe de sommet O, lorigine de l'espace des contraintes. Cette
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(-1,0,0)

(-f,-1,-1/f)

Y1
j (£,0,-2m)

Figure 2.5 — Domaine G"™ des contraintes admissibles de la maconnerie homogénéisée.

représentation nous montre I’anisotropie du domaine de résistance de la magonnerie homo-
généisée, liée a la faible résistance des joints.

Nos hypothéses de régularité et d’homogénéisation de la magonnerie nous ont permis, &
partir des travaux de De Buhan et de Felice (1997), de définir le critére de résistance de la
magonnerie de pierre séche. En précisant les hypothéses de géométrie et de chargement de
la structure, nous pouvons maintenant appliquer la théorie du calcul a la rupture au calcul
de stabilité de notre ouvrage en pierre séche.

2.2.2 Modélisation d’un mur sous pression hydrostatique

Dans un premier temps, nous nous proposons d’étudier la stabilité d’'un mur en pierre
séche soumis & un chargement hydrostatique. Ce choix permet d’étudier le probléme avec un
chargement dont on connait parfaitement les caractéristiques et donc, de se concentrer sur
la seule structure magonnée. On pourra par la suite adapter ces résultats au cas d’un mur
de souténement en considérant ’action du sol comme une pression répartie linéairement sur
le parement arriére du mur en adoptant la théorie de Coulomb (1773). Les résultats peuvent
par ailleurs servir en pratique a l'analyse des barrages hydrauliques en enrochement avec
perré en maconnerie.

2.2.2.1 Hypothéses du calcul a la rupture

Le systéme étudié ici (fig. 2.6) est le mur présenté au § 1.4 soumis & une pression hy-
drostatique sur son parement intérieur BC. Nous étudierons ce systéme dans un repére
(0, X1, X%) ou X est un axe de vecteur directeur €j de méme direction que les lits de
pierre. Nous ne présentons ici que les principes du modéle, le détail des calculs pouvant étre
trouvés dans 'annexe A.1.

Pour appliquer la théorie du calcul a la rupture, il nous faut définir les hypothéses de
géométrie, de mode de chargement et de critére de résistance que nous retenons pour cette
étude.
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leo l ley

Figure 2.6 — Hypothéses de géométrie, chargement et résistance du systéme mur sous pression
hydrostatique.

Géomeétrie. Le systéme étudié étant réduit au seul mur en pierre séche, la géométrie
retenue pour le calcul & la rupture est celle du mur tel que décrit au § 1.4 : un mur de
hauteur h, de largeur en téte [, de fruit aval f; = tan Ay et de fruit amont fo = tan Ay, dont
les lits sont inclinés d’un angle « par rapport a I’horizontale.

Mode de chargement. Le mur est soumis & son poids propre 7 :
¥ = —ysinae] —ycosaey (2.25)
ainsi qu’a 'action de I'eau p,, sur une hauteur h,, de son parement intérieur :

P, = Yw (hw — X2) cos(Ag + @) €] — Y (huw — X2) sin(Ag + «) €5 (2.26)
Critére de résistance. Les capacités de résistance du mur sont données par le domaine
GPo™ tel que défini § 2.2.1.2. Comme c’est 'approche cinématique que nous avons retenue
dans cette étude, nous n’avons besoin que de la fonction d’appui du domaine. Le critére de
résistance est donc donné par I’expression (2.21) :

7_(_hom( D) -0

avec les conditions (2.22) d’existence de la fonction .

La donnée des hypothéses de géométrie, de chargement et de résistance de la structure
va maintenant nous permettre d’appliquer 'approche par I'extérieur du calcul & la rupture.
2.2.2.2 Choix du mécanisme de rupture virtuel

Nous avons vu que pour mettre en ceuvre ’approche par I'extérieur du calcul a la rupture,
il nous faut explorer les mécanismes de rupture cinématiquement admissibles pour trouver
celui qui minimise les chargements potentiellement supportables.
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le’;‘g l l€1

Figure 2.7 — Mécanisme de rupture du mur sous pression hydrostatique.

Nous avons choisi un mécanisme de rupture du mur délimité par la surface OO’ faisant
un angle ¥ avec ¢} (fig. 2.7). La géomeétrie du systéme impose alors :

v e [a, « + arctan —— 2.27
I(1+4&1) (2:27)

On appelle n le vecteur normal & OO’ :
n=sinWe)| +cos Ve (2.28)

On considére que la partie basse du mur OO’C reste immobile sur la fondation tandis
que le trapéze supérieur OABQO’ se déplace selon un mouvement de corps rigide v qui se
décompose en une translation de vecteur x et une rotation d’angle w, de sorte que pour tout

point X de OABO' :
v(X) = (xcost +wXy) ey + (xsiny —wXj) e (2.29)

Nous avons choisi de conserver le mécanisme utilisé par de Buhan et de Felice (1997)
parce que c’est un mécanisme simple qui correspond aux mécanismes de rupture des murs
en pierre séche que nous avons pu relever dans la littérature empirique (Burgoyne, 1853;
Constable, 1875) et sur les données expérimentales (Villemus et al., 2007) dont nous dispo-
sons.

2.2.2.3 Détermination de la hauteur d’eau critique

Le théoréme cinématique du calcul & la rupture nous indique que, pour qu'un chargement
soit considéré comme potentiellement supportable par la structure, il doit nécessairement
vérifier que la puissance des efforts extérieurs reste inférieure & la puissance résistante maxi-
male.
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On commence donc par évaluer la puissance des efforts extérieurs P€. Sous nos hypo-
théses, I'expression (2.14) devient :

776:/ 'y.vdV—i—/ p .vdS (2.30)
O O

ABO' wY

En remplagant v, p et v respectivement par (2.25), (2.26) et (2.29), on montre que P°
peut se mettre sous la forme :

PE = p3(x,w, ¥) h3 + p2(x,w, V) hZ + p1 (6w, V) hy + po(x, w, V) (2.31)

ou les p; s’expriment en fonction des paramétres de géométrie et de chargement de la struc-
ture.

La puissance résistante maximale P™™ s’écrit quant a elle :

prm _ / hom( ) 4V + / 7o (i, [u]) dS (2:32)
OABO' a oo’

Le mécanisme de rupture choisi pour cette étude étant un mouvement de corps rigide,
il n’y a pas de déformation dans le mur (d = 0) donc :

oM () = 0 (2.33)

D’autre part, en assimilant D & sa valeur :

1
D=5 (neoll+k]en) (2.34)
le critére de résistance de la magonnerie homogénéisée (2.21) devient :
T (n, [v]) = 0 (2.35)

et les conditions de pertinence (2.22) se transforment en :

—nv; < 0 (2.36a)
tanpnivy < 2mngvs (2.36D)
1
|njve + nov1| < tanpnivy + —— navy (2.36¢)
tan ¢

En injectant (2.33) et (2.35) dans (2.32), on en déduit finalement la puissance résistante
maximale :

prm — (2.37)
sous les conditions (2.36).

La donnée de ces deux puissances (2.31) et (2.37) nous permet maintenant d’évaluer la
rupture de notre mur en pierre séche.
On détermine la hauteur d’eau critique h2, (X,w, V) comme la hauteur vérifiant :

Vhy € [0,h], P€(hy) <P™ =0 (2.38)
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Comme P¢ est un polynoéme du troisiéme degré en h,,, h) doit étre une racine positive
de ce polynoéme, dont on peut trouver une expression analytique par la méthode de Cardan.

On commence par transformer P¢ en un polynéme unitaire en le divisant par ps(x,w, ¥).
Ensuite, on procéde, sur ce polyndéme unitaire, au changement de variable : B

pQ(Xv w, \II)
Y 3ps(xew, V)

Cela nous permet de transformer le polynéme unitaire correspondant & P€ en un poly-
noéme Q° dont les termes du second degré sont nuls de sorte que :

Hy,=h (2.39)

Q° = Hy, + q1(x,w, ¥) Hyy + go(x, w, ¥) (2.40)
On calcule ensuite le discriminant A de ce polynome :
2, 4 3
A(X,w,\ll) = [qo(x,w,\ll)] + o7 [ql(&w,\ﬂ)] (2.41)

A étant dans notre cas toujours positif, la racine positive hY que nous cherchons est
donnée par :

3| —20(X,w, W) + /AW, W) 5] =go(x,ws W) = /AL W) py(y,w, )

hy v) = a
w(K7w7 ) 2 T 2 3103(X7W7‘1’)

(2.42)
La théorie du calcul a la rupture nous indique que tout chargement hydrostatique d’une
hauteur supérieure ou égale & h? entrainera nécessairement la ruine de I'ouvrage.
La hauteur d’eau potentiellement supportable par le mur en pierre séche hy;* est majorée
par le minimum A atteint par h2 sur tous les champs de vitesse virtuels proposés :
hj;(x,w,\ll) = min h?u (X,w,\ll) (2.43)
- xXw,¥ =
On trouve ainsi les valeurs optimales X‘)pt, wOPt et WOPt des paramétres cinématiques qui
fournissent la plus petite hauteur Ay, de sorte que :

hiy (X, w, ©) = Ry, (X°PY, WP, UOPY) (2.44)
On peut montrer que h est minimal soit pour w = 0 — rupture en translation du mur,

soit pour x = 0 — rupture en rotation. Nous allons donc étudier plus en détail ces deux cas.

Rupture du mur par translation. On se place dans le cas ol le mur se déplace en
translation pure (w = 0).
La puissance des efforts extérieurs (2.31) devient alors :

PE = X [p2(t6, W) B2 + p1 (0, %) huy + po (), )] (2.45)

La puissance résistante maximale reste nulle mais les conditions (2.36) s’écrivent main-
tenant :

x > 0 (2.46a)
v < (2.46b)
(2.46¢)
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On calcule ainsi la hauteur critique h%Y comme la plus grande racine positive du polynéme
P€ (2.45). Le calcul du déterminant nous donnant :

A, 0) = [p1 (4, 9)]* — dpa(eh, ¥) po (b, ¥) > 0 (2.47)

on peut donc écrire la hauteur critique comme :

hz}l)(w7 \I/) _ —D1 (w’z\l;)l?;/}? \Il? (dja \Ij) (248)

La minimisation de A% sous les conditions (2.46) nous donne :

PPt = (2.49a)
yort = g (2.49b)

Le calcul & la rupture nous indique que pour un champ de vitesse virtuel en translation, la
rupture virtuelle a lieu le long d’une ligne horizontale passant par le pied du mur (¥°P* = ).

En reportant (2.49) dans (2.48), on détermine la hauteur d’eau h§, qui assure le glissement
du mur :

R = b (p, @) (2.50)

Rupture du mur par rotation. On considére maintenant que le mur se déplace en
rotation pure autour du point O (x = 0).
La puissance des efforts extérieurs (2.31) peut s’écrire alors :

PE = |ps(W) b, + pa(0) B + p1 () by + po(9))| (2.51)
La puissance résistante maximale étant toujours nulle, les conditions (2.36) deviennent :

w > 0 (2.52a)

2
tan ¥ m

(2.52b)
tan ¢

L’expression de la hauteur critique A7 est donnée par la méthode de Cardan, expliquée
précédemment. On pourra remarquer que w n’apparait plus dans I'expression de h7°.

La minimisation de A7) sur ¥ sous les conditions (2.27) et (2.52) nous permet de trouver
la valeur optimale de I’inclinaison de la surface de rupture ; notons que cette valeur de WP
n’est pas nécessairement nulle.

En reportant cette valeur de I’angle optimal dans h’?, on détermine la hauteur d’eau hZ,
qui assure la rotation du mur autour de son pied :

hE, = hIO(WoPt) (2.53)

Dans I'approche cinématique du calcul & la rupture, on ne retient que le minimum sur
tous les champs de vitesse virtuels des chargements limites, soit :

bl = min { A%, hL, } (2.54)
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2.2.2.4 Application directe aux murs de souténement en pierre séche

La procédure que nous venons de suivre peut s’appliquer aux cas des murs en pierre séche
soutenant un remblai de sol pulvérulent en utilisant la théorie de Caquot sur la poussée des
terres (fig. 2.8). On considére alors que le mur est soumis a une pression de la forme :

P, = Kas (hs - X2)§ (2.55)

ou K, est le coefficient de poussée des terres de Coulomb donné dans ’équation (1.10) du
§1.2.1.2
cos?(p — o)

cos(d + A2) cos? Ao [1 _ \/ sin(¢ + 0) sin(p — )

K, =

cos(d + Aa) cos( — A2)

et s un vecteur unitaire faisant un angle ¢, ’angle de frottement a I'interface, avec le parement
interne du mur :
s=cos(d + A2+ a)e] —sin(d + Xa + ) e (2.56)

l82 l 161

Figure 2.8 — Hypotheéses de géométrie, chargement et résistance du systéme mur sous poussée
d’un sol.

On retrouve des expressions comparables a celles obtenues dans le cas de la pression hy-
drostatique en substituant p,ap, ;onpourra trouver le détail des calculs dans 'annexe A.2.

Cette opération permet de proposer une premiére estimation de la stabilité des murs
de souténement. Néanmoins, cette théorie oblige a introduire une nouvelle hypothése forte
qu’est la poussée du sol granulaire selon les principes de Caquot. C’est pourquoi il nous
a paru intéressant d’exploiter une nouvelle piste pour évaluer la stabilité de 1’ensemble
mur /remblai.

La théorie du calcul a la rupture nous a permis de proposer une méthode d’évaluation
de la stabilité des murs en pierre séche sous pression hydrostatique. Nous avons ainsi mis
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au point une méthode rigoureuse permettant de tenir compte de I'hétérogénéité du mur
et de ses possibilités de rupture interne, tout en gardant une approche pragmatique basée
uniquement sur le critére de résistance des joints. On a ainsi pu montrer que si un mécanisme
virtuel de translation favorise une rupture de mur le long de la fondation, le mécanisme de
rotation crée une ligne de rupture interne ot seule la partie haute du mur est mobilisée.

Si cette méthode peut servir & terme & ’analyse des barrages en enrochement avec perré
en magconnerie, elle doit surtout poser les fondements de notre analyse des ouvrages de
souténement. Aprés une premiére approche sommaire basée sur les régles de poussée des
terres de Coulomb, nous allons maintenant étudier la prise en compte de I'action du sol de
remblai de maniére rigoureuse grice au calcul & la rupture.

2.2.3 Modélisation d’un mur chargé par un remblai pulvérulent

Intéressons-nous désormais a ’étude de la stabilité d’un mur en pierre séche soutenant
un remblai de sol pulvérulent. L’étude précédente nous ayant permis de mieux appréhender
les mécanismes de rupture du mur, nous allons maintenant nous focaliser sur le compor-
tement du mur de souténement dans son ensemble avec une attention toute particuliére a
I'interaction sol/structure.

2.2.3.1 Hypothéses du calcul a la rupture

Le systéme étudié (fig. 2.9) est maintenant constitué du mur (cf. § 1.4) ainsi que de son
remblai dont il faut définir les hypothéses de géométrie, de chargement et de résistance. Nous
ne présentons ici encore que les principes du modéle, les calculs figurant dans 'annexe A.3.

leo l ley

Figure 2.9 — Hypothéses de géomeétrie, chargement et résistance du systéme mur/remblai.

Géomeétrie. Dans les paramétres géométriques du systéme interviennent :

la géométrie du mur : hauteur h, largeur en téte [, fruit aval fi, fruit amont f,, inclinai-
son des lits « par rapport a 'horizontale ;
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la géométrie du sol de remblai : hauteur hg, inclinaison a la surface 3, le massif étant
considéré comme infiniment long.

Mode de chargement. Le systéme n’est soumis qu’au poids propre de ses matériaux
constitutifs & savoir v pour le mur :

Y= sinag’l — ’ycosozgé (2.57)

et 7y, pour le sol :

Y, = —7ssin ae) —yscosaeh (2.58)
Critére de résistance. Le critére de résistance est défini par celui de chacun des compo-
sants du systéme mais également par le choix de l'interface entre ces deux composants.

Critére de résistance du mur : on garde ici le critére de résistance du mur homogé-
néisé de de Buhan et de Felice (1997) (cf. § 2.2.1.2) caractérisé par sa fonction d’appui
(2.21) :

7_‘_horn(Q) =0

avec les conditions d’existence de la fonction 7 (2.22).

Critére de résistance du sol : le sol pulvérulent est régi par un critére de Mohr-Coulomb
purement frottant, caractérisé par ’angle de frottement du sol ¢s. Nous avons choisi de
ne pas intégrer de cohésion dans le sol dans un souci de simplification des calculs mais
aussi parce que cette hypothése va dans le sens de la sécurité. Notons néanmoins qu’une
prise en compte de la cohésion dans le modéle de calcul & la rupture ne pose pas de
probléme particulier, si ce n’est la complexification des expressions. En nous appuyant
sur Salengon (1983), on obtient dans notre cas les fonctions d’appui suivantes :

n(d) =0 (2.59)
sitr(d ) > (|dsi| + |ds2]) sin s (2.60)
et
m (15, [u,]) = 0 (2.61)
si [u,]. g > [[v,]] sin s (2.62)

Critére de résistance a l’interface : compte tenu de la présence de deux entités dans
notre systéme, nous devons également nous intéresser aux phénoménes qui inter-
viennent & l'interface SC' entre le mur et son remblai. Nous avons décidé d’imposer
une interface de Mohr-Coulomb dont la fonction d’appui (Salengon, 1983) s’exprime
en fonction de 'angle de frottement de l'interface § comme :

m(n,Av) =0 (2.63)
si Av.ns > |Av.ts| tand (2.64)
ou l'on appelle :

Av = v — v, la discontinuité de vitesse;
ns = cos(A2 + a) €] — sin(A2 + ) €} la normale au parement ;
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ts = sin(Ag + ) €] + cos(A2 + ) €} la tangente au parement.
Nous discuterons de la valeur & donner & § pour un mur de souténement en pierre
séche lors de la confrontation entre théorie et modéle au chapitre 4.

On peut remarquer que toutes les fonctions d’appui présentées ici sont nulles, consé-
quence de ’absence de cohésion des joints et du sol et de la non-déformabilité des blocs;
cela signifie que pour tout champ de vitesse pertinent, la puissance résistante maximale sera
nulle.

2.2.3.2 Choix du mécanisme de rupture virtuel

On garde pour le mur les mémes mécanismes de rupture qu’au § 2.2.2.2 : le mur rompt
le long de la ligne OO’ inclinée d’un angle ¥ avec (O, X7) et la partie haute OABO’ se
déplace seule, a la vitesse v.

Le sol se rompt également le long d’une surface plane O'T inclinée d’un angle ¥ par
rapport au parement intérieur du mur; on appelle ng la normale de O'T :

ng = cos(¥s — Ao — a) e +sin(¥s — Ao — a) € (2.65)

Seul le triangle O'T'S est mobilisé en déplacement a la vitesse v,.

Nous avons choisi de conserver les mémes champs de vitesse virtuels pour le mur, a
savoir une rupture par translation ou par rotation autour de son pied. Nous avons ensuite
exploré les mécanismes classiquement utilisés en mécanique des sols (Salengon, 1983) pour
le remblai et nous avons retenu ceux qui donnaient les résultats optimaux. Deux champs de
vitesse virtuels vont ainsi étre étudiés :

1. une translation de vecteur x du mur et une translation de vecteur X, du sol;

2. une rotation d’angle w du mur et un cisaillement du sol.

2.2.3.3 Détermination de la hauteur de remblai critique

Rupture du mur par translation. Nous avons choisi d’imposer conjointement au mur
et au sol des champs de vitesse virtuels de translation distincts (fig. 2.10) de sorte qu’en
tout point X du mur :

u(X) = xcos el + xsini ey (2.66)

et en tout point X du sol :
v (X) = X5 cos s €] — XsSin s € (2.67)

On peut ainsi écrire la puissance des efforts extérieurs (2.14) du systéme comme :

Pe:/ ’y.UdV—F/ v v, dV (2.68)
OABO' — o'sT

Le calcul de P¢, a partir des expressions des poids volumiques (2.57) et (2.58) et des
champs de vitesse (2.66) et (2.67), nous donne une expression que ’'on peut mettre sous la
forme d’un polyndéme de degré 2 :

P = p2(K7 \IJ7XS7 \Ils) hz + pl(&a \IJ7KS7 \Ils) hs +p0(X7 \Ilvxsv \Ijs) (269)
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v

Figure 2.10 — Mécanisme de rupture en translation du mur et de son remblai.

La puissance résistante maximale est nulle, quel que soit le mode de rupture, mais les
conditions d’existence de cette fonction restent dépendantes du champ de vitesse virtuel
choisi : les champs de vitesse dans le mur et dans le sol doivent vérifier (2.22), (2.62) et
(2.64).

L’égalité de ces deux puissances nous permet de déterminer la hauteur critique de remblai
th comme la plus grande racine du polynéme P€ (2.69). En posant :

2
AT, X, Ts) = P06 P, X, Us)] ™ — 4020 W, X, s) po(x, U, XL, ©s) >0 (2.70)

on trouve :

4! (X, \I’axsa \I]S) + \/A (K? \Ijaxsa \Ijs)
2p2 (X, ¥, x,, Us)

o 0 R . .
On minimise finalement hY" sur les paramétres cinématiques pour trouver les champs de
vitesse optimaux. On trouve en particulier :

R, x,, W) = (2.71)

Yort = o (2.72a)
PPt = (2.72b)
opt g s — Tyt A+ (2.72¢)

Ces champs optimaux, rapportés dans h‘ZO, nous donnent un majorant de la hauteur de
remblai au-dela de laquelle la rupture du mur est assurée :

B = h (", WPy, W) (2.73)

Rupture du mur par rotation. La rotation du mur est décrite par un champ de vitesse
virtuel v (fig. 2.11) défini en tout point X du mur :

v(X) =wXse) —wXie) (2.74)

On laccompagne d’une rupture du sol en cisaillement (fig. 2.11) que 'on définit dans un
repére (T, X7, XI) basé sur la ligne de rupture du sol, de sorte qu’en tout point X du sol :

v (X) = ws cos s X €] + wssinhs XY el (2.75)
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Figure 2.11 — Mécanisme de rupture en rotation du mur et en cisaillement du sol.

La puissance des efforts extérieurs (2.68) s’écrit toujours :

736:/ 'y.vdV+/ v v, dV
OABO' — o'sT

Le calcul de P¢ aboutit cette fois-ci & un polynéme de degré 3 de sorte que :

7)6 = p3(w7\p7w87¢87‘118) h§+p2(w7\pyw87wsaqjs) hg

2.76
+p1(w7\117w8’1/)57\1’s) hs +p0(wa‘1’7ws7¢57‘1’s) ( )

Si les champs de vitesse virtuels vérifient (2.22), (2.60) et (2.64), alors la puissance
résistante maximale P existe et vaut 0.

On calcule ainsi la hauteur critique A0 par la méthode de Cardan (cf. § 2.2.2.3) que 'on
minimise ensuite sur tous les champs de vitesse virtuels envisagés. On trouve ainsi :

TP = §4+ N +a (2.77a)
PPt = (2.77b)

On détermine alors la hauteur de remblai h] qui assure la rotation du mur autour de
son pied :

By = W (WP, P P g ) (2.78)

La théorie du calcul & la rupture nous dit alors que la hauteur extréme de remblai b est
donnée par le minimum sur tous les champs de vitesse virtuels cinématiquement admissibles,
soit dans notre cas :

hf = min{h{, h"} (2.79)

Dans cette partie, nous avons choisi de traiter le mur en pierre séche et son remblai
comme une seule et méme structure dont on évalue la stabilité grace au calcul a la rupture.
Cette approche nous permet de ne concéder quun minimum d’hypothéses sur le sol de
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remblai et de tenir compte des deux entités que sont le mur et son chargement ainsi que de
leur interaction. Nous avons ainsi pu établir une expression analytique donnant un majorant
de la hauteur maximale de remblai potentiellement supportable par le mur en pierre séche,
connaissant les seules capacités de résistance de 'ouvrage.

2.2.4 Bilan de la modélisation des murs de souténement en pierre séche

La théorie du calcul a la rupture nous a permis de mettre au point deux modéles de
calcul de stabilité pour des murs de souténement en pierre séche.

Dans le premier modéle (cf. § 2.2.2) que nous noterons CRp, on cherche & évaluer la
stabilité du mur sous l'action de son poids propre et d’un chargement extérieur appliqué
sur son parement interne. Nous avons développé le cas oil cette pression extérieure est une
pression hydrostatique (fig. 2.12). Pour déterminer la hauteur maximale d’eau potentiel-
lement supportable par le mur, on commence par préciser les 9 paramétres de géométrie,
chargement et résistance de la structure. Le modéle CRpy, donne alors les hauteurs critiques
d’eau en glissement et renversement du mur. La hauteur d’eau assurant la ruine du mur
est donnée par le minimum de ces deux valeurs. C’est ce modéle que nous utiliserons pour
évaluer la stabilité des murs expérimentaux de Villemus (2004) au chapitre 4.

Nous avons vu qu’il était possible également d’adapter ce modéle en choisissant comme
pression extérieure la poussée des terres, telle que décrite dans la théorie de Coulomb (cf.
§ 1.2.1.2). Nous n’avons pas développé cette méthode car nous avons choisi un autre modéle
pour étudier ’action d’un chargement de sol.

W

h7l7)\17)\27a

Chargement l h% (2 ) 50)

—1—| CRpy, |—— min

Vs Puw(Vw) hr (2.53)

w
Résistance I

®,m

Figure 2.12 — Modéle de calcul a la rupture d’un mur sous pression hydrostatique (CRpy ).

Un deuxiéme modéle (cf. § 2.2.3) noté CRs a été développé pour les murs de souténement
(fig. 2.13) : on considére alors comme structure d’étude le mur et son remblai dont on
calcule la stabilité sous 'action de leur poids propre respectif. On entre pour ce faire les
12 parameétres de géométrie, chargement et résistance de la structure. On calcule alors les
hauteurs critiques de remblai en glissement et renversement du mur et on en déduit la
hauteur maximale de remblai potentiellement supportable par le mur comme le minimum
de ces deux valeurs. C’est ce modéle que nous utiliserons pour évaluer la stabilité de nos
murs expérimentaux au chapitre 4 ainsi que pour le test du modéle dans la section suivante
(section 2.3).

71



MECANIQUE DES MURS DE SOUTENEMENT EN PIERRE SECHE

Géométrie l

h7l>)\1>)\270575

Chargement l hg (2 . 73)

—T—| CRs |———| min

Vs W (2.78)

Reésistance I

¥, M, Ps, d

Figure 2.13 — Modéle de calcul a la rupture d’un mur et son remblai de sol (CRs).

A T’analyse des résultats obtenus, on peut noter que I’élancement des blocs m n’apparait
pas explicitement dans I’expression de la hauteur de chargement maximale. Il peut intervenir
pour I'estimation de la rupture en renversement dans le modéle CRp, si I’angle de la surface
de rupture virtuelle ¥°P* atteint la borne supérieure de son intervalle. Dans le cas d’un mur
en pierre séche, I’élancement des blocs est un paramétre difficilement mesurable compte
tenu de 'utilisation de pierres de tout calibre; le fait qu’il n’apparaisse que dans des cas
particuliers ne constitue donc pas une réelle faiblesse du modéle.

L’approche que nous proposons ici différe de celle précédemment exposée par Villemus
(2004) sur deux points. D’une part, ’homogénéisation par le calcul a la rupture nous a permis
de prendre en compte rigoureusement les possibilités de rupture interne de la magonnerie.
L’angle de rupture n’est plus une donnée expérimentale & mesurer mais une indication
fournie par le calcul & la rupture. Notons que la ligne de rupture virtuelle introduite dans
la maconnerie homogénéisée ne tient pas directement compte de la répartition des joints :
la faiblesse au niveau des joints est intégrée dans le critére de résistance anisotrope de la
magonnerie. D’autre part, grace au modéle CRs, le remblai est pris en compte de maniére
rigoureuse comme partie intégrante du systéme, analysée par le calcul a la rupture, et non
comme un chargement extérieur : ceci nous permet de nous affranchir d’une hypothése
supplémentaire sur I'action du sol.

La théorie du calcul a la rupture nous a permis de mettre au point une
expression analytique donnant la hauteur de remblai potentiellement suppor-
table par le mur de souténement qui ne dépende que de la géométrie et des
caractéristiques physiques élémentaires (poids propre et angle de frottement)
de louvrage et de son remblai. Ce modéle nous permet en outre de proposer un
mode de rupture privilégié. Nous avons ainst pu intégrer les possibilités de rup-
ture interne de la magonnerie et prendre en compte l'interaction sol/structure
dans un modéle rigoureuz, tout en gardant une démarche pragmatique. Nous
allons maintenant nous attacher a mieux comprendre le comportement de notre
modeéle avec en perspective son application pratique au dimenstonnement des
murs de soutémement en pierre séche.
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2.3 Test du modéle

La théorie du calcul a la rupture nous a permis de mettre au point un modéle
destiné a évaluer la charge extréme de remblai qu’un mur de souténement en
pierre séche peut supporter, moyennant un certain nombre d’hypothéses sur
le systéme sol/structure. Dans cette partie, nous nous proposons de tester le
modéle en le confrontant en deux étapes :

— a deux modélisations différentes issues des approches macro-mécanique (équi-
libre limite) et micro-mécanique (méthode des éléments distincts) ;
— & des expériences reprenant les mémes hypothéses que celles du modéle.

2.3.1 Confrontation a la littérature sur les essais de John Burgoyne

Nous avons décidé dans un premier temps de tester notre modéle en le comparant aux
modélisations macro et micro-mécaniques déja employées pour la pierre séche. Nous nous
sommes pour ce faire appuyés sur les travaux de Burgoyne (1853) que nous avons présentés
dans le premier chapitre (cf. § 1.3.4).

En 1834, Burgoyne entreprend des essais échelle 1 pour tester 'influence du profil sur
la stabilité des murs de souténement en pierre séche. Quatre murs en granite ont ainsi été
construits et remblayés avec de la terre. Ces murs avaient la méme hauteur (6 m), le méme
volume mais des sections différentes (fig. 2.14).

Mur A Mur B Mur C Mur D
1,02 m 0,41 m 0,41 m 1,02 m
-1, -11,3° 11,3°

6,1 m

Figure 2.14 — Profil des murs expérimentaux de Burgoyne (parement extérieur sur la droite).

Ces essais sont longtemps restés les seules expériences de cette nature répertoriées et
ont donc servi de référence & de nombreuses modélisations. En 2000, Harkness et al. sont
les premiers a modéliser les expériences de Burgoyne avec le programme d’éléments dis-
tincts UDEC. Leurs travaux ont été ensuite repris par Powrie et al. (2002) et Claxton et al.
(2005) dans des études paramétriques sous UDEC puis par Zhang et al. (2004) dans une
comparaison des méthodes des éléments finis et distincts.

Compte tenu du manque d’informations sur les caractéristiques physiques du remblai et
du mur, nous avons décidé de nous concentrer sur le comportement des différentes modé-
lisations vis-a-vis des variations paramétriques, hors de toute considération expérimentale.
Ainsi, nous avons mené les mémes tests que Powrie et al. (2002) et Claxton et al. (2005) sur
notre modeéle de calcul a la rupture (CR) et sur une analyse a I’équilibre limite considérant
le mur comme monolithique (EL) afin de mettre en paralléle approche macro-mécanique,
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Tableau 2.1 — Caractéristiques géométriques et physiques des murs de souténement de Burgoyne
retenues dans cette étude.

Paramétre Mur A Mur A Mur C Mur D

Hauteur du mur A (m) 6,10 6,10 6,10 6,10

Largeur en téte du mur [ (m) 1,02 0,41 0,41 1,02
Fruit aval du mur f; (%) 20 20 0 0
Fruit amont du mur fy (%) -20 0 20 0
Inclinaison des lits o (%) 20 20 0 0
Inclinaison du remblai 5 (°) 0 0 0 0

)

%)

)

)

)

m
%

Poids propre du mur 7 (kN/m? 22,7
Poids propre du sol v, (kN/m 15,5
Angle de frottement des blocs ¢ (° 45
Angle de frottement du sol ¢, (° 28

Angle de frottement a l'interface § (° 28

micro-mécanique et multi-échelle. Ces tests doivent nous permettre d’évaluer quel paramétre
influe sur la stabilité des murs en pierre séche mais aussi de comparer le comportement de
notre modéle face aux autres méthodes couramment utilisées dans la littérature et de va-
lider ainsi certaines de nos hypothéses comme la régularité de la maconnerie ou encore
I'interaction sol/structure.

2.3.1.1 Comparaison avec ’étude de Powrie et al.

Powrie et al. (2002) ont consacré leur travail & 1’étude par la méthode des éléments dis-
tincts des murs A et B (fig. 2.14) de Burgoyne avec un modéle de blocs élasto-plastiques.
Selon Burgoyne (1853), ces deux murs, dans leur configuration originelle, sont restés stables
a la fin du chargement, malgré de fortes déformations. Partant de ce constat, Powrie et al.
ont cherché & comprendre quelles variations dans les caractéristiques du mur ou du remblai
conduisaient & la ruine de I'ouvrage. Nous allons ici calculer la hauteur extréme de rem-
blai donnée par notre modéle de calcul a la rupture et par une analyse a ’équilibre limite
lorsqu’on diminue ’angle de frottement des blocs ¢ ou celui du sol ¢g ainsi que l'inclinai-
son des lits «, en prenant les mémes valeurs de paramétres que ceux de Powrie et al. pour
confronter ainsi nos résultats. Notons que Powrie et al. ont retenu comme caractéristiques
géométriques initiales les valeurs de Burgoyne (1853) et comme caractéristiques physiques
celles de Harkness et al. (2000) ; toutes ces valeurs sont rappelées dans le tableau 2.1.

Powrie et al. ont évalué 'influence de ’angle de frottement des joints en considérant des
lits tantot horizontaux (o = 0°) tantdt inclinés (o = 11, 3°). L’angle de frottement des blocs
a été ramené de sa valeur de départ (p = 45°) a 20" par pas de 1° a 2° (fig. 2.15).

Remarquons tout d’abord que les résultats du calcul a la rupture et de I’équilibre limite
se présentent sous la forme d’une courbe alors que ceux de la méthode des éléments distincts
sont sous forme d’un intervalle : cela s’explique par le choix de Powrie et al. de construire
leur remblai par couche de 30 cm de hauteur. Précisons aussi que les calculs par éléments
distincts ont été arrétés dés que la hauteur de remblai dépassait celle du mur, le mur étant
considéré alors comme stable : cette zone de stabilité potentielle du mur est représentée par
des hachures dans les figures 2.15 et 2.16.
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D’autre part, I’équilibre limite donne toujours des hauteurs de rupture supérieures ou
égales a celles obtenues par le calcul & la rupture, comme on pouvait le prévoir puisque le
calcul a la rupture donne le résultat optimal de rupture du mur, avec possibilités de rupture
interne lorsque 1’équilibre limite impose le monolithisme du mur.

Lorsque les lits sont horizontaux (fig. 2.15.1), les murs A et B rompent par glissement
dés que 'angle de frottement des blocs descend en dessous de 22°, quelle que soit la méthode
choisie.

Néanmoins, lorsque les assises sont inclinées (o = 11,3°), les murs A et B ne restent
stables que dans le modéle de calcul a la rupture. Deux phénoménes complémentaires
peuvent expliquer cette différence :

— lorsque ¢ est faible, le modeéle de calcul & la rupture surestime le glissement ; I’appro-

fondissement du calcul nous montre que le mur A tomberait pour ¢ < 11° et le mur
B pour ¢ <12°;

— lorsque ¢ augmente, c’est I'indépendance du renversement & ¢, due au choix du mé-

canisme de rupture de corps rigide, qui explique la différence observée.

La deuxiéme étude porte sur I'influence de 'angle de frottement du sol sur la stabilité
des murs A et B : 'angle initialement fixé & 28° par Harkness et al. a été diminué jusqu’a
20° (fig. 2.16).

Ici, les résultats obtenus par les différentes méthodes sont trés proches. Les trois modéles
ont le méme comportement : plus on diminue ’angle de frottement du sol, plus le mur tend
a se renverser. Le calcul a la rupture montre ainsi que le mur A rompt pour ¢, inférieur a
22° (contre 24" pour Powrie et al.) et le mur B pour ¢, < 25° (27° pour Powrie et al.). La
différence entre les estimations du calcul & la rupture et celles de la méthode des éléments
distincts avoisine les 0,3 m (4%). Notons également que l'inclinaison des lits de pierre n’a
ici aucun effet.

2.3.1.2 Comparaison avec I’étude de Claxton et al.

Une deuxiéme étude a été consacrée aux variations paramétriques des murs de Bur-
goyne a partir de la modélisation par éléments distincts de Harkness et al. (2000) : en 2005,
Claxton et al. ont repris les travaux de Powrie et al. (2002) en choisissant cette fois-ci un
modeéle de blocs rigides qu'’ils ont appliqué sur le mur D de Burgoyne. Leur objectif était de
tester un modéle plus simple qui permette de réduire les temps de calcul et de développer
ainsi une utilisation plus massive de la méthode des éléments distincts.

Aprés avoir éprouvé leur modeéle sur les travaux de Harkness et al. (2000), Claxton et
al. ont validé leurs résultats en testant l'influence de différentes caractéristiques des murs
en pierre séche dont la largeur du mur [, son poids propre 7, son angle de frottement ¢ ou
celles du sol, poids propre s et angle de frottement ,. Le remblai du modéle d’éléments
distincts a été mis en place par couches de 60 cm de hauteur.

Les résultats obtenus ici sont comparables a ceux de Powrie et al. (2002) en ce qui
concerne l'influence des angles de frottement des blocs ¢ (fig. 2.17a) ou du remblai g
(fig. 2.17b), méme si les tests sont conduits sur un mur et un modeéle d’éléments distincts
différents.

Les figures 2.17c et 2.17d montrent que I'influence du poids propre du mur ou de celui
du sol n’apparait que dans le modéle de calcul a la rupture. Ceci s’explique par le choix de
Claxton et al. de remblayer par couche de 60 cm ; on peut penser qu’en diminuant I’épaisseur
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des couches de remblai, ils obtiendraient de meilleurs résultats, au prix d’une compilation
plus cotiteuse en temps.

Sur la derniére figure (fig. 2.17¢e), les deux modéles s’accordent parfaitement sur un
résultat en cohérence avec la pratique, a savoir que 'augmentation de la largeur du mur
contribue au renforcement de sa stabilité.

Cette analyse paramétrique nous a permis de démontrer la robustesse du modéle de
calcul & la rupture vis-a-vis des approches macro et micro-mécanique. Les résultats obtenus
ici montrent que le calcul & la rupture donne des valeurs de chargement limite plus fiables que
I’équilibre limite, puisque qu’on sait par 'approche cinématique du calcul a la rupture que
toute hauteur de chargement supérieure a celle donnée par le calcul & la rupture entraine
nécessairement la ruine de 'ouvrage. D’autre part, les résultats sont cohérents avec ceux
obtenus par la méthode des éléments distincts, bien que notre modéle soit plus élémentaire.
Son caractére analytique se révéle fort utile lorsqu’il faut obtenir des résultats précis sans
programmation et avec peu de paramétres et de temps de calcul. Ces tests paramétriques
nous ont également permis d’apprécier I'influence de différents paramétres sur la stabilité
des murs de souténement en pierre séche.

2.3.2 Confrontation a des essais sur modéles réduits en 2D

Nous choisi dans un deuxiéme temps de nous concentrer sur le comportement du modéle.
Nous avons ainsi entrepris de le tester sur des expériences & échelle réduite qui se conforment,
autant que possible, aux hypothéses retenues dans la modélisation.

Nous avons ainsi mené une série d’essais de chargement par un matériau analogique sur
des murs & joints secs de 30 cm de hauteur en faisant varier les paramétres géométriques du
mur et du remblai afin de tester le comportement de notre modéle.

2.3.2.1 Préparation des expériences

Caractéristiques des éléments. L’objectif de ces expériences étant de reproduire les
conditions du modéle théorique, nous avons choisi de modéliser le sol pulvérulent par un
matériau de Schneebeli (1956). Cette appellation désigne un assemblage de rouleaux de
différents diamétres dont le comportement est analogue a celui d’un sol mais qui présente un
caractére purement bidimensionnel. Ce sol analogique a largement été utilisé (Wilson-Jones,
1992; Hardiyatmo, 1995) pour étudier des problémes de géotechnique liés aux fondations
ou aux murs de souténement. Dans notre cas, 'utilisation des rouleaux de Schneebeli nous
permet d’assurer la nature granulaire purement frottante et le comportement bidimensionnel
du chargement. Le sol analogique est donc constitué de rouleaux de duralium de 6 cm de
long et 3 & 5 mm de diamétre, matés ou non, la présence de rouleaux matés permettant
d’augmenter les possibilités d’arrangement entre les rouleaux et ainsi de se rapprocher d’un
sol pulvérulent. Le sol analogique ainsi constitué a un poids volumique v = 22,5 kN/m?>.
Des essais de cisaillement a la boite de Casagrande 40 x 25 cm, réalisés par Wilson-Jones
(1992), ont permis d’évaluer son angle de frottement interne a @5 = 25° (cohésion nulle).
Les éléments constitutifs du mur sont des blocs parallélépipédiques de section 2 x 1 cm
et de méme longueur que les rouleaux (6 cm); des blocs de section 1 x 1 ¢cm ont aussi été
utilisés sur les parements pour respecter la disposition en quinconce de la maconnerie. Deux
types de matériau ont été explorés afin de tester 'influence conjointe du poids volumique
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~ et de 'angle de frottement ¢ des blocs. Les éléments de brique ont un poids volumique
v = 18,4 kN/m3 et un angle de frottement, mesuré & la boite de Casagrande 10 x 10 cm,
o = 33°. Les éléments de bois sont moins frottants, ¢ = 30°, et résolument plus léger,
v = 17,1 kN/m3. Cette différence de caractéristique physique va favoriser le glissement des
murs de bois quand les murs de brique auront plutot tendance a se renverser. Notons que les
essais de cisaillement sur brique et sur bois sont détaillés dans I’annexe B.1. Nous reviendrons
sur les procédures de caractérisation des blocs dans le chapitre suivant (§ 3.1.2.1).

Les caractéristiques physiques et géométriques des blocs et des rouleaux nous permettent
de dimensionner nos murs expérimentaux grace a notre modéle de calcul & la rupture. Nous
remarquons ainsi qu’il reste un paramétre du modéle que nous n’avons pas mesuré : I’angle
de frottement sol/structure d. Nous choisissons de retenir 6 = ¢ ; nous vérifierons cette
hypotheése en collant des rouleaux de Schneebeli sur le parement interne des murs de brique
lors de la premiére expérience et en comparant les résultats avec ceux obtenus sans rouleaux.
Notons enfin que nous avons choisi de construire des murs qui soient proches de la rupture
lorsque le remblai arrive en haut du mur.

Toutes les caractéristiques physiques et géométriques utilisées par la suite sont rassem-
blées dans le tableau 2.2.

Tableau 2.2 — Caractéristiques physiques et géométriques du mur et du remblai (les valeurs de
parameétres testées sont indiquées en italique).

Paramétre Brique Bois
Hauteur du mur h (c 27,5
Largeur en téte du mur ! (cm 9 11
Fruit aval du mur f; (% 0;11; 16 0;9;12
%
(°

m)
)
)
Fruit amont du mur fy (%) 0
Inclinaison des lits a (°)  -12;-6;0;6 -6;0;6; 16
Inclinaison du remblai 3 (O) 0;10;15;20 0;5;10; 20
Poids propre du mur v (kN/m3)
Poids propre du sol v, (kN/m?)
Angle de frottement des blocs ¢ (°)
Angle de frottement du sol ¢, (°)
)

Angle de frottement a l'interface § (°

18,4 7.1
22,5
33 30
25
25

o

Il est important de noter que ces expériences sur modéles réduits ne peuvent pas étre
utilisées pour modéliser le comportement des murs de souténement car les blocs comme
le milieu analogique de petits rouleaux ne respectent pas les régles de similitude. Nous
limiterons donc nos comparaisons au domaine strictement qualitatif et nous considérerons
ces maquettes comme des ouvrages a échelle 1 & part entiére, destinés & la validation de
notre simulation théorique.

Dispositif expérimental. Les maquettes (fig. 2.18) doivent se conformer au modéle théo-
rique, ce qui suppose une construction a sec avec des blocs disposés en quinconce. Il faut
aussi veiller a ce qu’il y ait au moins cinq blocs dans la largeur du mur afin de respecter la
pertinence de 'approche par homogénéisation. On béatit ainsi des murs autoporteurs, basés
sur une fondation rigide de méme nature que les blocs utilisés dans le mur, que ’on remblaie
ensuite en déposant les rouleaux de Schneebeli par couches de 1 & 2 cm jusqu’a la rupture du
mur. On a ménagé une longueur de remblai importante (65 cm) pour qu’on puisse le consi-
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dérer comme infini et ainsi se prémunir des effets de bord. Des comparateurs mécaniques a
faible force de mesure (Mitutoyo N°1044FB-10) ont été ajoutés lors des expériences sur les
maquettes de bois pour mesurer le déplacement du parement externe.

(a) (b)

Figure 2.18 — Dispositif expérimental des essais sur maquette : exemple d’un mur de bois (a)
et test sur un mur de brique remblayé par des rouleaux de Schneebeli (b).

Les tests étalons. On appelle test étalon I’essai ou le mur et le remblai sont dans leur
configuration originelle. Pour les essais sur brique, on considére un mur & parements verticaux
de 9 cm de large (5 blocs) et 27,5 cm de haut (25 lits) fondé sur une base horizontale puis
chargé par un remblai & surface horizontale. Les essais sur bois sont identiques & I’exception
de la largeur du mur (I = 11 cm, 6 blocs) qui a di étre augmentée en raison du faible poids
volumique des blocs, pour assurer au mur une meilleure stabilité. Les tests étalons du mur
de brique ont été reproduits trois fois pour s’assurer de la répétabilité des expériences.

Figure 2.19 — Ruptures expérimentales des maquettes : glissement sur sa base d’un mur en bois
(a) et renversement autour de son pied d’un mur en brique (b).

La ruine du mur de brique est obtenue pour hy; = 26 cm avec un écart type de 1 cm, ce
qui montre la répétabilité de 'expérience. Le mur rompt alors le long d’une ligne de rupture
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inclinée de 30" par rapport a ’horizontale (fig. 2.19b), corroborant ainsi 'idée d’un angle de
rupture interne ¥ non nul. Cette ligne scinde le mur en deux parties : la partie basse reste
solidaire de la base tandis que le haut du mur se renverse autour de son pied. On peut noter
que la partie haute du mur bascule de maniére globalement monolithique ; seuls quelques
blocs de parement se désolidarisent parfois au moment de la chute.

L’essai sur le mur de bois montre que ce dernier glisse le long de sa base lorsque hs; =
19 cm (fig. 2.19a). On retrouve bien la ligne de rupture (¥ = 0) et le mode de rupture
prédit par le calcul a la rupture. Contrairement au renversement, la rupture en glissement
n’entraine pas la ruine compléte de I'ouvrage mais de grands déplacements (supérieurs a
1 mm). Les comparateurs placés sur le parement du mur nous permettent de quantifier ces
déplacements et ainsi de mieux apprécier cette rupture.

Dans les deux tests étalons, on remarque que seul un prisme de remblai est mobilisé
lors de la rupture. Nous n’avons pas pu mesurer précisément 'inclinaison de la surface de
rupture du remblai mais nous I’estimons autour de 50°.

Précision des résultats. Une vingtaine d’essais ont été réalisés pour cette campagne;
chaque configuration n’a fait I’objet que d’un seul test, excepté pour le test étalon du mur
de brique qui a été expérimenté trois fois. Il y a plusieurs facteurs qui peuvent altérer la
précision des résultats :

— D’échelle réduite des éléments rend leur manipulation trés délicate ;

— le sol analogique n’est pas toujours homogéne ;

— les couches de remblai ne peuvent pas étre inférieures & 5 mm.

D’autre part, nous avons vu que les ruptures en glissement se traduisaient, non pas par
la ruine totale de I'ouvrage, mais par de grands déplacements; la rupture peut alors étre
difficile & caractériser.

Les résultats théoriques peuvent aussi étre entachés d’erreur en cas d’incertitude sur les
valeurs des paramétres. Ici, le principal probléme vient de la caractérisation de I'interaction
sol /structure. Les problémes d’échelle rendent difficile Papplication des régles classiques de
mécanique des sols en ce qui concerne 'angle de frottement a l'interaction. Nous avons
choisi de poser § = @, et de valider la pertinence de ce choix en testant deux configurations
d’interface.

2.3.2.2 Analyse paramétrique

Nous avons mené vingt-cing essais sur maquettes pour évaluer le comportement du
modéle. Pour chaque type de blocs, nous avons testé I'influence de I'inclinaison des lits «,
du fruit aval du mur A; et de la pente du remblai 8. Pour le premier test paramétrique (test
de 'inclinaison des lits sur mur de brique), deux configurations de parement interne du mur
ont été expérimentées : un parement interne vierge et un parement recouvert de rouleaux
de Schneebeli pour tester I'angle de frottement sol/structure §. Chaque test est mené avec
la méme géométrie du mur et du remblai, excepté le paramétre que 1’on fait varier ; tous les
parameétres testés pour ces essais figurent en italique dans le tableau 2.2. On compare enfin
la hauteur critique de remblai et le type de rupture prévus par le modéle & ceux obtenus
expérimentalement.

Les résultats rassemblés figure 2.20 se présentent sous la forme de graphiques donnant
la hauteur de remblai extréme en fonction du paramétre testé. Les ruptures théoriques en
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glissement (respectivement renversement) sont représentées par une courbe verte (respecti-
vement rouge) continue lorsque ce mode de rupture prédomine et pointillée lorsque c’est le
renversement (respectivement glissement) qui prédomine. Les résultats expérimentaux sont
figurés par des triangles dont le sens indique si la rupture s’est faite en glissement ou en
renversement, la superposition de deux triangles étant le signe d’une rupture mixte. Les
tests réalisés avec parement vierge sont représentés par des triangles pleins, les tests avec
parement & rouleaux collés par des triangles vides.

Influence de l’inclinaison des lits. La premiére série d’essais porte sur 'influence de
'inclinaison des lits « (fig. 2.20.a). Les murs sont construits avec des parements verticaux
mais des assises inclinées (de —12 & 6° pour les murs de brique, de —6 & 16° pour ceux de
bois), puis chargés jusqu’a la rupture avec un remblai horizontal. Notons que I'inclinaison
des lits nous a conduits a construire des murs a redans pour maintenir les parements du
mur verticaux.

Pour les essais sur brique, nous avons testé deux configurations de parement interne :

— parement vierge, qui sera la configuration retenue pour les autres expériences ;

— parement avec rouleaux collés, pour créer une interaction sol/structure dont angle

de frottement est égal & celui du sol.

Cette premiére série d’expériences montre que le calcul & la rupture donne de bons
résultats qualitatifs, tant sur I’évolution de la hauteur critique de remblai que sur le type
de rupture. On constate ainsi que les murs de brique (fig. 2.20.1a) glissent pour v = —12°
et se renversent pour « supérieur a 8 alors qu’'a @ = —6°, le mode de rupture combine
glissement et renversement, comme prévu par le calcul a la rupture. On obtient des résultats
comparables pour les murs en bois (fig. 2.20.2a) avec une transition glissement /renversement
pour a = 6°. D’autre part, on retrouve les résultats qualitatifs obtenus lors du test des murs
étalons :

— en renversement, le mur se rompt le long d’une ligne inclinée (¥ # 0°);

— en glissement, le mur se déplace au niveau de la fondation.

Il est intéressant de remarquer que l’écart entre théorie et expérience est plus important
lorsque les assises sont fortement inclinées vers ’extérieur : cette configuration rend le mur
trés instable et favorise les erreurs de manipulation. Ces expériences ont également en com-
mun d’étre menées sur les murs de brique avec une rupture en glissement : ’écart peut étre
attribué a une surestimation de la mesure de I'angle de frottement des blocs de brique.

Le test de I'interface nous montre que les hauteurs critiques obtenues avec les parements
a rouleaux sont globalement supérieures & celles obtenues avec les parements vierges et
qu’elles sont ainsi plus proches des résultats théoriques avec § = ;. L’angle de frottement
sol/structure doit donc étre légérement inférieur a celui du sol. Le faible écart (inférieur a
10%) entre les deux configurations nous a néanmoins conduits a réaliser les autres tests avec
parement vierge.

Remarquons enfin que ces résultats expérimentaux sont cohérents avec la pratique de la
pierre séche ou il est courant d’incliner les assises d’un mur vers I'intérieur pour renforcer sa
stabilité. On montre ici que l'inclinaison des lits de pierre permet de prévenir les ruptures
en glissement. D’autre part, dans le cadre de I'auscultation des ouvrages, il peut s’avérer
utile de vérifier si les assises n’ont pas tourné de maniére significative. Ces remarques sont
d’autant plus importantes si les blocs du mur sont plus légers ou moins frottants.
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Figure 2.20 — Evolution des hauteurs limites de remblai théoriques et expérimentales pour les
murs de brique (y = 18,4 kN/m?, ¢ = 33°) (1) et de bois (y = 7,1 kN/m3, » = 30°) (2) en
fonction de l'inclinaison des lits « (a), du fruit du mur A; (b) et de la pente du remblai 3 (c).
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Chapitre 2 — Modélisation des murs de souténement en pierre séche par le calcul a la rupture

Influence du fruit du mur. Pour ces essais (fig. 2.20.b), on construit des murs a lits
horizontaux dont on augmente le fruit aval A1, & largeur de mur en téte constante. Ils sont
ensuite chargés avec un remblai que 'on a di disposer avec une pente § = 20° pour assurer
la chute du mur.

L’expérience montre ici des résultats satisfaisants aussi bien qualitativement que quan-
titativement puisque le calcul & la rupture permet de prévoir l'inclinaison de la surface de
rupture et le type de rupture mais également d’estimer la hauteur de remblai potentielle-
ment supportable par le mur, avec une différence inférieure a 10% entre courbe théorique et
expérimentale.

On constate que, comme on pouvait s’y attendre, 'augmentation du fruit renforce la
stabilité du mur. On remarque également que cela favorise la rupture du mur en glissement.

Influence de la pente du remblai. Lors des tests sur I'influence du remblai (fig. 2.20.c),
les murs testés sont construits avec des parements droits et des lits horizontaux mais les
rouleaux sont posés suivant une pente inclinée d’un angle § compris entre 0° et 20°.

Cette derniére série confirme les résultats obtenus précédemment, le taux d’erreur étant
ici inférieur & 13%. Les résultats qualitatifs sont toujours aussi pertinents tant sur la prédic-
tion du type de rupture que sur ’estimation de l’inclinaison de la ligne de rupture interne.

Tous les murs en brique se sont renversés alors que les murs en bois ont glissé sur leur
base.

On voit ainsi que le modéle traduit bien qu’une augmentation de la pente de la surface
du remblai tend & rendre le mur moins stable.

L’objectif ici était de tester le modéle de calcul & la rupture vis-a-vis des variations de ses
paramétres. Pour cela, nous avons entrepris des essais sur maquettes fidéles aux hypothéses
retenues dans la modélisation.

Cette étude montre le bon comportement du calcul a la rupture face aux expériences.
Les résultats qualitatifs obtenus montrent une bonne concordance entre modéles théorique
et physique et surtout une bonne robustesse face aux variations paramétriques. Les résultats
quantitatifs doivent étre interprétés avec précaution a cause de 'importance des incertitudes
sur ces modeéles réduits mais les tests sur le fruit du mur et la pente du remblai laissent pré-
sager d’intéressantes perspectives avec un taux d’erreur autour de 10%. Ils nous permettent
ainsi une premiére validation du modéle. Seul le test de I'inclinaison des assises donne des
écarts plus importants lorsque « est négatif : dans cette configuration, le mur expérimental
est trés instable et donc sensible aux erreurs de manipulation. On peut également suspecter
une surestimation de ’angle de frottement des briques. Notons enfin que notre objectif de
dimensionner des murs qui rompent a la fin du remblaiement semble atteint.

Ces expériences peuvent en outre étre utilisées comme base de réflexion sur 'influence des
parameétres géométriques sur le dimensionnement et ’auscultation des murs de souténement
en pierre séche, en se limitant au strict aspect qualitatif, compte tenu du non-respect des
régles de similitude.
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L objectif était de mieux comprendre le fonctionnement du modéle de calcul
a la rupture et le tester en le comparant o d’autres types de modélisation de
murs en pierre seche et en le validant sur des modéles physiques. Des tests
paramétriques nous ont permis de constater le bon comportement du modéle
mais également d’entrevoir des pistes pour son amélioration en renseignant
sur son mode de fonctionnement. On peut désormais exploiter les différentes
informations obtenues dans ces tests comme base pour 'application du modéle
théorique au cas pratique des murs de souténement en pierre séche.
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En conclusion...

Dans ce chapitre, nous avons mis au point un modéle de dimensionnement des murs de
souténement en pierre séche en nous appuyant sur la théorie du calcul & la rupture.

Le calcul a la rupture permet de déterminer la stabilité d’'un ouvrage connaissant sa
géométrie, son mode de chargement ainsi que son critére de résistance. Nous avons choisi de
modéliser le mur en pierre séche comme un mur en magonnerie périodique a joints secs que
I'on homogénéise grace au travail de de Buhan et de Felice (1997). Le chargement a ensuite
été modélisé en deux étapes :

— un chargement externe linéaire type pression hydrostatique;

— un massif de sol, la structure considérée par le calcul & la rupture étant alors constituée

du mur et de son sol de remblai.
La théorie du calcul & la rupture nous a permis de donner une expression analytique de la
hauteur maximale de chargement potentiellement supportable par I'ouvrage.

Nous avons testé ce modéle de calcul a la rupture en le confrontant & d’autres modéles
macro-mécanique (équilibre limite) et micro-mécanique (éléments distincts) montrant ainsi
que le calcul a la rupture est une bonne alternative, plus fiable que I’équilibre limite et
cohérent avec la méthode des éléments distincts, tout en étant plus simple et plus rapide a
mettre en ceuvre.

Nous avons ensuite procédé a une premiére validation du modéle en le testant sur des
modéles physiques reprenant les mémes hypothéses que celles retenues lors de la modéli-
sation : nous avons ainsi mené des expériences en laboratoire sur des murs de 30 cm de
hauteur en maconnerie périodique de brique ou de bois, chargés jusqu’a la rupture par un
sol analogique de rouleaux de Schneebeli. Nous avons ainsi pu montrer le bon comportement
du modéle qui donne des résultats en accord avec ceux trouvés expérimentalement.

Ces études ont permis de s’assurer de la robustesse du modéle en testant son comporte-
ment sous diverses valeurs de paramétres.

Nous devons maintenant valider la pertinence de ce modéle pour le dimensionnement des
murs de souténement en pierre séche. Pour ce faire, nous devons le confronter & des données
expérimentales. Or, notre étude bibliographique (§ 1.3.4) nous a montré qu’il n’y avait pas
de campagne expérimentale documentée sur des murs en pierre séche soutenant un sol, c’est
pourquoi nous avons entrepris une campagne d’essais in situ sur des murs en pierre séche
échelle 1 chargés jusqu’a la rupture par un remblai de sol. Nous présentons ces expériences
dans le chapitre suivant (chapitre 3).
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Pour commencer...

Le comportement des murs en magonnerie de pierre séche est un sujet d’étude récent qui
n’a fait 'objet que de peu de recherches.

Nous avons proposé une modélisation par le calcul a la rupture. Ce modéle nous permet
d’estimer, connaissant sa géométrie, son chargement et son critére de rupture, la stabilité
d’un mur en pierre séche soumis a un chargement hydrostatique ou & un remblai de sol.
Néanmoins, la mise en place de ce modéle nous a demandé de poser un certain nombre d’hy-
pothéses sur la magonnerie : nous avons ainsi choisi de nous placer en déformations planes
avec des blocs indéformables et réguliers, disposés en quinconce. Nous avons également im-
posé a l'interface sol/structure une interaction de Mohr-Coulomb d’angle de frottement § a
déterminer.

Nous avons testé notre modéle en mettant en place des expériences échelle réduite re-
prenant les mémes hypothéses de déformation plane et de régularité des blocs que celles
choisies pour notre modéle. Les résultats expérimentaux sont en accord avec les prévisions
du modéle, permettant une premiére validation de notre choix d’interaction sol/structure.
Elles nous ont également permis de tester la robustesse de notre modéle.

Nous devons maintenant vérifier que notre modéle permet d’obtenir des résultats cohé-
rents sur des murs de souténement en pierre séche réels.

Pour valider ce modéle, nous nous sommes appuyés sur la littérature dont nous dispo-
sions.

Nous avons confronté nos résultats aux modélisations discrétes (MED) réalisées sur
UDEC (Harkness et al., 2000; Powrie et al., 2002; Claxton et al., 2005). Nous avons ainsi
démontré une bonne concordance des résultats fournis par ces deux modélisations. Néan-
moins, comme ce sujet de recherche est nouveau, nous devons calibrer nos modéles sur des
données expérimentales pour en vérifier la validité.

Les études sur UDEC citées précédemment s’appuient sur les expériences de Burgoyne
(1853). Ces expériences, entreprises en 1834, sont restées jusqu’a récemment les seules ex-
périences sur murs de souténement en pierre séche échelle 1 répertoriées; elles ont donc été
massivement utilisées pour la validation des modéles destinés aux murs de souténement en
pierre séche. Pour cette campagne expérimentale, Burgoyne a testé quatre murs en granite de
6 m de hauteur et de longueur remblayés avec de la terre et présentant des profils différents,
I’'objectif étant de tester I'influence de la géométrie sur la stabilité du mur. Le probléme dans
I’exploitation de ces essais vient du manque de données sur les caractéristiques mécaniques
des pierres et surtout du remblai utilisé, ce qui rend difficile la calibration des modéles.

Nous avons donc choisi de nous tourner vers les expériences de Villemus (2004). Cette
campagne expérimentale se compose de cinq murs de 2 & 4 m de hauteur, de géométrie et de
matériaux différents, chargés par pression hydrostatique jusqu’a la rupture. Ces essais ont
permis de caractériser le comportement interne de la maconnerie de pierre séche sous char-
gement et a la rupture. Néanmoins, ces expériences ne permettent pas de prendre en compte
la poussée spécifique d’un remblai de sol et plus particuliérement l'interaction sol/structure.
D’autre part, le chargement hydrostatique a conduit & la construction de murs d’élancement
plus faible que les murs existants, favorisant ainsi les ruptures en glissement.

En 2007, des essais ont été entrepris & I’Université de Bath pour identifier les conditions
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de création d’une déformation en forme de ventre du mur en pierre séche. Pour ce faire,
des tests sont menés sur des murs en pierre séche & 1’échelle 1 soutenant un remblai de sol
soumis & l’action d’une plate-forme mobile située en dessous du mur. Cing murs ont été
expérimentés, les résultats sont en cours d’analyse (Mundell, 2009).

Nous regroupons dans le tableau 3.1 l’ensemble des études mécaniques sur murs de
souténement en pierre séche réalisées a ce jour :

1. le modeéle de calcul a la rupture (CR) présenté section 2.2;

2. les expériences sur maquettes menées section 2.3.2 :

3. les modélisations par éléments distincts (MED) sous UDEC de Harkness et al. (2000) ;
4. les expériences échelle 1 de Burgoyne (1853),

5. les expériences échelle 1 de Villemus (2004) ;

6. les expériences échelle 1 de Mundell (2009).

Ces modeéles sont a comparer avec les murs de souténement en pierre séche (MSPS) réels.

Tableau 3.1 — Tableau récapitulatif de I’état de I’art de la mécanique des murs de souténement
en pierre séche.

Parameétres MSPS CR (1) Maquettes (2) MED (3)
Echelle 1 toutes réduite toutes
Dimension 3D 2D 2D 2D
Appareillage irrégulier régulier régulier irrégulier
Géométrie des blocs irréguliére réguliére réguliére réguliére
Comportement des blocs déformables non-déformables  non-déformables élasto-plastiques
Chargement  sol non saturé sol sec pulvérulent  sol analogique sol sec
Paramétres  Burgoyne (4) Villemus (5) Bath (6)
Echelle 1 1 1
Dimension 3D 3D 3D
Appareillage irrégulier irrégulier irrégulier
Géométrie des blocs réguliére irréguliére irréguliére
Comportement des blocs déformables déformables déformables
Chargement  sol non saturé hydrostatique sol pulvérulent
tassement

L’analyse de la bibliographie nous montre qu’il n’existe encore que peu de données per-
mettant de valider les modélisations des murs de souténement en pierre séche. En particulier,
aucune campagne d’essais impliquant des murs en pierre séche échelle 1 chargés jusqu’a la
rupture avec un remblai de sol n’a été réalisée récemment, avec les équipements métrolo-
giques et les connaissances mécaniques actuels. Pourtant, dans le cas des murs de souté-
nement en pierre séche, la forte hétérogénéité de la maconnerie ainsi que I'importance de
I'interaction sol/structure rendent nécessaires les expériences échelle 1.

Nous avons donc décidé d’entreprendre une campagne expérimentale sur des murs de
souténement en pierre séche permettant d’observer les phénoménes mécaniques qui inter-
viennent et de fournir des données permettant le calibrage et la validation des modéles.
Nous commengons par définir le type d’expérience que nous voulons réaliser (section 3.1)
puis nous présentons les résultats et analyses des essais effectués (section 3.2). On fait enfin
la synthése de tous les résultats obtenus dans une derniére section (section 3.3).
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Chapitre 3 — Expérimentations échelle 1 sur murs de souténement en pierre séche

3.1 Préparation des expériences

Nous avons choisi d’entreprendre une campagne expérimentale sur des
murs en pierre séche chargés par un remblai de sol afin de mieux comprendre
le comportement des maconneries de pierre séche et de permettre la validation
de notre modéle. Nous devons donc définir le type d’essais que nous voulons
entreprendre compte tenu des objectifs que nous nous sommes fixés et des con-
traintes qui simposent a nous. Dans cette partie, nous allons expliciter les op-
tions que nous avons retenues, puis nous présenterons les essais préliminaires
que nous avons menés sur les matériaur ainsi que le dispositif expérimental
que nous avons mis en place.

3.1.1 Objectifs et moyens mis en ceuvre
3.1.1.1 Cahier des charges de la campagne expérimentale

L’objectif de cette campagne expérimentale est de fournir des données qui permettront
dans un premier temps la calibration et la validation de notre modéle de calcul a la rupture
mais également d’obtenir des informations sur le comportement des magonneries de pierre
séche qui pourront servir & la mise en place ou la validation d’autres modélisations théoriques
ou numériques a plus long terme.

La mise en place de notre campagne expérimentale implique un certain nombre de choix
sur le type d’essais a réaliser. Pour guider nos choix, nous avons fixé des objectifs a atteindre,
en accord avec notre modélisation :

— respect des régles de ’art de la construction en pierre séche;

— respect de la composante développement durable de la technique;

— test de différents matériaux et types de construction ;

— chargement de sol;

— expérience en déformation plane;

— rupture par renversement.

Nous devons également tenir compte des contraintes de temps et de moyens financiers
qui s’imposent & nous. Nous devons aussi veiller a la faisabilité technique de nos expériences.

C’est & partir de ce cahier des charges que nous avons mis au point notre campagne
expérimentale. Compte tenu du peu d’études expérimentales réalisées sur les murs de souté-
nement en pierre séche, nous avons privilégié la simplicité dans nos différents choix afin de
faciliter la mise en ceuvre et d’assurer une connaissance optimale des différents paramétres
pour l'analyse des essais.

3.1.1.2 Configuration de la campagne expérimentale

Choix du type d’expériences. Pour cette campagne expérimentale, nous nous sommes
appuyés sur le travail de Villemus (2004) qui a testé cinq murs de géomeétrie et de matériaux
différents sous pression hydrostatique (cf. § 1.3.2). L’objectif de Villemus était d’appréhen-
der le comportement interne d’un mur de souténement en pierre séche, c’est pourquoi il a
choisi un chargement hydrostatique qui permet de créer un chargement hors plan dont les
caractéristiques sont parfaitement connues. Il a ainsi fait apparaitre que les blocs situés a
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la base du mur subissaient une rotation interne et que la ruine de 'ouvrage se développait
le long d’une ligne de rupture interne partant du pied du mur et inclinée d’un angle ©
avec l'horizontale. Notons que le chargement hydrostatique choisi pour ces expériences a
favorisé une rupture par glissement des murs alors que les ruptures de murs de souténement
observées se font trés souvent par renversement.

Forts des conclusions de Villemus, nous avons décidé d’approfondir les connaissances sur
les murs de souténement en pierre séche en utilisant non plus une pression hydrostatique mais
un chargement de sol, notre objectif étant ici d’apprécier la stabilité du mur au renversement
et d’étudier I'interaction sol/structure.

Choix du site. Pour ces expériences in situ, nous avons choisi de nous appuyer sur le
savoir-faire des magons de ’association Artisans Bdtisseurs en Pierres Séches : cette as-
sociation, fondée en 2002, regroupe des magons de pierre séche des Cévennes et vise a
promouvoir cette technique au travers de manifestations, de travaux de restauration ou de
stage d’initiation. Elle collabore avec 'ENTPE depuis 2003 et les expériences de Villemus
(2004). Nous avons ainsi décidé, suivant leurs conseils, de baser nos expériences sur le par-
king du Temple du Pont-de-Montvert (Lozére, France). Ce choix nous a permis de limiter les
transports d’hommes, de matériel et de matiére premiére pendant la phase de construction,
respectant ainsi le caractére local et durable de la pierre séche.

Le parking du Temple (fig. 3.1) est un espace suffisamment vaste pour pouvoir mener a
bien nos expériences, offrant des possibilités de branchement au réseau électrique & proximité.
On trouve, sous une couche de 30 cm de sol et d’aréne granitique, la roche granitique; les
murs pourront donc étre construits sur fondation rocheuse, ce qui limite les problémes de
poingonnement. Deux sites expérimentaux ont ainsi pu étre aménagés sur le parking du
Temple permettant la construction simultanée de deux murs en pierre séche. La mise en
place d’expériences in situ pose néanmoins quelques contraintes logistiques en terme de
déplacement (site expérimental situé a environ 250 km de 'ENTPE) et d’adaptation aux
conditions météorologiques.

Choix des matériaux. Les murs en pierre séche ont été construits avec des pierres locales.
La région du Pont-de-Montvert présente la particularité de se situer sur une zone géologique
trés riche ot l'on trouve, dans un rayon de 30 km, du granite, du schiste et du calcaire
(fig. 3.2). Nous avons ainsi pu tester ces trois types de pierre. Le choix des pierres a dicté le
type d’appareillage de chaque mur (cf. 1.1.2.2) : le mur de granite a été construit en opus
incertum tandis que les murs de schiste et de calcaire ont été batis en opus assisé (fig. 3.3).
A la fin de la campagne expérimentale, les blocs de granite ont été réutilisés lors de la
construction d’'un mur de souténement sur le parking du Temple.

Pour le chargement, nous avons décidé de solliciter le mur par un remblai de sol. L’objectif
était d’avoir un sol dont les caractéristiques physiques, et plus particuliérement le critére de
rupture, soient faciles & obtenir. Nous devions donc trouver un sol dont les caractéristiques
mécaniques présentent une faible sensibilité & ’eau, pour parer les cas d’intempéries et éviter
la complexité et les incertitudes du domaine de la mécanique des sols non saturés. Le sol de
remblai devait également présenter un fort coefficient de poussée des terres pour avoir une
forte action sur le mur et ainsi permettre la construction de murs les plus larges possible
pour faciliter le travail des artisans macgons. Nous avons donc décidé de chercher, & proximité
du site, un sol pulvérulent peu sensible & 1’eau.

94
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Figure 3.1 — Le parking du Temple du Pont-de-Montvert lors de la construction des deux
premiers murs expérimentaux (octobre 2007).
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Figure 3.2 — Carte géologique des environs du Pont-de-Montvert.
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Figure 3.3 — Types de pierre utilisés pour les murs expérimentaux et appareillages associés :
granite en opus incertum (a), schiste (b) et calcaire (¢) en opus assisé.

Nous avons retenu le gravier roulé naturel 8/16 de Bellegarde (Gard) qui répond a nos
critéres :

— sol pulvérulent ;

— peu sensible 4 l’eau car présentant peu de fines;

— avec un plus fort coefficient de poussée des terres qu’'un gravier concassé.

(U
32 3
i

Figure 3.4 — Gravier roulé 8/16 de Bellegarde (Gard) utilisé comme remblai des murs expéri-
mentaux.

Nous avons choisi de mettre en place ce remblai de sol en le faisant glisser le long de
sa pente naturelle. Ce mode de chargement nous permet de maintenir la densité du gravier
uniforme dans le massif, tout en minimisant les interactions avec le mur lors de sa mise en
place. Ce mode de chargement implique la formation d’une pente 3 & la surface du remblai
qu’il faudra évaluer et prendre en compte dans les calculs.

Choix du type de mur. Les murs sont construits suivant les régles de I’art de la construc-
tion a sec (cf. § 1.1.2). Ils doivent étre autoporteurs, donc construits avec deux parements
batis, ce qui n’est généralement pas le cas en pratique ol le mur est remblayé au fur et & me-
sure de la construction. L’expérience ayant pour objectif la chute du mur par renversement,
le mur doit étre plus élancé que les murs réels, habituellement construits avec un coefficient
de sécurité, augmentant par 1a méme la difficulté technique pour les artisans.
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Nous avons choisi d’explorer les deux grands types de construction, les murs « ingé-
nieurs » et les murs « paysans », I’objectif étant de tester I'influence du type de construction
sur la stabilité du mur et sur son indice des vides. Le test des murs paysans émane d’une
demande des artisans qui pratiquent réguliérement ce type de construction. Si les deux types
de construction impliquent de suivre les régles de 'art de la magonnerie de pierre séche, ils
se différencient par le temps passé a la construction (dans le cas de nos murs expérimentaux,
de 15 jours pour les murs ingénieurs a 2 & 3 jours pour les murs paysans) et plus particu-
lierement le temps de taille des pierres de parement (fig. 3.5). Deux murs « ingénieurs »
ont fait ’objet d’une premiére campagne expérimentale en octobre-novembre 2007 alors que
les murs « paysans » ont été testés en avril-mai 2008. Nous aurions préféré tester ces deux
murs « paysans » dans la méme configuration (méme géométrie, méme pierre) que les murs
« ingénieurs » mais pour des raisons de difficultés techniques de construction nous avons di
augmenter la largeur des murs et abandonner le granite au profit du calcaire.

Figure 3.5 — Différences de parement entre un mur en schiste « ingénieur » (a) et un mur en
schiste « paysan » (b).

Nous avons donc décidé d’entreprendre quatre expériences sur des murs en pierre séche
échelle 1 de matériaux différents chargés par un gravier roulé. Nous désignerons ces quatre
murs par la nomenclature décrite a la figure 3.6. Une fois le type d’expérience déterminé,
nous nous sommes consacrés au dimensionnement de ces murs expérimentaux.

C

Essais 1 : oct. 2007 s : schiste

Colas 2009 | | 2 : nov. 2007 g : granite
3 : avr. 2008 c : calcaire
4 : mai 2008

Figure 3.6 — Nomenclature des murs expérimentaux en pierre séche.
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3.1.2 Caractérisation des matériaux constitutifs et pré-dimensionnement

L’objectif ici est de déterminer la géométrie & donner aux murs pour les amener & une
rupture en renversement lorsque le remblai, disposé le long de sa pente naturelle, avoisine
le couronnement du mur. Nous devons donc commencer par déterminer les caractéristiques
des matériaux constitutifs du mur et du remblai par des essais en laboratoire. Notons que la
détermination des caractéristiques physiques des murs et du remblai n’est pas standardisée
et que, si elle a déja fait 'objet d’études, le sujet reste encore a explorer. Les caractéristiques
déterminées en laboratoire seront ensuite injectées dans notre modéle de calcul & la rupture
pour déterminer la géométrie & donner aux murs expérimentaux ; elles serviront également
lors de la validation du modéle théorique a partir des résultats expérimentaux (cf. chapitre 4).

3.1.2.1 Détermination des caractéristiques mécaniques des blocs

La magonnerie en pierre séche présente la particularité de n’étre constituée que d’un
seul matériau, la pierre. Ainsi, la caractérisation physique et mécanique du mur passe par la
seule caractérisation des blocs qui la composent, de leur arrangement et de leur interaction.
Dans le cadre du calcul & la rupture, nous n’avons besoin que du poids volumique du mur
~ et de la valeur de ’angle de frottement des blocs ¢.

Poids propre des blocs. Nous avons choisi de mesurer le poids propre de chaque type
de pierre utilisé dans nos expériences par pesée hydrostatique (fig. 3.7).

p™

Eau

Figure 3.7 — Schéma de principe de la pesée hydrostatique (a) et balance hydrostatique (b).

La pesée hydrostatique consiste & peser un méme bloc de pierre a l'air libre et plongé
dans un bain d’eau (fig. 3.7). Connaissant le principe d’Archiméde, on sait que le poids
apparent (poids du bloc plongé dans I'eau) Pb(w) est donc égal au poids de la pierre mesuré a
sec P, auquel on retranche la poussée d’Archiméde P,, elle-méme égale au produit du poids
propre de 'eau 7, et du volume de la pierre V.

P = P-P,
= Pb_')’w% (31)
w P
R
b
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On en déduit donc le poids propre du bloc v :

P,

M (3.2)
p,—p™

T = Yw

Pour chaque type de pierre (granite, schiste, calcaire), plusieurs échantillons pesant entre
100 g et 1,3 kg ont été ainsi testés. Le tableau 3.2 présente les résultats obtenus pour les
trois types de pierre.

Tableau 3.2 — Résultats des essais de mesure du poids propre des blocs.

Type de pierre  Granite Schiste Calcaire

Nb d’échantillons 3 4 20
Poids volumique (kN/m?) 24,9 26,4 26,0
Ecart type (kN/m?) 0,3 0,2 0,3

Il est important de noter que le poids propre des blocs ne nous donne pas directement
le poids propre du mur en pierre séche puisqu’il faut tenir compte du pourcentage de vide
de la magonnerie. En nous basant sur 'empirisme et sur les expériences de Villemus (2004),
nous pouvons estimer ce taux a 25% pour un mur « ingénieur ». Pour les murs « paysans »,
nous avons supposé que cette valeur augmentait et nous avons choisi un pourcentage de vide
de 30% pour le dimensionnement. Cette campagne expérimentale vise également a fournir
plus d’informations sur le pourcentage de vide des murs en pierre séche.

Frottement bloc sur bloc. Le frottement bloc sur bloc est un mécanisme difficile a
modéliser faisant intervenir des phénoménes variés et complexes : usure, interactions physico-
chimiques, production de troisiéme corps. Il existe néanmoins une loi simple qui offre une
bonne correspondance avec les résultats expérimentaux : la loi de frottement de Coulomb.
C’est cette loi que nous utiliserons dans cette étude.

D’aprés la loi de frottement de Coulomb, la contrainte de cisaillement 7 requise pour
mettre un solide en mouvement est proportionnelle a la contrainte normale ¢. Au seuil de
glissement, cette contrainte définit la résistance au cisaillement entre le solide et la surface
de sorte que :

tan p = g (3.3)

ol @ est appelé angle de frottement.

C’est cet angle de frottement qui apparait dans notre modélisation. Notons néanmoins
que dans le cas d’un mur en pierre séche, les surfaces des blocs en contact ne sont pas lisses
et que 'agencement des pierres n’est pas régulier.

Nous avons recensé des études sur le comportement mécanique des joints de magonnerie
secs ou avec mortier, menées sur des boites de cisaillement perfectionnées (Raffard, 2000;
Vasconcelos, 2005). Dans cette thése, nous avons décidé de nous appuyer sur le travail de
Villemus (2004) qui a étudié¢ le probléme de la caractérisation du frottement bloc sur bloc
dans le cas de la pierre séche. Pour ce faire, il a réalisé des essais de cisaillement direct a la
boite de Casagrande 6 x 6 cm et 30 x 30 cm sur des épontes découpées, des essais a la boite
de Casagrande 100 x 100 cm sur des lits de pierres brutes et des essais au plan incliné sur
des échantillons découpés et bruts de différents types de pierre. Il a ainsi montré que :
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— le frottement ne semble pas dépendre pas de la surface de contact dans un domaine
de contraintes normales faibles (30 & 200 kPa) ;

— la cohésion est négligeable dans le méme domaine de contraintes;

— le déplacement nécessaire pour mobiliser le frottement ne peut pas étre évalué par les
essais aux boites de cisaillement « classiques » ;

— les essais a la boite de Casagrande « classique » donnent des valeurs d’angle de frot-
tement cohérentes avec les boites de cisaillement développées spécifiquement pour les
joints rocheux (Raffard, 2000).

Ces conclusions nous ont amenés a caractériser I’angle de frottement bloc sur bloc par

un essai de cisaillement direct a la boite de Casagrande 6 x 6 cm de 'ENTPE (fig. 3.8a).

Une boite de Casagrande (fig. 3.8b) est constituée de deux demi-boites, la demi-boite

supérieure étant fixe tandis que 'autre peut se déplacer horizontalement par rapport a la
premiére. Pour un essai de cisaillement, on place un échantillon de pierre dans chacune des
demi-boites puis on applique une pression de confinement sur la demi-boite supérieure. On
peut alors lancer le déplacement de la demi-boite inférieure et mesurer la force tangentielle
générée au niveau de la demi-boite supérieure au fur et & mesure de ’avancement de la demi-
boite inférieure. La rupture en cisaillement se produit lorsque la contrainte tangentielle
atteint un maximum. En réalisant plusieurs essais sur des échantillons identiques & des
pressions de confinement différentes, on peut tracer point par point la droite de Coulomb
dans le plan de Mohr.

S 4

Figure 3.8 — Essai de cisaillement direct a la boite de Casagrande : dispositif expérimental de
PENTPE (a) et schéma de principe (b).

La boite de Casagrande 6 x 6 cm de 'ENTPE est équipée d’un capteur de déplacement
situé au niveau de la demi-boite inférieure et d’un capteur de force au niveau de la demi-boite
supérieure. Ces deux capteurs sont reliés & un systéme d’acquisition permettant d’enregistrer
les données au fur et & mesure de ’essai.

La rugosité des blocs induit une localisation des surfaces de contact, rendant la surface
de contact entre les blocs difficile & déterminer. Nous avons choisi de considérer comme
surface de contact la surface du bloc (36 cm?) et de ne pas opérer de correction de surface
due au déplacement de la boite de Casagrande au cours de I'essai.

Nous présentons ici les résultats des essais sur les blocs de granite (fig. 3.9), les tests sur
le schiste et le calcaire pouvant étre retrouvés en annexe B.2. Nous avons entrepris quatre
tests correspondant a des confinements de 50 kPa, 75 kPa, 100 kPa et 125 kPa. Notons
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qu’en supposant la répartition de contraintes linéaire, la contrainte normale exercée par le
mur de granite, remblayé sur toute sa hauteur, sur ses pierres de fondation sera de ’ordre
de 120 kPa.

Figure 3.9 — Epontes de granite 6 x 6 x 1 cm pour les essais a la boite de Casagrande.

En étudiant 1’évolution de la contrainte tangentielle 7 en fonction du déplacement u
(fig. 3.10a), on constate que les quatre courbes 7(u) ont un comportement similaire. Les
efforts tangentiels augmentent rapidement jusqu’a atteindre un palier pour u compris entre
0,5 et 1 mm. On remarque que ce palier de cisaillement augmente sensiblement & la fin de
I’expérience. On peut expliquer ce phénoméne en considérant que, compte tenu du décalage
des deux boites a la fin de l'expérience, il se produit une légére rotation des échantillons
qui fausse les mesures. Nous choisirons donc de retenir le début du palier comme contrainte
tangentielle maximale. Enfin, on peut noter un saut au dernier essai (¢ = 125 kPa) que
I'on peut expliquer par la présence d’'une aspérité sur une des deux épontes qui a parasité
I’essai. Comme dans 1’étude de Villemus, nous n’exploiterons pas les déplacements ; nous ne
retiendrons ici que la valeur du palier 7M2*.

Pour chaque essai, on place les couples contrainte normale o/contrainte tangentielle
maximale 7% dans le plan de Mohr (fig. 3.10b). On obtient par régression linéaire la droite
de Coulomb et donc I'angle de frottement bloc sur bloc grace a 'équation (3.3) :

7=0,520 & =2T (3.4)

avec un coefficient de détermination R? = 0, 99.

Notons que nous avons choisi, en nous appuyant sur I’étude de Villemus (2004), d’imposer
une cohésion nulle. Sans cette condition, on trouve un angle de frottement ¢ = 26, 5" et une
cohésion C' = 0,6 kPa avec un coefficient de détermination R?> = 0,99, ce qui confirme
I’hypothése C = 0 de Villemus.

Nous présentons dans le tableau suivant la synthése des essais réalisés sur les trois types
de pierre.

Tableau 3.3 — Angle de frottement bloc sur bloc.

Type de pierre  Granite Schiste Calcaire

Nb d’essais 1 1 3
Angle de frottement (°) 27 25 35
Ecart type (%) - - 2,5

Nous avons vu que Villemus a aussi mesuré l'angle de frottement bloc sur bloc par un
essal au plan incliné (fig. 3.11). L’essai consiste a fixer un bloc de pierre sur une table
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Figure 3.10 — Essais de cisaillement direct sur des blocs de granite : contrainte tangentielle en
fonction du déplacement (a) et contrainte tangentielle en fonction de la contrainte normale

(b).

reliée a 'une de ses extrémités & un pivot. On dispose ensuite au-dessus de ce premier bloc
de pierre un second bloc puis on incline la table jusqu'a ce que le bloc supérieur entre
en glissement : 'angle que fait alors la table avec ’horizontale nous donne une estimation
de langle de frottement. L’étude de Villemus montre que ce systéme donne des résultats
dispersés compte tenu des faibles contraintes mises en jeu. Nous avons néanmoins tenu &
réaliser de nouveaux essais car ce systéme peut se révéler particuliérement intéressant pour
une utilisation pratique in situ grace & sa simplicité de mise en ceuvre et d’analyse.

2

O

Figure 3.11 — Principe de I’essai au plan incliné.

Nous avons ainsi testé des échantillons de calcaire pour lesquels nous avons trouvé un
angle de frottement ¢ = 37°, avec un écart type de 1°. On remarque que ce résultat est
légérement supérieur & celui obtenu avec la boite de Casagrande, comme dans les essais de
Villemus.

Dans cette étude, nous retiendrons les angles de frottement obtenus & la boite de Casa-
grande (tab. 3.3). Nous devons néanmoins garder en mémoire les incertitudes concernant ces
données a savoir I'influence du confinement et des macro-rugosités des blocs sur I’angle de
frottement. Nous serons ainsi amenés par la suite & comparer I'angle de frottement obtenu
a la boite de Casagrande a celui mesuré sur les lits de pierre des murs expérimentaux.
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3.1.2.2 Deétermination des caractéristiques mécaniques du gravier

Nous avons choisi de charger notre mur par du gravier roulé que nous modéliserons
comme un sol de Mohr-Coulomb pulvérulent. Pour notre modéle de calcul & la rupture,
nous devons déterminer le poids propre du sol 7, ainsi que son angle de frottement ;.

Poids propre du sol. Nous avons calculé le poids propre du sol «s en pesant des échan-
tillons de sol préalablement disposés dans un récipient de volume donné. Nous avons testé
deux types de disposition du gravier, chute de hauteur nulle et chute a 1 m, sur gravier sec
et humide, & teneur en eau naturelle (tab. 3.4).

Tableau 3.4 — Poids propre du sol 7, en kN/m? sous différentes configurations de densité et
d’humidité.

Configuration Sec  Humide
Chute nulle 15,1 15,3
Chute I m 15,6 16,1

Le poids propre a également été mesuré au cours des essais triaxiaux menés par le
laboratoire Sol, Roche et Rhéologie du CETE Méditerranée que nous détaillons dans le
paragraphe suivant. Deux types d’essais ont alors été menés :

— un essai classique en sol saturé sur un matériau dense;

— un essai sur sol sec et lache.

La premiére série d’essais nous donne un poids volumique du sol saturé v, = 19,9 kN /m?
et un poids volumique du sol sec v, = 16,0 kN/m? pour un indice des vides e = 0,66. On
peut remarquer que le poids volumique du sol sec est comparable & la valeur trouvée dans
nos essais pour une hauteur de chute de 1 m sur un sol sec. Dans la deuxiéme série d’essais,
le sol a été a notre demande volontairement maintenu lache. Cette demande répond & un
souci de cohérence avec les expériences in situ pour lesquelles le remblai, déposé le long de
sa pente naturelle, est donc maintenu trés lache. On trouve alors v, = 14,9 kN/m? pour un
indice des vides e = 0,78, valeur proche de celle trouvée lors de nos essais en laboratoire
(vs = 15,1 kN/m?).

Dans nos expérience in situ, nous avons choisi de nous placer dans le cas des sols secs pour
minimiser les incertitudes liées a la mécanique des sols non saturés. On remarque sur nos
premiers essais que le gravier que nous avons choisi a une faible capacité de rétention d’eau.
D’autre part, nos différents essais nous montrent que ce poids propre évolue sensiblement
avec la densité du gravier. Nous avons choisi de retenir pour nos expériences la valeur du
poids propre mesurée au cours des essais triaxiaux v, = 14,9 kN/m3. Il faudra tenir compte
lors de 'exploitation de ces essais de I'incertitude sur cette valeur.

Angle de frottement du sol. La mesure de 'angle de frottement d’un sol fait encore
I’objet de recherches & ce jour, notamment sur 'influence de la densité sur I’angle de frot-
tement ou la valeur de I'angle de frottement en déformation plane. De plus, s’il existe une
abondante bibliographie traitant des sols fins, on trouve moins d’études traitant des graviers.

Pour un matériau pulvérulent, on peut identifier en premiére approximation ’angle du
talus naturel que fait le matériau lorsqu’il se dépose gravitairement sur une surface restreinte
avec son angle de frottement intergranulaire. Nous avons donc, dans un premier temps,
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estimé l'angle de frottement du remblai ¢ en mesurant I’angle d’un talus naturel sous
quatre types de configurations, selon que le gravier est disposé avec une hauteur de chute
nulle ou une hauteur de 1 m et selon qu’il est sec ou humide (tab. 3.5).

Tableau 3.5 — Angle de frottement du sol ¢ en ° sous différentes configurations de densité et
d’humidité.

Configuration Sec  Humide
Chute nulle 35,7 32,7
Chute Im 36,0 35,2

Cette méthode permet de donner simplement un ordre de grandeur de ’angle de frotte-
ment d’un matériau pulvérulent ; elle peut étre utile pour une utilisation n situ.

En géotechnique, on caractérise classiquement la cohésion et ’angle de frottement d’un
sol par un essai triaxial (fig. 3.12). L’essai triaxial est un essai homogeéne. L’éprouvette
sur laquelle V'essai s’effectue est généralement cylindrique d’élancement 2. On place cette
éprouvette dans une cellule ot elle est soumise & un champ de contraintes p = o, ainsi qu’a un
déviateur de contrainte axial ¢ = o, — 0, appliqué par un piston sur la cellule. L’essai consiste
a faire croitre le déviateur des contraintes g & vitesse de déformation constante jusqu’a la
déformation de I’éprouvette. La courbe du déviateur ¢ en fonction de la déformation axiale
€, forme un palier lorsque la rupture est atteinte et donne ainsi la contrainte principale
majeure o1. On reporte ensuite les contraintes principales majeure oy et mineure o3 dans le
plan de Mohr pour obtenir un cercle de rupture. On réitére l'essai pour différents champs de
contrainte p et on trace la droite tangente aux cercles de rupture pour obtenir la cohésion
et I'angle de frottement.

VYoV oV oy
A A4S

(b)

Figure 3.12 — Essai triaxial : appareil triaxial du CETE Méditerranée (a) et schéma de principe

(b).

Les essais ont été réalisés par le laboratoire Sol, Roche et Rhéologie du CETE Méditer-
ranée. Notre sol présentant des grains dont le diamétre varie entre 8 et 16 mm, nous devons
réaliser des éprouvettes de diamétre conséquent, de préférence dix fois plus important que
celui des grains. Les essais ont été réalisés sur des éprouvettes de 15 cm de diamétre et 30 cm
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de hauteur (fig. 3.13), maintenus par une membrane assez épaisse pour ne pas s’endommager
durant le test. Comme nous 'avons vu au paragraphe précédent, deux types de configura-
tion ont été testées lors de ces essais. Dans un premier temps, le matériau a été densifié par
damage manuel puis saturé, configuration classiquement utilisée en mécanique des sols. Au
regard de nos conditions expérimentales in situ, nous avons demandé une deuxiéme série
d’essais sur sol sec et lache. Nous ne présenterons ici que les résultats obtenus pour le gravier
sec lache, les résultats du gravier saturé pouvant étre consultés en annexe B.3.

Figure 3.13 — Eprouvette (@ = 15 cm, h = 30 cm) de gravier vue de dessus (a) et vue de face

(b).

Les tests sur sol sec ont été réalisés en configuration CD (consolidée drainée) & trois
pressions de confinement différentes p = 20 kPa, 50 kPa et 100 kPa, volontairement faibles
pour rester dans la gamme de pression & laquelle le sol sera soumis dans le massif de remblai
(inférieure & 50 kPa). Chaque essai comprend un cycle de chargement-déchargement qui est
détaillé dans le rapport du CETE (annexe B.3). Notons que la presse ne dispose pas de
systéme d’anti-frettage. Les capteurs de déplacement et de force sont reliés & un systéme
d’acquisition permettant le relevé des déplacements verticaux de ’échantillon ainsi que du
déviateur des contraintes.

L’analyse des courbes du déviateur des contraintes en fonction de la déformation de
I’éprouvette (fig. 3.14a) nous montre que, a pressions de confinement différentes, le gravier
présente le méme comportement. Les courbes présentent un palier pour ¢, ~ 3%. Dans le
plan de Mohr (fig. 3.14b), on obtient la droite de Coulomb du gravier qui nous permet de
calculer la cohésion C et 'angle de frottement ¢4 du gravier :

Cs =3 kPa s = arctan 0,7729 = 37,7 (3.5)

Or, notre sol étant pulvérulent et sec, la cohésion devrait étre nulle. Cette cohésion
non nulle peut s’expliquer par l'influence du confinement sur les variations volumiques et
donc sur l'angle de frottement du sol, d’oti 'importance de réaliser ces essais pour des
confinements d’ordre comparable & ceux que ’on retrouve dans notre remblai expérimental.
On doit également prendre en compte les limites de la loi de Mohr-Coulomb pour des essais
a faible confinement.
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Figure 3.14 — Essais triaxiaux sur le gravier : déviateur des contraintes en fonction du déplace-
ment (a) et représentation de Mohr-Coulomb (b).

Ce gravier a également été testé a I'Université de Bath (Readshaw, 2008). Deux types
d’essais ont alors été réalisés :

— un essai de cisaillement a la boite de Casagrande 30 x 30 cm;

— un essai triaxial sur des éprouvettes de 31 cm de diamétre avec un élancement de 1,2.

Ces essais fournissent un angle de frottement du gravier ¢; = 44,3°, trés largement
supérieur a celui que nous avons trouvé. Cette différence peut s’expliquer par la différence
de densité du gravier entre les essais : alors que nous avons cherché & maintenir le gravier
le plus lache possible, les éprouvettes de sol de Bath ont été densifiées manuellement. On
peut comparer cette valeur & celle des essais sur gravier dense et saturé du laboratoire Sol,
Roche et Rhéologie qui donnent un angle de frottement de 39,7°.

Notons qu'un gravier concassé utilisé pour des expériences sur murs en pierre séche a
Bath a également été testé par le laboratoire Sol, Roche et Rhéologie et par I’Université de
Bath dans le cadre d'un échange entre I’équipe du Center for Innovative Construction de
Bath et la notre. Ces essais donnent un angle de frottement s = 41,9° pour le laboratoire
Sol, Roche et Rhéologie et un angle ¢, = 51,0° pour I'Université de Bath, soit un angle
supérieur a celui du gravier roulé dans les deux cas. Ces essais confirment notre choix du
gravier roulé pour avoir un coefficient de poussée le plus important possible. Les détails de
ces essais peuvent étre trouvés en annexe.

Pour nos expériences in situ, nous retiendrons un angle de frottement s = 37,7° et une
cohésion C' = 0 kPa mais, connaissant les limites des résultats de nos essais en laboratoire,
nous devrons tenir compte des incertitudes sur 'angle de frottement du sol lors de I'interpré-
tation des résultats. Nous devrons veiller & I'influence de la densité du gravier sur son angle
de frottement : on pourra se référer aux travaux de Mokni (1992) qui a montré que ’angle
de frottement d’un sol granulaire augmentait avec sa densité. Nous avons ainsi pu constater
que les essais sur gravier dense du laboratoire Sol, Roche et Rhéologie ou de I’Université de
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Bath donnait des angles de frottement supérieur de 2 & 6° & ceux sur gravier lache. Notons
enfin également que l’essai triaxial est un essai en symétrie de révolution 3D alors que notre
modeéle et nos essais sont menés en déformations planes.

Le dimensionnement de nos murs de souténement expérimentaux suppose de connaitre
les caractéristiques physiques des blocs de pierre et du gravier, c’est-a-dire leur poids propre
et leur angle de frottement. Toutefois, ces caractéristiques sont difficiles & déterminer et nos
mesures sont donc entachées d’incertitudes. Si le poids propre des pierres ou des grains de
gravier est bien connu, les incertitudes viennent de l'indice des vides du mur et du rem-
blai. Notons néanmoins que nous avons choisi de peser les pierres constituant le mur aprés
expérimentation : si le poids propre du mur n’est pas connu au moment du dimensionne-
ment, il le sera lors de ’analyse. D’autre part, il n’existe pas de procédure établie pour
déterminer I'angle de frottement bloc sur bloc ou 'angle de frottement intergranulaire des
graviers. Nous proposons ici pour chaque matériau des essais en laboratoire, en nous basant
sur la littérature, ainsi qu’'une discussion de ces résultats. Ces valeurs pourront servir de
point de comparaison et de base de discussion pour d’autres essais & I’avenir. Nous devrons
tenir compte des incertitudes sur nos paramétres lors du dimensionnement des murs mais
également & l'analyse des résultats expérimentaux.

3.1.2.3 Dimensionnement des murs expérimentaux

Les caractéristiques physiques des blocs et du remblai vont nous permettre de dimen-
sionner les murs de nos expériences. Nous allons utiliser notre modéle de calcul & la rupture
(cf. § 2.2.3) pour déterminer la géométrie & donner a notre mur.

Le modéle de calcul a la rupture nous permet de prévoir la hauteur maximale de rem-
blai potentiellement supportable par le mur de souténement connaissant sa géométrie, son
chargement et son critére de résistance. Pour ces expériences, nous voulons une rupture par
renversement de I'ouvrage lorsque la hauteur du remblai avoisine celle du mur. Le charge-
ment et le critére de résistance sont donnés par les essais sur les blocs de pierre et sur le
gravier que nous avons réalisés, avec les incertitudes que nous avons évoquées précédem-
ment. L’angle de frottement & I'interface mur/sol n’a pas été mesuré dans notre campagne
d’essais en laboratoire; nous avons décidé de poser § = @s. En effet, compte tenu de la
forte irrégularité du parement interne d’un mur en pierre séche, on peut considérer que le
cisaillement de 'interface correspond au cisaillement du sol (fig. 3.15). Comme nous avons
choisi de disposer le remblai selon sa pente naturelle, la pente du remblai n’est pas connue
a priori. Toutefois, on peut estimer que cette pente sera du méme ordre de grandeur que
celle que nous avons mesurée lors de nos essais de talus naturel : on retiendra donc une
inclinaison du remblai § = 35,7".

Notre objectif était de conserver globalement la méme géométrie de mur & chaque expé-
rience pour se concentrer sur I'influence des paramétres physiques. Nous avons choisi de fixer
la hauteur des murs & A = 2,50 m, ce qui permet de ménager des murs suffisamment larges
tout en restant & une hauteur ou la construction ne nécessite que des échafaudages élémen-
taires. Pour limiter les effets de bord et assurer au mur un comportement en déformation
plane, la longueur L du mur doit étre grande devant celle des blocs : nous avons fixé cette
longueur & 4 m. Concernant le profil, nous avons décidé de ménager un léger fruit pour faci-
liter la construction des murs qui seront ainsi plus larges a la base, & I’endroit ol les pierres
doivent étre les plus grosses. Le parement interne sera maintenu vertical. Nous avons choisi
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Bande de cisaillement
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Figure 3.15 — Interaction sol/structure d’un mur en pierre séche.

lors des deux premiéres expériences de suivre la pratique courante qui consiste & incliner
les assises des murs perpendiculairement au fruit. Aprés analyse de la premiére campagne
d’essais (octobre-novembre 2007) qui montrait une rupture en cisaillement a la base du mur
de schiste, nous avons décidé de prévenir le glissement des lits de pierre en augmentant
leur inclinaison a & la base du mur lors des deux derniers essais. La construction des murs
« paysans » étant moins soignée, nous avons, aprés discussion avec les artisans, augmenté la
largeur des murs de la deuxiéme campagne expérimentale. Le troisiéme mur ayant été plus
résistant que prévu, nous avons diminué cette largeur en téte pour le quatriéme mur.

Notre objectif est de dimensionner des murs pour les amener a la rupture en renversement
lorsque le remblai atteint le haut du mur. Nous devons néanmoins ménager une marge de
sécurité liée aux incertitudes sur les caractéristiques géométriques (inclinaison du remblai) et
physiques (poids volumique et angle de frottement) du mur et du remblai et sur le modéle de
calcul & la rupture que nous testons. Les dimensionnements que nous avons retenus figurent
dans le tableau 3.6.

Tableau 3.6 — Paramétres physiques et géométriques retenus pour le dimensionnement des murs
expérimentaux.

Mur Clgi Mur C2si Mur C3sp Mur Cdcp

Hauteur du mur b (m) 2,50 2,50 2,50 2,50

Longueur du mur L (m) 4 4 4 4
Largeur en téte du mur [ (m) 0,45 0,45 0,55 0,50

Fruit aval du mur f; (%) 6 6 6 6

Fruit amont du mur fy (%) 0 0 0 0
Inclinaison des lits « (°) 34 34 9,1 9,1
Inclinaison du remblai 3 (7) 35,7 35,7 35,7 35,7
Poids propre du mur v (kN/m?) 19,1 20,2 18,8 18,6
Poids propre du sol v, (kN/m?) 14,9 14,9 14,9 14,9
Angle de frottement des blocs ¢ () 27 25 25 35
Angle de frottement du sol ¢ (7) 37,7 37,7 37,7 37,7
Angle de frottement a I'interface § (7) 37,7 37,7 37,7 37,7
Hauteur de remblai maximale prévue hf (m) 2,35 2,39 2,62 2,50
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3.1.3 Dispositif expérimental
3.1.3.1 Mise en chargement du mur

Les murs en pierre séche sont construits sur une surface relativement plane, & 1 m d’un
talus aménagé pour l'expérience (fig. 3.19). Le talus est incliné d’environ 40° pour pouvoir
faire glisser le sol le long d’une pente proche de sa pente naturelle, afin qu’il soit le plus
lache possible et que sa densité soit uniforme. Le talus est recouvert d’un géotextile pour
prévenir le contact du gravier avec la terre du talus (fig. 3.16). On suppose que le remblai
va rompre sous forme d’un prisme de rupture (fig. 2.10) : I'espace de 1 m ménagé entre le
mur et le talus doit garantir que la pente du talus n’empiéte pas sur la ligne de rupture du
sol.

Une fois le mur autoporteur en pierre séche construit, on met en place le dispositif
de chargement. Comme nous voulons réaliser une expérience en déformations planes, nous
avons décidé de disposer, de chaque cdté du mur, un coffrage rigide permettant de confiner
latéralement le remblai. Le frottement entre le remblai et son coffrage est minimisé par
I’application de la graisse de silicone Unisilkon TK 44 N 8 de Kliber Lubrification. Cette
graisse de silicone a été utilisée par Desrues (1984) pour ses essais biaxiaux en déformations
planes parce qu’elle présente la spécificité d’avoir un angle de frottement nul. On protége
le gravier du contact avec la graisse de silicone en recouvrant cette derniére de béches en
polyane de 8 pum d’épaisseur. On ménage un espace de quelques centimétres entre le mur et
le coffrage de sorte que le coffrage ne bloque pas les déplacements du mur. Des éléments de
mousse sont disposés entre le parement aval du mur et le coffrage afin que le gravier ne se
déverse pas par I'espace que nous avons ménagé. Nous verrons que, lors de la premiére et la
troisiéme expérience, les déplacements au sein du mur ont été tels que des blocs sont venus
poinconner le coffrage, freinant ou empéchant la chute du mur.

Le sol est mis en place par couches de quelques centimétres au moyen d’une pelle mé-
canique qui fait glisser le gravier le long de sa pente naturelle. La surface du sol fait donc
un angle (B avec I'horizontale correspondant a cette pente naturelle et que 'on suppose
constante. Nous vérifierons cette hypothése en relevant cet angle a chaque couche de rem-
blai.

Notons enfin que le méme sol a été réutilisé lors des quatre expériences. Il faudra prendre
ce facteur en compte lors de 'analyse des résultats des deux derniers murs puisque les
propriétés du sol ont pu s’altérer avec la terre, la poussiére et ’eau qui se sont mélés au sol
au fur et & mesure des expériences.

3.1.3.2 Meétrologie

Pour ces expériences, nous nous intéressons en premier lieu & la hauteur de chargement
maximale supportable par le mur, puisque c’est le résultat fourni par notre modéle de calcul
a la rupture.

La hauteur de chargement hg est mesurée par un capteur a cable (noté Cy;) relié a un
poids qui est descendu au niveau du gravier & chaque couche de remblai supplémentaire.
L’angle § que fait la surface du remblai avec ’horizontale a été mesuré & I’aide d’un métre
lors des trois premiéres expériences et avec un deuxiéme capteur (noté Cj2) muni d’un poids
lors du dernier essai (fig. 3.19).

Nous avons également mesuré le déplacement du mur au cours du chargement, pour
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Figure 3.16 — Dispositif de chargement des murs expérimentaux.

pouvoir apprécier le comportement du mur et préciser quand la rupture est atteinte. Ces
mesures pourront également servir a ’analyse qualitative des essais ainsi qu’a 'amélioration
du modéle. Elles pourront également étre réutilisées pour la comparaison avec d’autres
modeéles, type éléments finis ou distincts, qui mesurent les déformations du mur.

Le déplacement du mur est enregistré en continu grace a des capteurs a cébles fixés
a un IPN situé & 3 m environ du mur et reliés a des cibles alignées et collées sur le mur
(fig. 3.17a). Nous avons choisi de poser ces cibles sur la partie centrale du mur pour éviter
les éventuels effets de bord. Nous disposons ainsi de 9 capteurs de sensibilité différente, les
plus sensibles étant placés au pied du mur ou les déplacements sont les plus faibles; ils
seront notés Cj, i € [2,10] et classés par ordre de sensibilité ou Cy désigne le capteur le plus
sensible (cf. annexe C.1); on notera u; le déplacement du capteur C;. En nous appuyant sur
les résultats des expériences de Villemus (2004), nous avons choisi de concentrer les capteurs
sur les premiers lits de pierre pour pouvoir observer une potentielle rupture en cisaillement
de la base du mur puis d’espacer les derniers capteurs jusqu’au sommet du mur pour évaluer
le basculement de ce dernier. Le placement exact des capteurs pour chaque expérience est
donné en annexe C.2.

Il faut noter que si le mur entre en rotation, il existe une différence ¢ entre le déplacement
réel du mur et le déplacement mesuré par le capteur a cable (fig. 3.18). On peut calculer
cette erreur comme :

e ! 1 (3.6)

. (h(l —dcos9)>2

Le calcul de 'erreur avec une rotation § = 10° (lorsque la rotation maximale des blocs que
nous mesurerons sur l’ensemble des expériences est inférieure & 6°) nous donne une erreur
inférieure a 1%. On peut donc considérer notre approximation comme valable.
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Figure 3.17 — Instrumentation des expériences in situ : disposition des capteurs & céble sur le
mur (a) et systéme d’acquisition (b).

Figure 3.18 — Influence de la rotation du mur sur la mesure des déplacements du mur.
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Tous ces capteurs sont reliés a une centrale d’acquisition qui reléve les données en continu
et nous transmet les informations en temps réel grace & un programme mis au point sous
LabVIEW par Joachim Blanc-Gonnet (fig. 3.17b). Les déplacements du mur (capteurs Co
a Cjp) sont enregistrés automatiquement. La fréquence des mesures est fixée par nos soins
et peut étre modifiée en cours d’expérience ; on rapproche ’espacement des mesures & la fin
de l'essai ot les déplacements du mur sont les plus importants. L’affichage de 1’évolution
des capteurs de déplacement en fonction du temps nous permet de nous assurer du bon
déroulement de l’essai et notamment :

— de repérer les éventuels dysfonctionnements de I'instrumentation ;

— de réguler ’épaisseur des couches de remblai;
d’évaluer la fin de 'essai;

— de décider du retrait des capteurs du remblai & 'approche de la chute du mur.

Les mesures de chargement sont effectuées ponctuellement a chaque couche de gravier mise
en place. A la fin de I'expérience, les mesures sont réalisées a l’aide d’un métre pour des

raisons de sécurité.
Nous disposons également d’une caméra vidéo et d’appareils photo permettant une ana-
lyse qualitative de ’expérience a posteriori.
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Figure 3.19 — Disposition du site expérimental lors des expériences in situ.

Nous avons détaillé la phase de préparation des expériences in situ, des
choix préliminaires auzr détails du dispositif expérimental. Nous avons ainsi
fait le choix de la simplicité pour ces expériences pour limiter lincertitude des
résultats. Nous avons donc testé quatre murs en pierre séche, chargés jusqu’a la
rupture par un remblai de gravier roulé. Nous avons enregistré les déplacements
du mur ainst que les hauteurs de chargement tout au long de l'expérience. Nous
allons maintenant nous concentrer sur l’analyse des résultats.
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3.2 Campagne d’essais sur murs en pierre séche chargés par
un remblai pulvérulent

La campagne d’essais que nous avons entreprise a mené & la construction
et a l'expérimentation de quatre murs en pierre séche chargés par un remblai
pulvérulent. Cette partie est consacrée a l'analyse des résultats obtenus grice
au dispositif de mesure et d’observation que nous avons mis en place au cours
de ces expériences. Cette analyse, menée indépendamment de notre modéle de
calcul @ la rupture, va nous fournir des informations sur le comportement des
murs en pierre seche au cours de leur chargement jusqu’a leur rupture.

3.2.1 Analyse des résultats expérimentaux : méthodologie

Comme nous 'avons vu dans la présentation du dispositif expérimental, nous ne relevons
comme seules données que les déplacements des blocs de pierre du parement & 'aide des
capteurs de déplacement Co & Cyg ainsi que la hauteur et la pente du remblai (capteurs
C11 et Cp2 ou mesuré a l'aide d'un métre) a chaque couche de chargement. L’analyse de ces
données va nous permettre d’appréhender le comportement du mur au cours du chargement
ainsi que son mode de rupture.

En se basant sur les données brutes obtenues au cours de 'expérimentation ainsi que sur
notre connaissance des expériences de Villemus (2004), nous avons pu mettre au point une
méthode d’analyse que nous avons appliquée aux quatre murs, en 'adaptant au besoin pour
tenir compte de la spécificité de chaque expérience. Ces analyses de données sont complétées
par les vidéos, photos et notes que nous avons prises au cours des expériences.

Nous décrivons ci-apreés la procédure générique d’analyse des expériences.

3.2.1.1 Observations, analyse photo et vidéo

Au cours de I'expérience, on dispose, en plus des capteurs, d’appareils photos et vidéos.
On prend également des notes de tous les événements qui interviennent. Aprés la chute du
mur, on enléve le gravier et on récupére les pierres du mur pour les peser et ainsi mesurer le
poids propre du mur ainsi que son pourcentage de vide. On veille, lors de cette opération, &
ne pas déranger la base du mur restée en place aprés la chute afin d’effectuer un relevé des
restes du mur.

La premiére étape d’analyse des murs consiste en I’étude des notes, photos et vidéos
prises au cours de 'expérimentation. Cette premiére étude nous permet d’avoir une approche
qualitative des phénoménes qui interviennent lors de I’expérience mais également de mesurer
quantitativement des paramétres non mesurés par les capteurs.

On commence ’analyse par les observations que nous avons faites au cours des expé-
riences. On repére ainsi les éventuels dysfonctionnements qui sont apparus pour les mettre
en paralléle avec les données fournies par les capteurs et effectuer les corrections nécessaires
si besoin. On étudie également le relevé des portions de mur restant a la fin de I’expérience.

Les vidéos nous permettent d’analyser la rupture du mur et notamment de repérer les
phénomeénes de glissement /renversement ainsi que le monolithisme et la déformation plane
du mur au moment de la chute.
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Les photographies permettent de suivre I’évolution de la tranche du mur que 'on com-
parera aux résultats fournis par les capteurs pour valider 'hypothése de déformation plane.
Elles permettent également d’apprécier les déformations internes de la magonnerie et plus
particuliérement le phénomeéne de rotation interne des pierres mis en évidence par Villemus
(2004).

3.2.1.2 Déplacement des capteurs en fonction du temps

Notre dispositif métrologique nous permet de relever les déplacements des capteurs reliés
au mur en fonction du temps ainsi que la hauteur de chargement a chaque couche de remblai.

On analyse le graphique de la hauteur de chargement en fonction du temps en repérant
les phases de chargement et les phases de pause. On peut alors évaluer ’épaisseur moyenne
des couches de remblai ainsi que la vitesse de chargement. A chaque couche de remblai, on
a également relevé 'angle 8 que fait la surface du remblai avec ’horizontale, notre objectif
étant de maintenir cet angle constant. On donne les différentes valeurs de cet angle ainsi
que leur dispersion pour valider notre hypothése.

On étudie également le déplacement des capteurs du mur en fonction du temps; c’est
le graphique affiché en temps réel par le logiciel d’acquisition. Il nous permet, au cours de
I’expérience, de suivre le déplacement des pierres instrumentées lors du chargement ou lors
des phases d’arrét et de prévoir si la rupture est proche ou non. Il permet aussi de repérer les
éventuels dysfonctionnements qui peuvent survenir lors de I’expérimentation. Au moment de
I’analyse des résultats expérimentaux, on repére sur ce graphique les différents événements
apparus au cours de ’expérience, ce qui nous permet une meilleure interprétation et, au
besoin, correction des résultats bruts expérimentaux.

3.2.1.3 Déplacement des capteurs en fonction de ’excentricité relative

Les données brutes des déplacements des capteurs du mur et du chargement en fonction
du temps nous permettent de tracer le déplacement des capteurs du mur en fonction du
chargement. Pour cette étude, nous avons choisi de représenter le chargement du remblai par
I’excentricité relative. Ce choix nous permet de prendre en compte dans un méme paramétre
la hauteur et la pente du remblai comme la nature (géométrie et type de pierre) du mur.

L’excentricité e (fig. 3.20b) est la distance qui sépare le centre D de la fondation d’un
point D* appartenant lui aussi & la fondation et pour lequel le moment des forces s’appliquant
sur le mur est nul. On calcule I'excentricité e comme le rapport du moment M p des forces
exercées sur le mur en D et de la résultante normale des efforts N :

e=—r (3.7)

Considérons nos murs expérimentaux de hauteur h, largeur en téte [, fruit Ay et lits
inclinés d’un angle a par rapport a 'horizontale. On commence par recenser les forces qui
s’appliquent sur notre mur : ici, il n’y a que le poids du mur P et ’action du remblai F,
sur le parement interne (fig. 3.20a).

Compte tenu de la géométrie du mur, on choisit de le décomposer en trois polygones

ABFE, OAFE et OFC : laction du poids s’exprimera alors sous la forme de trois vecteurs
Py, P, et P, appliqués respectivement au centre de gravité de ABFE, OAE et OFC.
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Figure 3.20 — Calcul d’excentricité : bilan des forces sur le mur (a) et définition de I'excentricité

(b).

L’action du remblai F, est calculée en s’appuyant sur la méthode de Coulomb, détaillée
au § 1.2.1.2. On suppose donc que la force de poussée est inclinée d’un angle § par rapport
a I'horizontale et qu’elle s’applique au tiers de la hauteur du sol a partir de la base.

On présente dans le tableau 3.7 les valeurs des normes et bras de levier des différentes
actions agissant sur le mur. Ces éléments vont nous permettre de calculer la résultante des
efforts normaux et le moment des forces qui agissent sur le mur.

Tableau 3.7 — Calcul des moments : valeurs de forces s’exergant sur le mur et de leur bras de

levier.
Force F' Norme F Bras de levier [¢
P, Th =
P, 7h2151 1(3 ; €1)
P, 712(1;51)2 tana l(146r€1)
£, K%éhz (%4—7[(142—61)tana)cosé—il(1+81)sin(S

On exprime ainsi la résultante des efforts normaux comme :

N = —(Py+ P+ P,)cosa— Fysin(d + «)
Ky (3.8)
N = —%l (h(2+51)+l(1+51)2tana) cosa — —97 hZsin(6 + «)
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On calcule ensuite le moment en D :

Mpp = Polpy = Pily, + Palp, + Fuly,

My = W<(3+ h1(1+e1)3t (3.9)
D= 5 e1)eth +1(1+¢e1)’ tan ,
Kovs
- 1; h% cos d (2hS —3l(1+¢1)(tano — tana))

L’excentricité relative k est le rapport entre ’excentricité e et la longueur de la base du
mur [, de sorte que :
e Mp cosa

k:—zi
lb Nl(1+61)

(3.10)

Notons que le calcul de I'excentricité relative implique de connaitre un certain nombre de
parameétres du mur et du remblai. Les parameétres géométriques du mur (h, [, £1, o) sont ceux
choisis lors du dimensionnement (tab. 3.6) et validés expérimentalement. Le poids propre du
mur vy est donné par la pesée des pierres du mur aprés essai. La pente du remblai 3 est celle
mesurée au cours de ’expérience. Nous avons cherché & maintenir cette pente constante;
nous devrons donc vérifier que notre hypothése est justifiée et nous prendrons la moyenne
sur tous les chargements. Les paramétres physiques du remblai seront calculés & partir des
données du tableau 3.6, avec les incertitudes décrites § 3.1.2.1 et 3.1.2.2. On choisira enfin
d = @5 comme angle de frottement sol/structure, comme lors du dimensionnement des murs
au § 3.1.2.3 (fig. 3.15).

L’étude du graphique du déplacement des capteurs en fonction de 'excentricité relative
nous donne ’évolution du mur & différentes hauteurs. C’est & partir de ce graphique que 'on
distingue différentes phases de déformation du mur correspondant au changement de pente
des courbes de déplacement.

3.2.1.4 Evolution des déplacements et du profil du mur au cours du chargement

Les données fournies par les capteurs de déplacement fixés sur le parement extérieur du
mur nous permettent de présenter ’évolution des déplacements du mur. Pour ce faire, on
repére chaque capteur du mur par son déplacement u; en abscisse et sa hauteur dans le
mur y; en ordonnée. On en déduit ensuite 1’évolution du profil du parement extérieur du
mur au cours du chargement en intégrant l'inclinaison due au fruit. Ces graphiques nous
permettent d’apprécier I'action du chargement sur la géométrie du mur. Nous retrouvons
ainsi les étapes de déformation du mur vues au § 3.2.1.3. Cette représentation nous permet
surtout d’identifier deux processus de déformation pour le mur (fig. 3.21) :

— une rotation globale du mur autour de son pied ;

— un cisaillement de ses lits inférieurs.

3.2.1.5 FEtude de la rotation d’ensemble du mur

L’analyse des déplacements des capteurs nous a permis de voir que le mur subit une
rotation d’ensemble autour de son pied (fig. 3.21). On calcule I'angle 6 de cette rotation a
partir des données de deux capteurs C; et C; situés sur la partie haute du mur (la base du
mur étant affectée par le phénomeéne de cisaillement) :

Uq — Uy
0;,; = arctan 3.11
i/j vi — y; ( )
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Rotation Rotation

—— ——
(a) (b)

Figure 3.21 — Déplacement (a) et profil (b) du parement externe du mur sous l'effet du charge-
ment.

Cisaillement
Cisaillement

On peut donc mesurer 6 de plusieurs maniéres différentes, selon les capteurs que 'on
choisit pour le calculer, sachant que ces différentes valeurs doivent étre proches pour pouvoir
considérer que le mur subit une rotation globale autour de son pied. On représentera donc
I'évolution des différents 6;/; en fonction de I'excentricité relative k pour s’assurer de leur
correspondance mais on ne retiendra qu'une de ces valeurs, notée 8, pour la suite de I’étude.

L’évolution de 6 en fonction de I'excentricité relative k nous permet d’apprécier le com-
portement en rotation du mur.

3.2.1.6 Etude du cisaillement de la base du mur

A la rotation globale que subit le mur s’ajoute un phénoméne de cisaillement qui inter-
vient sur les lits de pierre inférieurs (fig. 3.21). On caractérise ce cisaillement en tragant le
rapport entre les efforts tangentiels T et les efforts normaux N regus au niveau de chaque
lit instrumenté en fonction des déplacements relatifs de ce lit. La rupture en cisaillement est
avérée lorsque le rapport 7'/N atteint un palier.

On commence par calculer les efforts normaux et tangentiels s’exergant sur un lit de
pierre. Les seuls efforts & prendre en compte sont la poussée du remblai et le poids du mur.

On se place au niveau du joint ¢ situé au dessus du capteur C; & une hauteur R du sol
(fig. 3.22). La poussée du remblai j s’exprime alors en fonction de la hauteur de remblai
hs derriére le mur :

) 0 si hg < hg)
o) =9 Kuvs 1\ 2 ; 3.12
—%{@—Wﬁ si hs > hY (3:12)
ol hg) est la hauteur de remblai située en dessous du lit de pierre de sorte que :
h) = (14 tan A tana) B — (1 4+ &1) tan o (3.13)
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> >

l lEl

Figure 3.22 — Efforts tangentiels et normaux s’exergant sur le joint 4.

La force volumique exercée sur ce lit de pierre s’exprime alors comme :

PO = (Vv —V®) (3.14)
ou
V est le volume du mur
V= é(h(2+81)+l(1+51)2tana) (3.15)

V@ est le volume du mur situé en dessous du lit i :

VO = 2 (AD +1(1 + &) tana) (20(1 + 1) — D tan \;) (3.16)

1
2

On en déduit la valeur des efforts normaux N et tangentiels T" en fonction de Iinclinaison
initiale « des lits de pierre :

{ NO = POcosa+ Fsin(5 + a) (3.17)

70 = —P@sina+ FY cos(d + «)
(1)

Les déplacements associés a un joint du’ sont obtenus a partir des données des capteurs
situés au-dessous (C;) et au-dessus (C;+1) de ce joint de sorte que :

(5’LL((JZ) = Uj4+1 — Uy (318)

Compte tenu du phénomene de rotation globale que nous avons identifié précédemment
(fig. 3.21), il semble pertinent de retirer au déplacement 5u(()7’) le déplacement di & la rotation
du mur :

Sul = uipr — ui — (Yis1 — i) tand (3.19)
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Si un palier de cisaillement est atteint, la valeur du palier nous donne 'angle de frotte-
ment cp(z) du joint :
() .
i (4)
NG tan g (3.20)
Le graphe du rapport des efforts tranchants T et des efforts normaux N sur un lit de
pierre en fonction du déplacement relatif de ce lit nous permet d’identifier les ruptures en
cisaillement qui apparaissent dans le mur. Le joint rompt en cisaillement lorsque le rapport
T /N atteint un palier, la valeur du palier donnant alors ’angle de frottement du joint. Nous
comparerons ’angle de frottement des lits de pierre déterminé in situ a I’angle de frottement
des blocs déterminé par nos essais en laboratoire.

3.2.2 Analyse du mur Clg

Le premier mur que nous avons expérimenté est le mur Clg construit en granite sur le
premier site d’expérimentation et testé au mois d’octobre 2007.

Figure 3.23 — Essai du mur Clg : préparation avant 'expérimentation (a) et chute du mur (b).

3.2.2.1 Observations, analyse photo et vidéo

Cet essai est le premier que nous avons réalisé. Nous avons suivi notre procédure expé-
rimentale jusqu’a une hauteur de remblai de 217 cm. A ce moment, nous avons rencontré
une pénurie de gravier due aux importantes pertes lors du déplacement du gravier. Nous
avons donc choisi de changer de stratégie de chargement en diminuant la pente pour aug-
menter la hauteur du remblai puis nous avons commandé du gravier supplémentaire. Le
chargement supplémentaire n’a pourtant pas conduit & la chute du mur : en effet, des blocs
situés a chaque extrémité du mur sont venus poingonner le coffrage (fig. 3.24), entrainant
une déformation en trois dimensions (effet de votte) et donc une résistance excessive du
mur. Nous avons donc déchargé le mur avant d’écarter les coffrages dans l'intention de le
charger & nouveau pour I'amener & la rupture et permettre I’exploitation de la fin de cet
essal : néanmoins, notre décharge n’a pas été suffisante et le mur a rompu au moment de
Pouverture des coffrages.
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Figure 3.24 — Poinconnement des blocs de granite du mur Clg sur le coffrage du remblai.

On remarque ainsi qu'une pression appliquée dans le plan du mur freine ou empéche son
basculement. Supposons que le contact entre le mur et le coffrage s’opére sur une surface
de 2 x 2 cm et que le coefficient de frottement entre le granite et 'acier du coffrage vaut
0,2. Si la seule force tangentielle qui s’exerce & I'interface est la composante horizontale de
la poussée du gravier dans le sol T'= 10 kN, il faut une force contrainte normale inférieure
a 125 Mpa pour provoquer le glissement du bloc contre le coffrage.

Compte tenu des problémes techniques rencontrés, cet essai n’est exploitable par la
méthode présentée § 3.2.1 que jusqu’a 217 cm de chargement. On pourra suivre 1’évolution
des capteurs tout au long de 'expérience sur le graphe des déplacements des capteurs en
fonction du temps en annexe D.1. Nous avons choisi de limiter notre analyse a I’étude du
déplacement des capteurs et du mur en fonction de I’excentricité.

3.2.2.2 Déplacement des capteurs en fonction de I’excentricité relative

Précisons pour commencer que nous avons rencontré des problémes techniques avec les
capteurs Cs et Cs que nous avons donc éliminés des représentations graphiques.

Le graphe 3.25 nous montre que les capteurs suivent une progression similaire au fur et
a mesure de 'augmentation de I’excentricité. On distingue deux phases de progression :

Phase 0 : k£ <0, soit une hauteur de remblai maximale de 143 cm avec un déplacement en
téte de mur de 0,3 cm.

Phase 1 : 0 < k <0, 18, soit une hauteur de remblai maximale de 217 cm avec un dépla-
cement en téte de mur de 0,7 cm.

On constate que les deux derniéres mesures présentent un saut qui peut laisser penser
qu’une troisiéme phase s’amorce.
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Figure 3.25 — Déplacement u; des capteurs du mur Clg en fonction de I’excentricité relative k.

3.2.2.3 Evolution des déplacements et du profil du mur au cours du chargement

La donnée des déplacements des capteurs nous permet de représenter 1’évolution des
déplacements du mur dans l'espace (fig. 3.26) et nous permet d’apprécier le mode de dé-
formation du mur. On voit ainsi que le mur reste globalement monolithique au début du
chargement, méme si les capteurs Co, C4 et Cs semblent légérement décalés par rapport aux
autres capteurs. On constate enfin qu’a k = 0, 18 la déformation du mur est plus importante,
semblant amorcer une phase ot le mur ne pourra plus étre considéré comme monolithique.

3.2.3 Analyse du mur C2s

Nous allons nous concentrer ici sur ’analyse du mur C2s. Le mur C2s est le deuxiéme
mur qui a été expérimenté. C’est un mur « ingénieur » en schiste qui a été construit en
méme temps que le mur Clg sur le deuxiéme site d’expérimentation. Le test a conduit a la
rupture du mur pour une hauteur de chargement 241 cm.

3.2.3.1 Observations, analyse photo et vidéo

On commence 'analyse de 'expérience C2s par 1’étude des notes, des photos et des
vidéos prises pendant 1’expérience.

Cet essai s’est déroulé conformément & nos prévisions ; nous n’avons pas relevé de dys-
fonctionnement au cours de cette expérience. La ruine de I'ouvrage s’est produite sous 'effet
du chargement de gravier.
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Figure 3.26 — Evolution des déplacements du mur Clg en fonction de 'excentricité relative k.
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Figure 3.27 — Essai du mur C2s : préparation avant 'expérimentation (a) et chute du mur (b).

Les vidéos de 'expérience nous montrent ainsi que le mur a chuté selon un mécanisme
mixte de cisaillement de la base du mur et de renversement autour de son pied. Ces observa-
tions seront confirmées par 'analyse des déplacements relevés par les capteurs. On remarque
également qu’au-dessus de la bande de cisaillement, le mur est resté monolithique pendant
la chute. La vidéo permet également de valider I’hypothése de déformation plane.

Les photographies de la tranche du mur permettent de suivre I’évolution du profil du
mur. On constate que le mur se renverse globalement autour de son pied mais que les pierres
situées dans la bande de cisaillement & la base du mur subissent une rotation plus impor-
tante que celles du haut du mur. Cette observation concorde avec I'observation de Villemus
(2004) d’une rotation interne des pierres. Néanmoins, Villemus a mesuré cet angle comme
Iinclinaison du vecteur déplacement. Or, le vecteur déplacement intégre une composante de
translation et une composante de rotation, que Villemus avait considérée comme nulle en
supposant que le mouvement de rotation locale des pierres était achevé en fin d’essai. Dans
cette étude, nous mesurerons cet angle de rotation interne a partir des photos de la tranche
du mur. Nous retenons dans le cas du mur C2s un angle de rotation © = 2°.

A la fin de Pexpérience, on procéde a un relevé des portions de mur qui sont restées en
place (fig. 3.28). On remarque ainsi que quatre lits en parement aval et cing lits en parement
amont n’ont pas basculé.

3.2.3.2 Déplacement des capteurs en fonction du temps

L’analyse des données fournies par les capteurs nous permet de retracer le déroulement
de 'expérience.

Les données brutes fournies par le capteur Cy; (fig. 3.30) nous montrent les étapes de
chargement du mur. Les relevés sont effectués ponctuellement, & chaque couche de remblai.
En référengant les moments correspondant aux arréts de chargement (notés Pause sur le
graphique), on peut avoir une indication sur la vitesse de chargement : on voit ici que
le chargement est relativement régulier. On remarque également que le relevé s’arréte a
t = 112 min, le capteur ayant été retiré par mesure de sécurité. Les relevés de chargement
ont par la suite été effectués a ’aide d’un métre.

A chaque couche de chargement, on mesure langle # que fait la surface du remblai
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Figure 3.28 — Blocs restés en place aprés la chute du mur C2s (parement interne a droite).

avec ’horizontale. Nous pouvons remarquer (fig. 3.29) que cet angle est resté relativement
constant au cours de l’essai, comme souhaité. On a ainsi § = 31,7 avec un écart type de
1,8°. Nous avons choisi de considérer § comme constant dans la suite de cette étude. On
remarque que cet angle est inférieur a ’angle du talus naturel (35,7°) que nous avions mesuré
lors de nos essais sur matériaux et choisi pour notre dimensionnement.
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Figure 3.29 — Variation de ’angle d’inclinaison du remblai § a chaque mesure de chargement
de 'expérience C2s.

Les données des capteurs Cy a Cyo (fig. 3.31) nous informent sur le déplacement des
cibles fixées sur le profil du mur. Les mesures sont effectuées automatiquement par le systéme
d’acquisition & un intervalle que 'on peut adapter en cours d’expérience : on évolue ici entre
une mesure par minute en début d’expérience et une mesure toutes les 15 s avant la chute
du mur. En repérant a nouveau les arréts de chargement, on peut constater que le mur se
déforme principalement lorsqu’il est en cours de chargement. Notons que les capteurs de
déplacement du mur ont été maintenus jusqu’a la fin de l’essai.
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Figure 3.30 — Hauteur de remblai h; de ’expérience C2s en fonction du temps ¢.
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Figure 3.31 — Déplacement u; des capteurs du mur C2s en fonction du temps t.
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3.2.3.3 Déplacement des capteurs en fonction de ’excentricité relative

L’analyse des déplacements des capteurs en fonction de l'excentricité (fig. 3.32) nous
montre que le mur subit de plus grands déplacements dans sa partie haute. On note éga-
lement que tous les capteurs ont une allure comparable au fur et & mesure du chargement.
Les déplacements des capteurs augmentent avec l’excentricité : on peut distinguer quatre
phases correspondant chacune & un changement de pente des courbes.

Phase 0 : k£ < 0, soit une hauteur de remblai maximale de 131 cm avec un déplacement en
téte de mur de 0,3 cm.

Phase 1 : 0 < k <0, 17, soit une hauteur de remblai maximale de 203 cm avec un dépla-
cement en téte de mur de 1,3 cm.

Phase 2 : 0,17 < k < 0,27, soit une hauteur de remblai maximale de 230 cm avec un
déplacement en téte de mur de 2,9 cm.

Phase 3 : 0,27 < k <0, 32, soit une hauteur de remblai finale de 241 cm avec un déplace-
ment en téte de mur de 10,8 cm.

On remarque que, lors des trois premiéres phases, les déplacements des capteurs sont faibles
alors que dans la phase 3 le mur subit de grands déplacements; on peut assimiler cette
troisiéme phase a la rupture de 'ouvrage.

Le dernier relevé de mesure indique que la cible située sur le couronnement du mur s’est
déplacée de prés de 11 cm avant la ruine du mur.
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Figure 3.32 — Déplacement u; des capteurs du mur C2s en fonction de I’excentricité relative k.
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3.2.3.4 Evolution des déplacements et du profil du mur au cours du chargement

En repérant chacun des capteurs du mur par sa position verticale, on peut suivre I’évo-
lution des déplacements (fig. 3.33) et du profil (fig. 3.34) du mur au cours du chargement.
Ce type de représentation nous permet d’apprécier les différences de progression entre la
base (environ un tiers de la hauteur) et la partie haute du mur. On peut ainsi repérer les
deux modes de rupture qui interviennent au cours du chargement (fig. 3.21) :

— la rotation globale du mur autour de son pied;

— le cisaillement des lits de la base du mur.

On peut également repérer les quatre phases de déplacement mises en évidence précé-
demment (§ 3.2.3.3) et préciser leur description a la lumiére des deux modes de rupture du
mur :

Phase 0 : le mur est monolithique; ses déplacements sont trés faibles (inférieurs & 3 mm).

Phase 1 : le mur peut étre considéré comme monolithique en premiére approximation ; une
zone de cisaillement au niveau du pied du mur apparait mais les déplacements restent
assez faibles pour qu’on puisse considérer le mouvement du mur comme une rotation
de corps rigide.

Phase 2 : le cisaillement n’est plus négligeable, le mur ne peut plus étre considéré comme
monolithique.

Phase 3 : le mur subit de grandes déformations (de 'ordre du centimétre), il est proche
de la rupture.

Le principe de rupture du mur étant identifié, nous allons détailler les deux phénomeénes
qui interviennent.

3.2.3.5 FEtude de la rotation d’ensemble du mur

Nous avons vu que le mur se déformait partiellement par rotation de ’ensemble du mur
autour de son pied. On peut ainsi remarquer ’alignement des capteurs Cg, Cyg et Cy tout au
long de I'expérience (fig. 3.33). Nous ne retiendrons pas le capteur C7 qui semble présenter
un léger décrochement en début d’essai ni le capteur C1g qui perd son alignement au cours
de la phase 3.

Nous proposons donc trois mesures de 1’angle de rotation :

— 03 calculé a partir des capteurs Cg et Cs;

— 09 calculé a partir des capteurs Cg et Co ;

— 0g/g calculé a partir des capteurs Cs et Co ;

En tragant @ en fonction de k (fig. 3.35), on remarque que, quels que soient les capteurs de
référence choisis, ’angle de rotation du mur est sensiblement le méme. Cet angle augmente
linéairement au cours des phases 0 & 2 puis a k£ = 0,27 il forme un palier vertical jusqu’a
la chute du mur par renversement. Ce comportement nous améne & penser que la phase
3 correspond a la ruine du mur par renversement. Dans cette étude, nous retiendrons 69
comme valeur de référence.

3.2.3.6 Etude du cisaillement de la base du mur

Nous avons vu qu’a la rotation globale s’ajoutait un mouvement de cisaillement sur une
hauteur de 80 cm & partir du pied du mur. On caractérise le cisaillement du joint ¢ en étudiant
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Figure 3.33 — Evolution des déplacements du mur C2s en fonction de I’excentricité relative k
(la hauteur de remblai correspondante est précisée par un trait horizontal).
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Figure 3.34 — Evolution du profil du mur C2s en fonction de l’excentricité relative & (la hauteur
de remblai correspondante est précisée par un trait horizontal).
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Figure 3.35 — Angle de rotation § du mur C2s en fonction de ’excentricité relative k.

I’évolution du rapport efforts tangentiels/efforts normaux en fonction du déplacement du lit
de pierres situé au-dessus du joint par rapport & celui situé en dessous.

L’étude des déplacements et du profil du mur nous a amenés & nous concentrer sur le
cisaillement des lits situés dans le tiers inférieur du mur. Nous avons ainsi étudié les joints
directement situés au-dessus des capteurs de déplacement Cy & Cjg, ainsi que la fondation.
On numérote de 1 a 6 les joints étudiés, 1 correspondant a la fondation et i € [2, 6] désignant
les joints situés au-dessus du capteur C; (fig. 3.36).

Le graphique de 7/N en fonction des déplacements relatifs des lits de pierre (fig. 3.37)
nous montre que les joints 1 & 6 subissent une rupture en cisaillement qui se manifeste par
Papparition d’un palier en 7/N. On constate néanmoins que les déplacements maximaux des
deux premiers joints sont inférieurs a ceux des joints 3 & 6, ce qui confirme notre hypothése
de déplacement rotation/cisaillement combiné.

Nous avons donc choisi de nous concentrer sur le cisaillement en retirant les déplacements
induits par la rotation globale du mur. Le graphique des déplacements corrigés (fig. 3.38)
présente le méme phénomeéne de palier mais les déplacements maximaux des joints 1 & 5
sont cette fois-ci du méme ordre (entre 4 et 6 mm). Pour le joint 6, on constate que les
déplacements relatifs sont trés faibles (inférieurs & 1 mm en valeur absolue). On en déduit
que le joint 6 ne présente pas de rupture en cisaillement.

Sur les joints 1 et 2, le palier de cisaillement est atteint pour :

T/N=0,30 < =167 (3.21)

On constate que cet angle est trés inférieur & I’angle de frottement bloc sur bloc mesuré par
des essais de cisaillement a la boite de Casagrande (¢ = 25°). Cet écart peut s’expliquer par
le phénomeéne de rotation interne des blocs caractéristique des murs en magonnerie de pierre
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Figure 3.36 — Identification des joints 1 & 6 du mur C2s.

séche. Nous avons mesuré un angle de rotation interne © = 2° & la fin de I'expérience, auquel
on peut ajouter 'angle de rotation du mur variant entre 0,5 et 2° en phase 3 de déformation
du mur. Pour les joints 3 & 5 on observe également un palier de cisaillement mais pour un
rapport 7/N plus faible. Ces résultats nous indiquent que I’angle de frottement & considérer
lors du dimensionnement des murs en pierre séche est inférieur a celui que I'on peut mesurer
a la boite de Casagrande.

3.2.4 Analyse du mur C3s

Cette partie est consacrée a I'analyse du mur C3s. Le mur C3s débute notre seconde
campagne expérimentale qui s’est déroulée en avril-mai 2008. L’objet de cette deuxiéme
série d’expériences était d’évaluer I'influence du mode de construction sur les caractéristiques
physiques et mécaniques des murs en pierre séche. Nous avons également profité de ces essais
pour augmenter l'inclinaison des assises du mur afin de renforcer sa stabilité au glissement.
Le mur C3s est donc un mur « paysan » en schiste dont les premiers lits font un angle de
9,1° avec I'horizontale.

3.2.4.1 Observations, analyse photo et vidéo

Le mur C3s est le premier mur paysan que nous avons testé. Pour cette deuxiéme série
d’expériences, nous avons augmenté I'inclinaison des assises a la base du mur pour minimiser
le glissement des premiers lits de pierre; & partir de 50 cm de hauteur du mur, les lits sont
progressivement ramenés a une inclinaison perpendiculaire au fruit du mur (fig. 3.40). La
largeur du mur a été augmentée de 10 cm pour faciliter la construction et renforcer la
stabilité d’un mur dont on a supposé qu’il devait avoir un plus grand indice des vides que
les murs ingénieurs. L’expérience a montré que le mur était plus résistant que prévu sous la
combinaison de deux facteurs :
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Figure 3.39 — Essai du mur C3s : préparation avant ’expérimentation (a) et chute du mur (b).

— la forte inclinaison des assises & la base qui freine le glissement et la rotation des
pierres;
— l'indice des vides qui s’est révélé égal & celui des murs ingénieurs.

Figure 3.40 — Redressement progressif de l'inclinaison des assises du mur C3s de 9 & 4°.

L’analyse de cette deuxiéme série d’expériences doit tenir compte de la dégradation
du sol de remblai : en effet, le gravier a été déplacé pour étre stocké pendant les quatre
mois séparant les deux campagnes expérimentales puis ramené au site expérimental. Ces
opérations ont entrainé une pollution du gravier par le sol du site expérimental qui peut
légérement altérer ses caractéristiques mécaniques.

Sur cet essai, nous avons également rencontré, dans une moindre mesure, le probléme
que nous avions connu lors de la premiére expérience a savoir le blocage des pierres du
chainage latéral sur le coffrage. Ce probléme n’étant intervenu qu’a la fin de 'expérience, il
n’empéche pas I'analyse des données mais il peut expliquer la forte résistance du mur a la
fin de l'essal.

Nous avons chargé le mur C3s au-dela de son couronnement en ajoutant des coffrages en
bois au dessus du remblai. Il faudra prendre en compte la différence d’angle de frottement
sol/structure au moment de ’analyse. Nous avons finalement amené le mur a la rupture en
créant des vibrations sur les coffrages latéraux jusqu’a son renversement. Nous avons choisi
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de limiter 'analyse des résultats expérimentaux au chargement par remblai : on ne tiendra
pas compte de l'influence des vibrations sur la stabilité du mur, ces vibrations n’ayant été
créées que pour amener le mur & la rupture effective.

Les vidéos montrent que le mur s’est renversé autour du quatriéme lit de pierres, & ’en-
droit ot 'inclinaison des assises diminue. On remarque également que, malgré les problémes
que nous avons rencontrés, les hypothéses de monolithisme et de déformation plane sont
toujours bien vérifiées sur cette expérience.

Les photographies de la tranche du mur permettent de mesurer la rotation du mur ainsi
que celle des pierres situées a la base du mur. Nous retiendrons ici un angle de rotation des
pierres © = 2° a la fin de 'expérience.

L’analyse des portions de mur restées sur la fondation a la fin de ’expérience nous permet
de voir que les quatre premiers lits du parement aval et les six premiers lits du parement
amont ne se sont pas complétement renversés.

3.2.4.2 Déplacement des capteurs en fonction du temps

Nous faisons figurer en annexe D.2 le graphique des capteurs Cy a Cig en fonction du
temps en repérant les arréts de chargement. On peut noter une forte augmentation des
déplacements a la fin de 'expérience (¢ > 210 min) qui correspond aux vibrations portées
sur le coffrage pour provoquer sa chute. Avant la sollicitation par vibrations, le mur s’est
déplacé de 8 cm en téte.

Nous présentons également dans cette annexe le graphique de la hauteur de remblai
en fonction du temps qui révéle que le chargement a été régulier au cours de l'expérience.
La mesure de l'inclinaison de la surface du remblai § nous montre que cet angle est resté
constant : on retiendra 3 = 32,6° (écart type 1,3°). On peut constater que cet angle est plus
grand que celui mesuré lors de I'expérience C2s (5 = 31,7+ 1,8"). Cet écart peut étre di a
la dégradation du remblai au cours des expériences : le sol du site expérimental se mélange
avec le gravier augmentant son pourcentage de fine et sa sensibilité a I'eau.

3.2.4.3 Déplacement des capteurs en fonction de 1’excentricité relative

Les déplacements des capteurs en fonction de ’excentricité relative du mur montrent
que le mur C3s se comporte de la méme facon que le mur C2s : les déplacements sont
plus importants sur la partie haute du mur. On distingue également les quatre phases de
déplacement des capteurs mises en évidence dans la section 3.2.3.3 qui correspondent aux
quatre pentes de progression des capteurs. On délimite les phases comme suit :

Phase 0 : k£ <0, soit une hauteur de remblai maximale de 142 ¢cm avec un déplacement en
téte de mur de 0,0 cm.

Phase 1 : 0 < k <0, 16, soit une hauteur de remblai maximale de 216 cm avec un dépla-
cement en téte de mur de 1,3 cm.

Phase 2 : 0,16 < k < 0,29, soit une hauteur de remblai maximale de 259 cm avec un
déplacement en téte de mur de 3,2 cm.

Phase 3 : 0,29 < k < 0,42, soit une hauteur de remblai finale de 296 cm avec un déplace-
ment en téte de mur de 22,2 cm.
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Figure 3.41 — Déplacement u; des capteurs du mur C3s en fonction de I’excentricité relative k.

3.2.4.4 Evolution des déplacements et du profil du mur au cours du chargement

La représentation des déplacements du mur (ou du profil du mur, présenté dans ’an-
nexe D.2) permet de repérer les mécanismes de rupture du mur (fig. 3.42) : la rotation
globale du mur et le cisaillement de la base. On constate toutefois une différence notable
avec le mur C2s puisque les capteurs Cy et C3 ne subissent que peu de déplacements : ce
phénomeéne s’explique par la forte inclinaison des lits de pierre (o = 9°) portant ces capteurs.
Le cisaillement de la base du mur s’opére quant a lui entre les capteurs C3 et Cg, dans une
partie du mur ou l'inclinaison des lits diminue (de 9° & 4°). Pour les lits de pierre portant
les capteurs Cy et (3, on considérera que le mur subit un cisaillement moins marqué.

On remarque qu’on peut de nouveau relier les quatre phases de déplacement du mur a
leur conséquence en terme de déformation du profil (cf. § 3.2.3.3).

3.2.4.5 Etude de la rotation d’ensemble du mur

On mesure I’angle de rotation du mur & partir des capteurs C7, Cs et Cg et C1g qui sont
alignés tout au long de I'expérience (fig. 3.42). On remarque que les trois angles 0719, 0g/10
et g/19 de rotation qui en découlent sont sensiblement identiques (fig. 3.44) ; pour la suite
de cette étude, nous retiendrons 67,1y comme valeur de référence.

On remarque que, comme pour le mur C2s, 'angle de rotation du mur progresse linéai-
rement pour k < 0,29. A k = 0,29, 6 augmente trés rapidement. De plus, la valeur de 6
a la fin de 'expérience est bien supérieure a celle du mur C2s. Ceci montre qu’a la fin du
chargement, le mur ne s’est pas renversé complétement. Cette remarque est justifiée si on
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Figure 3.42 — Evolution des déplacements du mur C3s en fonction de 'excentricité relative k.
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considére que le mur C3s est sur-dimensionné et qu’il a de plus été bloqué dans sa chute par
le coffrage a la fin de I’expérience.

3.2.4.6 FEtude du cisaillement de la base du mur

Le mur C3s subit, en plus d’une rotation globale autour de son pied, un cisaillement des
lits de pierre situés dans le tiers inférieur du mur (capteurs Cy & Cg). Les pierres portant les
capteurs Cs et C5 sont elles aussi sujettes au phénomeéne de cisaillement mais ce cisaillement
est freiné par leur forte inclinaison. Nous étudions le cisaillement des différents lits de pierre
en tragant 1’évolution du rapport efforts tangentiels/efforts normaux en fonction du dépla-
cement relatif des lits de pierre. Nous avons étudié les joints 1 & 7, le joint 1 correspondant &
la fondation et les joints ¢ (i = 2...7) aux joints situés au-dessus du capteur C; (fig. 3.43).
Nous avons retenu une inclinaison de 9° sur les deux premiers lits, 6° pour les lits 3 et 4 et
enfin 4,5° pour les lits suivants. Nous avons également décidé de retirer le déplacement lié a
la rotation du mur pour nous concentrer sur le cisaillement pur.

Figure 3.43 — Identification des joints 1 & 7 du mur C3s.

Le graphique 3.45 nous montre que le joint 1 a un déplacement trés faible (inférieur
a 1 mm). Pour le joint 2, les déplacements enregistrés sont négatifs car le joint 2 subit
un cisaillement et une rotation plus faibles que ceux du reste du mur. Ce phénoméne peut
s’expliquer par le fait que le capteur C5 est disposé sur une boutisse (pierre traversant le mur)
qui s’étend sur deux lits de pierre. Le volume de cette pierre freine donc ses déplacements en
rotation comme en cisaillement : ceci nous confirme le role structurant des pierres de bati
(boutisse, carreau) dans la construction en pierre séche. On considérera que sur les joints
1 et 2, il n’y a pas de rupture en cisaillement. Les déplacements du joint 7 sont quasi-nuls
indiquant qu’a partir de ce joint, le mur est en rotation pure.

Pour les joints 3 & 6, un palier de cisaillement se forme :

TIN=0,32 & @=17.T (3.22)
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Cet angle est trés inférieur a celui mesuré a la boite de Casagrande (¢ = 25°) mais il est
comparable a celui fourni par le test du mur C2s (¢ = 16,7°). On remarque ainsi que,
malgré les différences de géométrie entre les murs C2s et C3s, l'angle de frottement des
lits est sensiblement le méme. La différence entre les deux mesures peut étre attribuée au
probléme de frottement du mur contre les coffrages qui peut induire une légére surestimation
de I’angle . Ces résultats confirment néanmoins que ’angle de frottement & considérer lors
du dimensionnement d’un mur en pierre séche en cisaillement est inférieur & celui mesuré
par un essai a la boite de Casagrande.

Ces essais montrent que ’'inclinaison des assises a une forte influence sur le cisaillement
des lits de pierre. On constate que les deux premiers joints, qui sont inclinés de 9°, n’ont
pas rompu en cisaillement. Le probléme s’est reporté sur les joints suivants, moins incli-
nés, jusqu’a la moitié du mur. On remarque enfin que les joints ont subi de plus grands
déplacements que ceux du mur C2s.

3.2.5 Analyse du mur C4c

Le dernier mur testé est le mur C4c : ¢’est un mur « paysan » en calcaire qui fait partie
de la seconde campagne expérimentale et qui a été testé en mai 2008.

3.2.5.1 Observations, analyse photo et vidéo

Compte tenu de la stabilité du mur C3s, nous avons diminué la largeur du mur C4c que
nous avons fixée & [ = 50 cm. Nous avons maintenu les autres paramétres géométriques et
notamment l'inclinaison des assises.

Nous avons chargé le mur C4c au-dela de ses 2,50 m de hauteur en ajoutant des coffrages
en bois au dessus du remblai. Nous avons de nouveau sollicité le mur par des vibrations sur
les coffrages latéraux pour déclencher sa chute : les vibrations ont provoqué la rupture d’un
des coffrages en bois qui a entrainé la chute du mur. Ce mode de rupture a induit un léger
mouvement de torsion du mur lors de son renversement, mais on peut considérer que les
blocs du mur sont restés solidaires au moment de la chute.

On mesure ’angle de rotation du mur et des pierres situées a la base du mur a partir des
photographies de la tranche du mur. Nous disposons pour cette expérience d’'un appareil
photo numérique qui nous permet d’obtenir une meilleure précision. Nous évaluons ici la
rotation du mur # = 3° a la fin de D'expérience lorsque les pierres ont pivoté de 2 a 3°
supplémentaires (fig. 3.47). Nous retiendrons un angle de rotation des pierres © = 3°.

A la fin de Pexpérience, aprés avoir retiré le remblai, on constate qu’il reste en place
trois lits de pierre du parement aval et cing lits de pierre du parement amont. L’observation
du parement amont montre que ces cinq lits de pierre, d’'une hauteur de 70 cm environ, ont
glissé les uns sur les autres sur une distance totale de 10 cm.

3.2.5.2 Déplacement des capteurs en fonction du temps

L’analyse des déplacements des capteurs en fonction du temps (graphique en annexe D.3)
nous montre une phase de trés faibles déplacements jusqu’a la 60° minute de chargement
suivi d’une progression réguliére jusqu’a la 95¢ minute. On voit enfin qu’a la 108° minute, le
mur a subi un trés fort déplacement qui n’a pourtant pas conduit & sa chute : nous estimons
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Figure 3.47 — Mesure de la rotation du mur C4c (a) et de la rotation des blocs de la base du
mur (b) & partir des photos numeériques de la tranche du mur.

que la ruine du mur est effective & ce moment. Aprés la 110° minute, les déplacements
enregistrés sont dus aux sollicitations par vibration qui ont conduit a la chute du mur.

L’étude de la hauteur de remblai en fonction du temps nous indique que le chargement a
été régulier : on peut estimer la vitesse de chargement & 4 cm/min. L’inclinaison de la surface
du remblai 3 est restée constante au cours de ’expérience avec une moyenne 3 = 34, 9" pour
un écart type de 0,8°. On peut constater que cet angle augmente encore par rapport a
Pexpérience précédente (cf. § 3.2.4.2).

3.2.5.3 Déplacement des capteurs en fonction de ’excentricité relative

Les courbes représentant le déplacement des capteurs en fonction de l’excentricité pré-
sentent la méme allure que celles des murs C2s et C3s. On distingue de nouveau les quatre
phases de progression du mur avec :

Phase 0 : k£ <0, soit une hauteur de remblai maximale de 148 cm avec un déplacement en
téte de mur de 0,1 cm.
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Phase 1 : 0 < k < 0,18, soit une hauteur de remblai maximale de 209 cm avec un dépla-
cement en téte de mur de 0,4 cm.

Phase 2 : 0,18 < k < 0,34, soit une hauteur de remblai maximale de 255 cm avec un
déplacement en téte de mur de 1,5 cm.

Phase 3 : 0,34 < k < 0,51, soit une hauteur de remblai finale de 295 cm avec un déplace-
ment en téte de mur de 9,0 cm.
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Figure 3.48 — Déplacement u; des capteurs du mur C4c en fonction de I’excentricité relative k.

3.2.5.4 Evolution des déplacements et du profil du mur au cours du chargement

On repére sur le graphe des déplacements du mur (fig. 3.49) les mécanismes de rupture
qui interviennent au cours du chargement ainsi que les quatre étapes de déformation du mur
correspondant aux quatre étapes de déplacement des capteurs. Comme pour le mur C3s, les
capteurs Cs et ('3 se déplacent peu car leur progression est freinée par la forte inclinaison
de ces deux lits de pierre. La bande de cisaillement se situe entre les capteurs Cs et C.

3.2.5.5 FEtude de la rotation d’ensemble du mur

Le graphique 3.49 de déplacement du mur nous a montré que le mur tournait autour
de son pied suivant un angle de rotation #. Au vu de 'alignement des capteurs situés sur
la partie haute du mur, on propose trois mesures de 6 : 65,19, 63/19 et 0g/19. On retiendra
finalement 60g/1y comme valeur de référence.
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L’angle de rotation du mur progresse linéairement lors des trois premiéres phases puis
présente un palier vertical pour k£ > 0,34. On peut alors considérer que le mur a entamé sa
ruine par renversement.

3.2.5.6 Etude du cisaillement de la base du mur

On étudie le cisaillement de la base du mur pour les joints 1 a 6 (fig. 3.50) du mur de
calcaire.

Figure 3.50 — Identification des joints 1 & 6 du mur C4c.

On distingue ainsi deux types de comportement : les joints 1 et 2, qui subissent trés peu
de déplacement (inférieurs & 2 mm), et les joints 3 & 5, qui semblent entamer une rupture
en cisaillement, méme si le palier n’est pas aussi marqué que pour les murs C2s et C3s; on
a ainsi :

T/IN=0,35 < =192 (3.23)

La différence avec 'angle mesuré a la boite de Casagrande (¢ = 35°) est beaucoup plus
importante que celle des murs C2s et C3s. L’absence de palier net et I’écart important avec
les mesures a la boite de Casagrande nous confortent dans l'idée que le mur C4c a rompu
en renversement seul.

Le joint 6 n’atteint pas de palier, on peut considérer que le mur se déplace entiérement
en rotation & cette hauteur.
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Nous avons mené une campagne d’essai sur quatre murs en pierre séche
échelle 1 chargés par un remblai pulvérulent jusqu’a la rupture. L’analyse de
ces essais nous a permis d’identifier deux types de comportement du mur sous
chargement : une rotation globale du mur autour de son pied et un cisaillement
des lits situés a la base du mur. Nous avons également pu voir que le mur se
déformait en quatre phases successives. Nous proposons maintenant de dresser
une synthése de ces quatre essais pour mettre en évidence les principes du
comportement et de la rupture d’un mur en pierre seche sous chargement.
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3.3 Bilan de la campagne expérimentale

Nous avons mis en ceuvre une campagne exrpérimentale qui a conduit au
test de quatre murs de souténement en pierre séche. Nous avons ainsi exploré
différents types de construction, de pierre et de géométrie pour le mur tout en
conservant le méme protocole expérimental. Aprés avoir détaillé les résultats
de chaque expérience, nous allons maintenant nous attacher a la comparaison
et a lanalyse des résultats sur l’ensemble de la campagne.

3.3.1 Synthése des résultats de la campagne expérimentale
3.3.1.1 Phases de déformation des murs

Nous avons ainsi identifié un mode de déformation en quatre phases commun aux quatre
expériences.

Phase 0. Lorsque 'excentricité est négative, le mur est monolithique. Ses déplacements
sont trés faibles (inférieurs a 3 mm).

Tableau 3.8 — Comparaison de la phase 0 des quatre expériences.

Mur Clg Mur C2s Mur C3s Mur Cdc

Excentricité max k 0 0 0 0
Hauteur de remblai max h, (m) 1,43 1,31 1,42 1,48
Déplacement max u (cm) 0,3 0,3 0,0 0,1

Phase 1. Lorsque 0 < k < 1/6, les déplacements du mur sont faibles (inférieurs a 1,5 cm
en créte). Le mur peut étre considéré comme monolithique en premiére approximation : une
zone de cisaillement au niveau du pied du mur apparait mais les déplacements restent assez
faibles pour qu’on puisse considérer le mouvement du mur comme un basculement pur.

Tableau 3.9 — Comparaison de la phase 1 des quatre expériences.

Mur Clg Mur C2s Mur C3s  Mur Cdc

Excentricité max k 0,18 0,17 0,16 0,18
Hauteur de remblai max hy (m) 2,17 2,03 2,16 2,09
Déplacement max u (cm) 0,7 1,3 1,3 0,4

Phase 2. Lorsque 1/6 < k < 1/3, le mur ne peut plus étre considéré comme monolithique.
Le mur se renverse autour de son pied sur toute sa hauteur mais on observe également a la
base du mur un cisaillement des lits de pierre. On peut considérer qu’un tiers de la hauteur
du mur est concerné par la rupture en cisaillement.
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Tableau 3.10 — Comparaison de la phase 2 des quatre expériences.

Mur Clg Mur C2s Mur C3s Mur C4c

Excentricité max k - 0,27 0,29 0,34
Hauteur de remblai max hs (m) - 2,30 2,59 2,55
Déplacement max u (cm) - 2,9 3,2 1,5

Phase 3. Lorsque k > 1/3, le mur subit de grandes déformations (de 'ordre du centimétre),
il est proche de la rupture.

Le passage de la phase 2 a la phase 3 est marqué par un changement radical de pente,
au niveau des déplacements des capteurs en fonction de 'excentricité. On peut considérer
que le mur est alors entré en rupture.

On peut noter qu’au cours de cette phase, les déplacements du mur sont tels que les
pierres de chainage latérales se sont a deux reprises bloquées contre le coffrage du remblai,
rendant ’exploitation de cette phase 3 difficile.

Tableau 3.11 — Comparaison de la phase 3 des quatre expériences.

Mur Clg Mur C2s Mur C3s  Mur Cdc

Excentricité max k - 0,32 0,42 0,51
Hauteur de remblai max hy (m) - 2,41 2,96 2,95
Déplacement max u (cm) - 10,8 222 9,0

Les tableaux 3.8 et 3.9 nous montrent que l'excentricité marquant le début des phases
1 et 2 est sensiblement la méme pour les quatre murs. En revanche, en début de phase 3
(tab. 3.10), on remarque que I'excentricité du mur C4c est plus importante que celle des murs
C2s et C3s. Ceci peut étre di au fait que les murs de schiste subissent de forts déplacements
en cisaillement en plus de la rotation globale du mur. On remarque enfin que le déplacement
maximal en téte du mur (tab. 3.11) est sensiblement la méme pour les murs C2s et Cdc;
il est en revanche beaucoup plus importante pour le mur C3s. On peut supposer que les
coffrages du remblai ont freiné la chute du mur, autorisant ainsi des déplacements du mur
plus importants.

3.3.1.2 Modes de déformation des murs

On a ainsi montré que le mur se déformait selon deux processus conjoints :
— une rotation globale du mur autour de son pied d’un angle de rotation 6 ;
— un cisaillement des lits de pierre situés dans le tiers inférieur du mur.

Rotation du mur. Au cours du chargement, le mur subit une rotation d’angle 6 autour
de son pied. Nous avons vu que l'angle 6 reste relativement faible pour k£ < 1/3 puis il
augmente fortement en tendant vers une asymptote horizontale jusqu’a sa rupture. On peut
considérer qu’a ce moment, le mur entame sa rupture en renversement. On estime l’angle
de rotation du mur autour de 2° au moment de la rupture, en se basant sur les résultats des
murs C2s et C4c; nous avons choisi de ne pas tenir compte du mur C3s en considérant que
la valeur de 0 est surestimée par le blocage des pierres sur les coffrages.
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Cisaillement du mur. Le mur subit, en plus d’une rotation globale autour de son pied,
un cisaillement des lits de pierre situés a la base du mur. En tracant le rapport des ef-
forts normaux et tangentiels en fonction des déplacements relatifs des lits de pierre, on a
pu constater que certains lits atteignent un palier de cisaillement. On a ainsi montré que
I’angle de frottement des lits de pierre fourni par la valeur du palier était trés inférieur a
celui mesuré a la boite de Casagrande pour le dimensionnement des murs. Nous expliquons
cette différence par le phénoméne de rotation interne spécifique des murs en pierre séche
qui, allié & la rotation du mur, favorise le cisaillement. On a en effet pu constater, a l'ins-
tar de Villemus (2004), que les blocs situés dans le tiers inférieur du mur effectuent une
rotation plus importante de 2 & 3° par rapport & celle de la rotation globale du mur. Cette
rotation favorise le glissement des blocs. Ces observations nous montrent qu’il faudra peut
étre considérer un angle de frottement inférieur a celui donné par la boite de Casagrande
lors du dimensionnement en cisaillement des murs en pierre séche.

Tableau 3.12 — Bilan de la campagne expérimentale sur murs de souténement en pierre séche.

Mur Clg Mur C2s Mur C3s  Mur Cdc

Hauteur du mur A (m) 2,50 2,50 2,50 2,50
Longueur du mur L (m) 4,00 4,00 4,00 4,00
Largeur en téte du mur [ (m) 0,45 0,45 0,55 0,50
Fruit aval du mur f; (%) 6 6 6 6
Fruit amont du mur fy (%) 0 0 0 0
Inclinaison des lits a (7) 3.4 3.4 9,1 9,1
Inclinaison du remblai 8 () 26,4 31,7 32.6 34,9
Poids propre du mur 7 (kN/m?) 21,0 20,0 20,0 21,8
Poids propre du sol 75 (kN/m?) 14,9 14,9 14,9 14,9
Angle de frottement des blocs ¢ (°) 27 25 25 35
Angle de frottement du sol ¢, (°) 37,7 37,7 37,7 37,7
Angle de frottement a Uinterface ¢ (°) 37,7 37,7 37,7 37,7
Hauteur de remblai max h} (m) - 2,41 2,96" 2,95
Glissement — O O

Renversement -

T indique que le mur n’est pas tombé pour cette hauteur de remblai mais aprés sollicitation par vibrations.

3.3.1.3 Résultats qualitatifs

Ces expériences nous ont également fourni des informations d’ordre qualitatif.

On peut tout d’abord constater que l'expérience s’est bien déroulée en déformation
plane comme nous 'avions souhaité. On compare le profil des murs relevé par les capteurs
a ceux donnés par les photographies des cibles placées au quart de la longueur du mur et
les photographies de la tranche du mur (fig. 3.53). Les mesures du profil du mur C3s sont
réalisées & partir de clichés argentiques scannés avec une précision de 1 pixel qui correspond
4 5 mm sur le mur. L’écart maximal entre les trois courbes est de 1 cm avec une erreur
maximale de 1 cm, ce qui donne un écart réel maximal de 2 ¢cm entre deux pans de mur
éloignés de 1 & 2 m. Pour le mur C4c, les mesures sont réalisées & partir de photos numériques
ou 1 pixel vaut 1,5 mm sur le mur, soit une trés bonne précision. Avec un écart maximal de
1,5 cm entre les courbes et une erreur maximale de 3 mm, on obtient de nouveau un écart
autour de 2 cm. On peut donc valider I’hypothése de déformation plane.
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Figure 3.53 — Profils des murs C3s (a) et C4c (b) relevés au milieu, au quart et au bord des
murs.

D’autre part, nous avons vu que le type de construction (ingénieur ou paysan) n’influait
pas sur le pourcentage de vide de nos murs en schiste. Le pourcentage de vide semble
dépendre du type de pierre utilisé. Nous avons ici obtenu des pourcentages de vide compris
entre 15 et 25%.

Nous avons également constaté qu’'une augmentation de 'inclinaison des assises renfor-
cait fortement la stabilité au cisaillement du mur. Nous verrons dans le chapitre 4 si ce
renforcement est pris en compte dans notre modéle.

Nous avons aussi pu voir au cours de ces expériences le réle des pierres de bati. Nous
avons remarqué, lors de 'analyse des restes du mur, que les boutisses se déplacent peu et
qu’elles bloquent les déplacements des pierres autour d’elles. Nous avons également constaté
qu'un capteur fixé & une boutisse (capteurs C3 du mur C3s) présente des déplacements
moins importants que les autres capteurs du mur. Ceci confirme I'importance des pierres de
bati pour la stabilité des murs en pierre séche.

3.3.2 Analyse critique de la campagne expérimentale

Pour cette campagne expérimentale, nous avons pris le parti de la simplicité afin de
minimiser les inconnues et les incertitudes. Il reste toutefois un certain nombre de facteurs
que nous ne maitrisons pas et qui entachent nos analyses.

Nous avons rencontré un probléme technique majeur qu’est le blocage des pierres sur le
coffrage du mur sur deux de nos expériences (murs Clg et C3s) : ce probléme a fortement
limité I'exploitation du mur Clg et a entaché la fin de I'analyse du mur C3s.

Le probléme principal vient des incertitudes sur les paramétres physiques et géométriques
du mur et du remblai.
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Au moment du dimensionnement, ces incertitudes nous ont amenés & sur-dimensionner
les murs C3s et C4dc : nous avons dii remblayer ces murs jusqu’a 50 cm au-dela de leur
hauteur puis les amener a la rupture en créant des vibrations sur le coffrage, sollicitations
non prises en compte par notre modéle. La partie du remblai située au-dessus du mur a été
maintenue & ’aide de coffrages en bois dont ’angle de frottement avec le remblai est différent
de celui du mur : nous ne prenons pas en compte cette différence dans notre analyse.

Lors de I'analyse des résultats expérimentaux, le poids propre du mur est connu, puis-
qu’on pése les pierres du mur aprés essai, et 'angle de frottement des blocs n’intervient
pas directement lors de notre exploitation. En revanche, les paramétres physiques du rem-
blai (poids propre, angle de frottement et pente) interviennent directement dans le calcul
de l'excentricité relative et des efforts normaux et tangentiels qui servent de base & notre
exploitation. Les incertitudes sur ces parameétres affectent donc ’analyse des résultats ex-
périmentaux. Notons finalement que dans cette analyse, nous modélisons 'action du sol
en nous appuyant sur la théorie de Coulomb et en choisissant d’assimiler I’angle de frot-
tement sol/structure a 'angle de frottement du sol, hypothéses qui nous semblent les plus
pertinentes mais qui présentent également des limites.

Pour k£ < 1/6, le mur est en petites déformations : on peut alors considérer que la
géométrie du mur est sensiblement la méme que celle de départ et que son comportement
monolithique est assuré. En revanche, pour une excentricité au-dela du tiers central, les
déplacements du mur sont importants et on peut remettre en question les calculs basés sur
la géométrie initiale du mur.

D’autre part, on peut également s’interroger sur le comportement du remblai au cours
du chargement et surtout sur 'influence des déplacements du mur sur la densité du remblai.

Ces limites doivent étre prises en compte lors de 'analyse des résultats expérimentaux
et pourront servir a éclairer la confrontation avec le modeéle au chapitre 4.

Nous avons consacré cette partie a la comparaison des résultats obtenus
lors de nos quatre essais. Nous avons ainsi pu identifier un comportement au
chargement commun aux quatre erpériences avec une déformation du mur en
quatre étapes et une rupture par rotation globale du mur et cisaillement de sa
base.
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En conclusion. ..

Dans ce chapitre, nous avons présenté la campagne expérimentale que nous avons entre-
prise. L’objectif de cette campagne était d’étudier le comportement d’un mur en magonnerie
de pierre séche chargé par un remblai de sol jusqu’a la rupture. Ces expériences doivent ser-
vir & valider notre modéle de calcul & la rupture présenté au chapitre 2 mais elles pourront
également étre utilisées & ’avenir pour la validation d’autres modélisations de murs de sou-
ténement en pierre séche.

Nous avons commencé par définir le protocole expérimental que nous voulions mettre
en place. Nous avons choisi de tester des murs en pierre séche en déformation plane en les
remblayant par couches successives avec un gravier roulé, jusqu’a la rupture du mur. Nous
avons ainsi testé des murs avec différents types de construction et différents types de pierre,
dimensionnés grace au modele de calcul a la rupture.

Les expériences ont montré que le mur se déforme sous l'effet de deux mécanismes
conjoints : une rotation globale du mur autour de son pied et un cisaillement des lits de
pierre situés dans le tiers inférieur du mur. Le mur peut étre considéré comme monolithique
tant que la résultante des efforts normaux reste dans le tiers central de la base du mur;
au-dela de ce tiers central, on distingue le tiers inférieur du mur, qui subit cisaillement et
rotation, de sa partie supérieure, qui ne se déplace qu’en rotation. On remarque également
que les pierres situées a la base du mur subissent une rotation plus importante que celle du
mur : c’est le phénoméne de rotation interne spécifique des magonneries en pierre séche.

Nous allons maintenant confronter ces résultats expérimentaux au modéle de calcul & la
rupture que nous avons présenté au chapitre 2.
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Pour commencer...

L’objet de cette thése est de mettre au point un modéle rigoureux et pragmatique de
dimensionnement des murs de souténement en pierre séche.

Dans un premier temps, nous nous sommes attachés a la mise en place de ce modéle basé
sur la théorie du calcul & la rupture (chapitre 2). Nous avons ainsi pu établir une expression
analytique de la hauteur maximale de chargement potentiellement supportable par un mur
en magonnerie de pierre séche qui ne dépende que de la géométrie de la structure, de son
chargement et de son critére de résistance. Le modéle peut donner en outre une indication
sur le mode de rupture privilégié de la structure. Pour mettre au point ce modéle, nous
avons di émettre un certain nombre d’hypothéses :
étude du probléme en déformations planes;
régularité des blocs et de la magonnerie;;

— critére de Coulomb pour les blocs, le sol et I'interaction sol/structure;

— rupture par mécanisme de corps rigides.

Ces hypothéses, nécessaires a 1’établissement du modéle, peuvent étre sources d’erreur et
doivent donc étre étudiées attentivement.

Une fois le modéle établi, nous avons décidé de tester sa validité. Devant le peu d’études
expérimentales réalisées sur le sujet, nous avons choisi d’entreprendre notre propre campagne
d’essais (chapitre 3). Nous avons ainsi testé quatre murs en pierre séche expérimentaux de
géométrie et de matériaux différents chargés jusqu’a la rupture avec un remblai de gravier.
Ces expériences nous ont fourni des données permettant de tester notre modéle mais éga-
lement des informations plus générales sur le comportement des murs en pierre séche sous
chargement et a la rupture.

Nous pouvons également évaluer notre modéle sur la campagne expérimentale de Villemus
(2004) qui se compose de cing tests sur des murs en pierre séche de géométrie et de matériaux
différents chargés jusqu’a la rupture par pression hydrostatique. Cette deuxiéme campagne
d’essais nous permettra d’étayer notre analyse sur un plus large panel de données, mais éga-
lement de tester la pertinence du modéle pour un chargement hydrostatique et les ruptures
en glissement favorisées par ce type de chargement.

Notre objectif pour ce chapitre est donc d’éprouver notre modéle sur les résultats expé-
rimentaux dont nous disposons. Cette étape doit nous permettre de valider notre modéle
mais également de mieux comprendre comment il fonctionne pour en faire la meilleure
utilisation et identifier les pistes d’amélioration. Nous commencerons par présenter les don-
nées expérimentales sur lesquelles nous allons nous appuyer dans cette partie (section 4.1).
Ensuite, nous dresserons une comparaison des hypothéses du modéle et des observations ex-
périmentales afin de valider ces hypothéses ou de pointer les différences (section 4.2). Nous
appliquerons finalement le modéle de calcul a la rupture avec les données expérimentales
dont nous disposons et nous comparerons les résultats pour tester la pertinence du modéle
et proposer des pistes d’amélioration (section 4.3).






Chapitre 4 — Confrontation modéle/expérimentation

4.1 Présentation de la base de données expérimentales

Nous consacrons cette premiére section a la présentation des données issues
des deux campagnes d’essais sur murs en pierre séche menées 4 ’ENTPE
sur lesquelles nous allons nous appuyer dans ce chapitre. Nous rappellerons
les principaux résultats obtenus lors de notre campagne expérimentale et nous
présenterons les résultats expérimentaux de Villemus que nous analyserons afin
qu’ils soient exploitables par notre modéle.

4.1.1 Campagne expérimentale de Villemus

En 2003, Villemus a réalisé cinq expériences sur des murs en pierre séche échelle 1 de
géométries et de matériaux différents amenés a la rupture par un chargement hydrostatique.
Les quatre premiers murs, en calcaire de Saint-Gens, ont été testés au Beaucet (Vaucluse)
et le dernier en schiste local a été expérimenté a Saint-Germain de Calberte (Lozére). Nous
rappelons dans le tableau 4.1 les caractéristiques géométriques et physiques des murs de
Villemus. Nous adoptons la méme nomenclature que celle choisie lors de notre campagne
expérimentale pour désigner les murs de Villemus (fig. 3.6).

Comme nous nous sommes appuyés sur cette campagne expérimentale pour mettre au
point nos essais, les deux dispositifs expérimentaux sont trés proches. Les murs expérimen-
taux de Villemus sont béatis autoporteurs puis chargés par de ’eau versée dans une bache
spécialement élaborée pour ces expériences pour créer une pression hydrostatique. Des cap-
teurs a cable relévent les déplacements du mur ainsi que la hauteur de chargement tout au
long de I'expérience. En revanche, il faut noter que les capteurs utilisés lors des tests Vlc,
V2c¢ et V4c n’étaient pas assez précis pour mesurer les déplacements a la base du mur, ce
qui induit une dispersion des données sur ces tests.

Nous avons également mené des analyses similaires & celles de Villemus. Néanmoins, nos
interprétations ont divergé sur différents points :

— calcul de I'angle de rotation interne des pierres;

— calcul de I'excentricité relative ;

— calcul des résultantes des efforts normaux et tangentiels.

Nous avons donc repris les données brutes de Villemus pour les analyser selon la méthode
décrite au chapitre 3 (cf. § 3.2.1).

Angle de rotation interne des pierres. Les pierres situées a la base d’un mur de souté-
nement en pierre séche présentent la particularité de se renverser vers I’aval du mur ; c’est le
phénomeéne de rotation interne mis en évidence par Villemus. Villemus calcule cet ’angle de
rotation interne des pierres comme ’angle que fait le vecteur déplacement mesuré & partir
de I’analyse stéréophotogrammétrique des murs expérimentaux. Or, ce vecteur déplacement
comprend, en plus de la rotation, une composante de glissement. Nous avons choisi de me-
surer I’angle de rotation interne des pierres comme ’angle que fait la pierre avec sa position
initiale auquel on soustrait ’angle de rotation du mur. Nous ne retiendrons donc pas les
angles de rotation interne calculés par Villemus.
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Excentricité relative. Nous avons choisi de paramétrer le chargement du mur par son
excentricité relative parce que cette valeur tient compte du chargement extérieur comme du
poids propre du mur. Villemus a également utilisé cette valeur mais il n’a pas pris en compte
Iinclinaison des assises des murs V4c et V5s dans son calcul. Nous avons donc repris les
données brutes de Villemus et calculé ’excentricité relative des murs expérimentaux avec
la formule (3.10). Nous obtenons donc de nouvelles courbes d’angle de rotation du mur 6
en fonction de I’excentricité k& sur ces deux murs. Nous présenterons ’ensemble des courbes
0(k) des murs expérimentaux de Villemus en figure 4.2.

Résultante des efforts normaux et tangentiels. On caractérise le cisaillement des lits
de pierre du mur en tracant le rapport des efforts normaux N et tangentiels T s’exercant
sur un lit en fonction du déplacement relatif du lit. De la méme fagon que pour I’excentricité
relative, Villemus n’a pas pris en compte l'inclinaison des assises dans le calcul des efforts
s’exercant sur les lits de pierre; nous avons donc repris les calculs de N et T' & partir des
formules (3.17). Cela nous fournit de nouvelles courbes de cisaillement, avec une nouvelle
valeur de palier. La courbe de cisaillement maximal de chaque mur est présentée figure 4.4.

En prenant en compte ces modifications, on dresse le bilan de ces expériences dans le
tableau 4.1. Notons que les murs de Villemus n’ont pas été chargés jusqu’a la ruine compléte
de 'ouvrage, pour éviter que la chute du mur n’entraine un déversement de la grande quantité
d’eau contenu dans la bache. Les expériences ont été arrétées lorsque les déplacements du
mur étaient tels que la hauteur d’eau n’augmentait plus avec le temps.

Tableau 4.1 — Paramétres physiques et géométriques des murs expérimentaux de Villemus.

Mur Vlie Mur V2¢ Mur V3¢  Mur V4c  Mur Vis

Hauteur du mur A (m) 2,00 1,95 4,00 2,00 4,25
Longueur du mur L (m) 2,00 2,00 3,00 2,00 2,95
Largeur en téte du mur ! (m) 0,60 0,91 1,20 0,66 1,16
Fruit aval du mur f; (%) 15 0 15 12 15

Fruit amont du mur f3 (%) 0 0 0 0 0
Inclinaison des lits « (°) 0 0 0 4,0 8,5
Poids propre du mur 7 (kN/m?) 154 14,9 15,7 15,7 18,0
Angle de frottement des blocs ¢ () 36,0 36,0 36,0 36,0 28,5
Hauteur d’eau max A}, (m) 1,74 1,90 3,37 1,94 3,62

Glissement
Renversement u 0 0

4.1.2 Campagne expérimentale du Pont-de-Montvert

Notre modéle va également étre testé sur la campagne expérimentale que nous avons
menée au Pont-de-Montvert. Cette campagne se compose de quatre tests sur des murs
en pierre séche de géométries et de matériaux différents chargés jusqu’a la rupture par
un remblai de gravier. Les expériences sont détaillées au chapitre 3; on trouvera dans le
tableau 3.12 les caractéristiques physiques des murs et du remblai ainsi que la synthese
des résultats expérimentaux. Notons que le mur Clg ne pourra que trés partiellement étre
exploité dans cette partie, compte tenu du probléme de blocage des pierres que nous avons
rencontré sur cet essai.
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4.1.3 Syntheése

Ces deux campagnes expérimentales nous fournissent un panel de 8 a 9 essais (on ne
pourra pas exploiter complétement l'essai C1g) pour tester notre modeéle. Les données que
nous avons recueillies fournissent également des informations plus larges sur les murs en
pierre séche, et plus particuliérement sur leur comportement sous chargement latéral, qui
peuvent venir éclairer nos analyses et nous fournir des pistes d’amélioration du modéle. Ces
informations pourront également étre utilisées a I'avenir pour calibrer et valider d’autres
modélisations de murs en pierre séche, comme par exemple la méthode des éléments distincts.

Nous allons ainsi tester le comportement du modéle avec différents types de pierre, dif-
férentes géométries du mur ou différents types de construction. L’exploitation de ces deux
campagnes va enfin nous permettre d’explorer deux types de chargement différents, corres-
pondant a deux types de rupture privilégiée (glissement favorisé par ’eau, renversement
favorisé par le sol).

Nous avons présenté ici les données expérimentales des essais de Villemus
et des essais menés au cours de cette these. Ces données vont maintenant
pouvoir étre utilisées au test de la pertinence du modéle.
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4.2 Confrontation hypothéses du modéle et expériences

Nous commencons le test de la pertinence du modéle par le test des diffé-
rentes hypothéses sur lesquelles repose ce modeéle. Dans le modele de calcul a
la rupture, on considére le probléme en déformation plane d’un mur de blocs
réguliers a joints vifs homogénéisé qui, soumis & un chargement latéral, rompt
le long d’une surface de rupture traversant le mur de son pied & son parement
interne : la base du mur reste alors en place tandis que la partie située au
dessus de la surface de rupture se renverse ou glisse d’un seul bloc. Nous al-
lons confronter ces hypothéses aux observations que nous avons pu faire sur
les murs expérimentaut.

4.2.1 Déformation plane du mur

Dans le modéle de calcul a la rupture, nous avons choisi de nous placer en 2D en sup-
posant que, pour un mur suffisamment long, la déformation pouvait étre considérée comme
plane.

Pour la campagne expérimentale du Pont-de-Montvert, nous avons cherché & minimiser
les effets de bord en construisant un mur dont la longueur soit grande devant la taille des
blocs de pierre, en limitant le frottement du gravier sur son coffrage et en évitant le contact
du mur avec le coffrage autant que possible (probléme rencontré pour les murs Clg et C3s).
Nous avons pu constater (fig. 3.53) que 'hypothése de déformation plane était bien vérifiée
sur ces expériences.

Villemus (2004) a comparé les déplacements au centre du mur, mesurés par les capteurs
de déplacement, a ceux des deux bords, relevés a I’aide d’un métre, sur le mur Vbs (fig. 4.1) :
I’écart entre les mesures atteint ici au maximum 6 cm.

On peut donc considérer que nos expériences ont bien été réalisées en déformation plane.
Sur un mur réel, la déformation plane est assurée par la longueur du mur que 'on peut
considérer comme infinie devant sa hauteur. Néanmoins, il peut apparaitre au cours du
vieillissement du mur des phénomeénes en 3D, liés par exemple a la présence de renfort du
mur tels que les chainages verticaux. On a pu vérifier sur I'essai Clg qu’un blocage latéral
du mur renforcait sa stabilité et créait des déformations hors plan. Nous ne prenons pas en
compte ces phénoménes ici car nous ne traitons que du dimensionnement d’ouvrages neufs
ou a reconstuire.

4.2.2 Reégularité des blocs et de la magonnerie

Dans notre modéle de calcul & la rupture, on assimile les blocs de pierre & des paral-
lélépipédes rectangles de méme géométrie, que 'on suppose appareillés en quinconce. On
retrouve une certaine régularité dans les murs en pierre séche expérimentaux puisque les
régles de ’art imposent une construction par lits de pierre paralléles et un croisement des
joints. Toutefois, le mur est construit avec des pierres brutes ou ébauchées de tout calibre.

On a ainsi pu vérifier expérimentalement I'influence des boutisses, pierres structurantes
traversant le mur de part en part. Ces pierres renforcent la stabilité du mur en formant un
lien entre les deux parements. D’autre part, l'irrégularité des blocs et la présence de vide
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Figure 4.1 — Profils du mur V5s relevé au milieu et sur chacun des bords du mur d’aprés Villemus
(2004).

dans le mur autorisent un réarrangement des pierres au cours du chargement qui n’est pas
pris en compte dans le modéle : on peut voir par exemple que la présence d’un vide ou la
casse d’une cale entrainent une rotation interne des blocs situés a la base du mur, 1a ou
la sollicitation est la plus importante. Cette rotation favorise l'instabilité du mur et n’est
pas prise en compte dans notre modéle. On peut également considérer que cette irrégularité
peut avoir une conséquence sur ’angle de frottement des lits de pierre.

On pourrait s’affranchir de la définition de la géométrie des blocs en considérant une
homogénéisation de borne plutét qu’une homogénéisation des milieux périodiques. On peut
également envisager une modélisation par éléments distincts pour étudier l'influence de
Iirrégularité des blocs sur le dimensionnement du mur.

L’hétérogénéité de la magonnerie a une conséquence sur le poids propre du mur. En effet,
celui-ci ne peut pas étre déterminé par le seul poids propre des pierres puisqu’il faut tenir
compte du pourcentage de vide du mur. Compte tenu de la forte irrégularité de la macon-
nerie, ce pourcentage de vide est trés difficile & mesurer. Pour chacune de nos expériences,
comme pour celles de Villemus (2004), nous avons pesé les pierres du mur aprés expérience
afin d’évaluer ce pourcentage. On répertorie dans le tableau 4.2 les pourcentages de vide
calculés a chaque expérience.

Tableau 4.2 — Comparaison des pourcentages de vide des différents murs expérimentaux en
pierre séche.

Vie V2¢ V3c V4ec Vbs Clg C2s C3s Cdc
Poids propre des blocs (kN/m?) 20,7 20,7 20,7 20,7 26,5 24,9 264 264 26,0
Pourcentage de vide (%) 25 27 24 23 32 16 24 24 16

On peut consater dans un premier temps que les pourcentages de vide des quatre premiers
murs de Villemus, bétis avec le méme calcaire, sont du méme ordre (24,8 +1,7 %). On

161



MECANIQUE DES MURS DE SOUTENEMENT EN PIERRE SECHE

remarque également que l'indice des vides des murs Clg et C4c est identique : on peut
supposer que l'utilisation de gros modules dans ces deux murs a favorisé un faible indice des
vides.

Le pourcentage de vide des murs en calcaire de Villemus est plus élevé que celui trouvé
sur le mur de calcaire que nous avons expérimenté au cours de cette thése. On remarque
également que le pourcentage de vide calculé pour le mur de schiste de Villemus est plus
élevé que celui trouvé lors de nos expériences. Ces différences s’expliquent par la différence
de pierre utilisée dans les deux campagnes expérimentales mais elle peut également étre due
a la qualité de I'approvisionnement en pierre : lors des expériences de Villemus, les modules
de calcaire n’étaient pas tous de bonne qualité (pierres issues de rebut de carriére) et il
manquait des pierres de petites tailles dans I’approvisionnement en schiste.

On peut enfin noter qu’il n’y a pas de différence de pourcentage de vide entre les murs
dits « ingénieurs » et les murs « paysans » puisque les murs C2s et C3s, construits avec
le méme schiste mais des types de construction différents, présentent des pourcentages de
vide identiques. Contrairement a nos conjectures de départ, les murs paysans n’ont pas un
pourcentage de vide plus important que les murs ingénieurs : la différence de temps passé a
la construction doit donc étre liée au temps passé a la taille des pierres de parement (fig. 3.5),
au choix des blocs et au soin de la construction mais pas & la quantité de pierre placée dans
le mur.

On pourra donc retenir un pourcentage de vide autour de 24% pour des murs construits
avec des pierres de petite taille et un pourcentage de 16% pour des murs construits avec de
gros modules. Si ’approvisionnement en pierre n’est pas de bonne qualité (manque de choix,
absence de cales, absence de gros modules pour la fondation. . .), on peut majorer d’environ
8% les valeurs précédentes. Dans notre modele, on considérera que le poids propre du mur
est égal au poids propre des pierres multiplié par le pourcentage de pierre dans le mur.

4.2.3 Homogénéisation périodique

Nous avons calculé le critére de résistance du mur en homogénéisant le mur en pierre
séche, considéré comme périodique. Nous avons, pour ce faire, considéré les blocs comme in-
finiment résistants devant les joints et nous avons appliqué aux joints un critére de résistance
de Mohr-Coulomb purement frottant.

Nos murs expérimentaux ont un élancement plus faible que les murs réels puisque nous
avons pour objectif de les amener & la rupture. On dénombre entre 1 et 5 blocs par lit dans la
largeur du mur, c’est-a-dire un nombre de blocs inférieur & celui habituellement requis pour
pour une homogénéisation (cing au minimum selon Fréard (2000)). Les résultats quantitatifs
vont néanmoins valider cette hypothése.

Concernant le choix du critére de résistance des blocs, en comparant les efforts normaux
mesurés au cours des expériences, de 'ordre de 150 kPa, & la résistance en compression des
empilements de blocs mesurée par Villemus (2004), autour de 800 kPa, on peut conclure
que 'hypothése d’une résistance infinie des blocs est bien vérifiée sur ces essais.

Notons enfin que nous avons retenu comme hypothése, lors de ’établissement du critére
de résistance de la magonnerie homogénéisée (cf. § 2.2.1.2), la condition (2.23) sur I’élance-
ment m = 4/b et 'angle de frottement ¢ des blocs :

2m <
tan ¢
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Compte tenu de l'irrégularité de la magonnerie (cf. § 4.2.2), I’élancement des blocs m est
difficile & estimer. Néanmoins, une moyenne sur les blocs des trois premiers lits de pierre
de chacune de nos expériences nous permet d’évaluer m entre 0,3 et 0,6 lorsque 'angle
de frottement des blocs maximal mesuré sur nos essais est de 36" ; on vérifie donc bien la
condition (2.23).

4.2.4 Comportement en renversement

Les essais de chargement par pression hydrostatique ou remblai de sol entrainent le mur
dans un mouvement de rotation globale autour de son pied. On calcule ’angle de rotation 6
des murs expérimentaux grice aux relevés des capteurs de déplacement et on suit ’évolution
de cet angle au cours de ’expérience en représentant 6 en fonction de I'excentricité relative k
(fig. 4.2). On remarque que les courbes 0(k) présentent la méme allure : une faible progression
au début du chargement puis un palier vertical. On constate que deux grandes tendances se
dégagent : quel que soit le type de chargement ou la géométrie du mur, les murs en schiste
tendent a se renverser pour un k plus faible que les murs en calcaire, a ’exception du mur
V3c. Sachant que le schiste et le calcaire employés dans les deux campagnes expérimentales
sont différents, on peut supposer que la rupture en renversement est liée & la hauteur moyenne
des lits de pierre. On peut aussi penser que les ruptures en renversement sont favorisées par le
cisaillement préalable des lits de pierre que nous étudierons dans la section suivante (§ 4.2.4).

2,0
1,8
- Vlc o
1,6 x V2c
— V3c
i-; 1,4 + Vic .
5 Vs
g 1,2 e (C2s
= C3s
=)
= 1,0 C4c
S
e
< 08
2
g 0,6
<
2 04
<

,—0,10 -0,05 0 0,06 0,10 0,15 0,20 0,25 0,30 0,35 0,40 0,45 0,50 0,55

Excentricité relative k

Figure 4.2 — Comportement des murs expérimentaux en pierre séche vis-a-vis du renversement :
angle de rotation du mur 6 en fonction de I’excentricité relative k.

Une analyse des murs au cas par cas va nous permettre de mieux comprendre le com-
portement en rotation des murs de souténement en pierre séche.
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Notons dans un premier temps que les résultats des murs Vlc, V2c et V4c sont trés
dispersés, ce qui s’explique par ’absence de capteurs de précision lors des deux premiéres
expériences, évoquée précédemment (cf. § 4.1.1).

On remarque que les courbes des murs Vlc, V3c et V5s semblent tronquées par rapport
aux autres. Ceci s’explique par le fait que ces murs n’ont pas rompu en renversement mais
en glissement : la rotation du mur n’a donc pas pu s’effectuer complétement. Les rotations
des murs V2c¢ et V4dc sont également plus faibles que celles des murs chargés par un sol.
Ceci s’explique encore une fois par le fait que ces murs aient aussi rompu en glissement,
le chargement hydrostatique utilisé sur les expériences de Villemus favorisant ce type de
rupture.

Précisons que nous avons choisi de limiter I’axe des ordonnées a # = 2° pour permettre
une meilleure lisibilité du graphique. En réalité, 'angle de rotation du mur C3s atteint au
final 4,4°. On peut justifier cet écart par le probléme de frottement du mur contre le coffrage
du remblai qui a freiné la chute du mur.

La seule expérience qui ne vérifie par cette théorie est celle du mur V3c. La rotation
prématurée du mur peut s’expliquer par la désolidarisation du parement externe du mur
au cours de I'expérience entrainant 1’« ouverture » du mur (fig. 4.3a). Cette désolidarisation
résulte de deux phénomeénes combinés :

— le poinconnement de la fondation, qui s’est traduit par la rupture des dalles de pierre

supportant le mur (fig. 4.3b);

— Décartement des chaines d’angle, di & la rupture en compression des cales sur ces

chaines d’angle (fig. 4.3c).
La rupture du mur V3c semble donc précipitée par la mauvaise qualité de la pierre qui est
d’autant plus préjudiciable que le mur est haut.

(a) (b)

Figure 4.3 — « Ouverture » du mur V3c (a) due au poingonnement de la fondation (b) et a
lécartement des chaines d’angle (c).

On retient donc que le renversement est caractéristique du type de pierre utilisé, et plus
particuliérement de la hauteur moyenne des lits de pierre qui composent le mur. Elle se ma-
nifeste par 'apparition d’un palier vertical de I’angle de rotation en fonction du chargement,
ou l'on peut considérer que le mur entre en rupture par renversement. Nous avons choisi de
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définir le seuil de renversement comme le moment ou la courbe 6(k) s’écarte de plus de 50%
de la droite qu’elle suivait initialement.

On répertorie dans le tableau 4.3 ’excentricité au seuil de renversement du mur ainsi que
la hauteur de chargement et ’angle de rotation correspondants. Notons que pour les murs
Ve, V3c et Vbs, qui ont juste amorcé leur rotation & la fin de ’essai, nous avons retenu
I’excentricité maximale comme seuil et que nous les avons affichés en italique pour préciser
que la rupture en renversement n’était pas consommeée.

Tableau 4.3 — Bilan sur le renversement des murs expérimentaux en pierre séche.

Vie V2¢ V3c Vde Vbs C2s C3s Cdc

Hauteur du mur (m) 2,00 195 4,00 200 4,25 250 250 2,50

Hauteur moyenne des lits (cm) 12 12 14 15 9 7 9 13

Chargement au seuil (m) 1,7/ 1,78 3,87 1,90 %62 230 278 2,72

Excentricité au seuil 0,83 0,38 0,29 042 0,30 027 0,36 041

Angle de rotation au seuil (°) 0,4 04 07 05 05 05 12 04
Renversement 0 0 O

L’analyse du tableau 4.3 nous montre que les murs se renversent pour une excentricité
relative autour de 0,40 pour les murs en calcaire. [’excentricité au seuil doit étre un peu plus
faible pour les murs en schiste mais elle est difficile & apprécier compte tenu des incertitudes
sur les résultats du mur C3s et de la rupture mixte glissement-renversement du mur C2s.
Notons enfin que I'angle de rotation du mur au seuil est trés faible, autour de 0,5° excepté
pour le mur C3s pour lequel la valeur peut étre faussée par le probléme de frottement du
mur sur le coffrage.

4.2.5 Comportement en glissement

Nous avons constaté que les murs de souténement en pierre séche subissaient un cisaille-
ment des lits de pierre situés dans leur partie inférieure.

Nous avons repéré, pour chaque expérience, la hauteur de mur impliquée dans la rupture
en cisaillement & partir des données fournies par les capteurs et de I’analyse des éléments du
mur restés en place a la fin de I'expérience. Nous les avons comparés aux résultats obtenus
par Villemus (2004) et répertoriés dans le tableau 4.4. On montre ainsi que la hauteur de la
bande de cisaillement atteint environ un tiers de la hauteur du mur.

D’autre part, le glissement s’accompagne d’une rotation locale des pierres au niveau de
la bande de cisaillement. En effet, la pierre séche présente la particularité de ménager un
certain nombre de vides entre les pierres, ce qui leur permet de se déplacer les unes par
rapport aux autres. Elle autorise en particulier une rotation des pierres plus importante que
celle induite par la rotation globale du mur. En superposant deux images numériques de la
tranche du mur, on a pu apprécier cette rotation locale. On a estimé cette rotation finale
du mur autour de 2° (tab. 4.4) lorsque celle des pierres situées a la base du mur oscille entre
2 et 5° a la fin de 'expérience. Nous n’avons pas d’estimation de I’angle de rotation interne
des murs de Villemus puisque nous n’avons pas retenu le méme mode de calcul de cet angle.

On quantifie le cisaillement des lits de pierre en tragant I’évolution du ratio des efforts
tangentiels T' et des efforts normaux N exercés sur ce lit en fonction de son déplacement
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relatif 579) (fig. 4.4). Nous avons choisi de représenter pour chaque expérience la courbe du
joint dont le cisaillement était maximal : il correspond au joint le plus bas du mur pour les
essais de Villemus et 'essai C2s et au joint n°3 des murs C3s et C4c (dit au changement de
I'inclinaison des assises).
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Figure 4.4 — Comportement des murs expérimentaux vis-a-vis du glissement : rapport des efforts
tangentiels /efforts normaux 7/~ en fonction des déplacements relatifs des lits de pierre du(®.

En confrontant les graphes obtenus & I'analyse des expériences échelle 1 et des essais de
Villemus, on remarque que les courbes présentent la méme allure c’est-a-dire une progression
rapide suivie d’un palier horizontal. On peut identifier, comme dans le cas de la rotation
globale, deux grandes tendances correspondant aux deux types de pierre utilisés. On constate
ainsi que les courbes de cisaillement des murs en schiste et celles des murs en calcaire de
Villemus s’intégrent chacune dans un fuseau. On peut supposer que le cisaillement est donc
caractéristique de I'angle de frottement des blocs utilisés dans la maconnerie. Notons que
si les schistes utilisés dans les deux campagnes expérimentales sont différents, leur angle de
frottement est néanmoins proche. Seul le mur C4c ne s’intégre pas dans cette analyse.

Une étude plus détaillée des expériences peut nous permettre de mieux interpréter ce
phénomeéne.

Précisons pour commencer que nous avons choisi de limiter Paxe des abscisses a du(® =
2 cm afin d’accroitre la lisibilité de notre graphique. Cette représentation tronque la courbe
du mur V5s qui présente un palier horizontal jusqu’a 5,5 cm de déplacement relatif.

Le palier de cisaillement est trés marqué sur les murs V3c et Vbs : ceci s’explique par
le fait que ces deux murs n’ont rompu qu’en glissement alors que les autres murs ont aussi
atteint leur palier de renversement (cf. § 4.2.4).

On fait correspondre a chaque palier une valeur d’angle de frottement des lits de pierre
du mur, que 'on compare & I'angle de frottement mesuré a la boite de Casagrande. On
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regroupe dans le tableau 4.4 I’angle de frottement mesuré au palier ainsi que la hauteur de
chargement correspondant a cette valeur de palier, que I’on met en paralléle avec I'angle de
frottement mesuré a la boite de Casagrande. Nous avons choisi de représenter en italique les
expériences pour lesquelles on ne distingue pas de palier net.

Tableau 4.4 — Bilan sur le cisaillement des murs expérimentaux en pierre séche.

Vie V2¢ V3¢ V4e Vbs (C2s (C3s Cdc

(m) 2,00 1,05 4,00 2,00 4,25 2,50 2,50 2,50

Bande de cisaillement (m) 06 05 08 04 09 08 08 0,8
Chargement au palier (m) 1,72 1,90 3,36 1,94 3,61 234 296 295
Angle de frottement des lits (°) 31,1 31,0 29,7 32,2 232 16,7 17,7 19,2
(")
)
t

Hauteur du mur (m

Angle de rotation interne - - - 2 2 3
Angle de frottement des blocs 36,0 36,0 36,0 36,0 285 250 250 350
Glissemen O O

Ce tableau (tab. 4.4) nous montre que les angles de frottement expérimentaux sont
sensiblement les mémes pour les quatre premiéres expériences de Villemus (¢ = 31,1+1,1°).
On trouve également des angles de frottement comparables entre nos deux expériences en
schiste. On remarque que les valeurs trouvées expérimentalement sont inférieures d’environ
7° & celles mesurées a la boite de Casagrande. On peut expliquer cette différence par la
rotation interne des pierres qui, ajoutée a la rotation globale du mur, favorise le glissement
des blocs : on peut estimer la rotation des blocs entre 3 et 5° & la fin de 'expérience. Cette
différence peut également s’expliquer par la différence de contact blocs sur blocs dans I’essai
a la boite de Casagrande et au sein d’un mur en pierre séche. Il faudra tenir compte de cet
écart lors du choix de 'angle de frottement utilisé dans notre modéle de dimensionnement.
Enfin, on remarque une différence plus importante (autour de 15°) sur I'expérience C4c : ceci
peut s’expliquer par le fait que le mur n’a pas atteint son palier de cisaillement au moment
de sa rupture en renversement.

4.2.6 Mode de rupture du mur

~

/

L

Figure 4.5 — Mode de rupture théorique d’un mur en pierre séche prévu par le calcul & la rupture
(a) et mode de rupture observé sur les expériences (b).

Dans le modéle de calcul a la rupture, on doit choisir un mécanisme de rupture virtuel
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pour la structure. Nous avons supposé que le mur rompait le long d’une ligne de rupture
inclinée d’un angle ¥ traversant le mur de son pied & son parement interne. La partie du mur
située en dessous de cette ligne reste solidaire de la fondation tandis que sa partie supérieure
se déplace selon un mouvement de corps rigide de glissement ou de rotation (fig. 4.5a).

L’analyse des vidéos et des restes du mur nous ont montré que le mur se rompait effec-
tivement le long d’une ligne de rupture. Les déplacements de la partie de mur située sous
cette ligne sont assez faibles pour que 'on puisse considérer que la base du mur reste fixe.
En revanche, on ne peut pas considérer la partie au-dessus de la ligne de rupture du mur
comme monolithique. En effet, nous avons vu que, si la partie haute du mur se renverse
bien dans un mouvement de corps rigide, le tiers inférieur subit un cisaillement de ses lits
qui entraine une déformation du mur qui ne peut plus étre considéré comme monolithique
(fig. 4.5b). On pourrait a 'avenir étudier la possibilité d’introduire ce glissement lit sur lit
dans le modéle de calcul a la rupture.

D’autre part, les expériences montrent que le mur se déforme a la fois en renversement
et en glissement, alors que le modéle ne considére pas ce type de rupture mixte comme
optimal. En effet, le modéle ne peut pas prendre en compte les déplacements induits par le
cisaillement des lits de pierre qui, alliés a la rotation interne des blocs du mur, favorisent le
double mécanisme de renversement et de glissement du mur sous chargement.

Cette section nous a permis de confronter les hypothéses du modéle aux
résultats expérimentaux. Nous avons ainsi validé ’hypothése de déformation
plane du mur et pointé les limites de ’hypothése de régularité des blocs. Cette
partie nous a également permis de préciser le comportement du mur sous char-
gement ainsi que ses mécanismes de rupture. La validation du modéle sur les
données expérimentales va désormais nous permettre de valider les autres hypo-
théses telles que le critére de résistance du mur et du sol et surtout l’interaction
sol/structure.
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4.3 Confrontation résultats du modéle et expériences

La derniére étape de ce chapitre porte sur application du modéle auz essais
échelle 1 présentés en section 4.1, afin de comparer les prévisions du modéle
aux résultats erpérimentaux. Nous pourrons ainsi juger de la pertinence du
modeéle pour le dimensionnement des murs de souténement en pierre séche et
proposer des pistes d’amélioration.

4.3.1 Définition de la hauteur de chargement limite

Cette partie est consacrée a la confrontation entre les prévisions du modéle et les résul-
tats expérimentaux. Le modéle de calcul a la rupture nous fournit la hauteur maximale de
chargement potentiellement supportable par le mur ainsi qu’une indication sur son mode de
rupture. Nous allons donc étre amenés & comparer la hauteur de rupture des murs expéri-
mentaux & celle prédite par le modéle. Pour ce faire, nous devons commencer par définir les
ruptures théorique et expérimentale.

La hauteur de chargement de rupture théorique est celle fournie directement par le
modele (fig. 2.13). Rappelons que nous calculons deux hauteurs critiques correspondant
aux deux mécanismes de rupture (glissement et renversement) que nous avons choisis : on
définit la hauteur maximale de chargement potentiellement supportable par le mur comme le
minimum de ces deux valeurs. L’utilisation du modéle passe par la définition des paramétres
de géométrie, de chargement et de résistance de la structure. Or, nous avons vu que nous
avions des incertitudes sur certains de ces paramétres :

— poids volumique du sol;

— angle de frottement du sol;

— angle de frottement bloc sur bloc du mur.

La hauteur de chargement potentiellement supportable par le mur est donc donnée avec les
incertitudes sur les valeurs de ces paramétres. Notons que pour une utilisation du modéle
en pratique, il faudra aussi estimer le poids propre du mur & partir de celui des blocs et du
pourcentage de vide du mur que nous avons traité au § 4.2.2.

Dans une premiére idée, la hauteur de chargement de rupture expérimentale peut étre
définie comme la hauteur de chargement entrainant la ruine compléte du mur.

Or, nous avons vu lors de nos analyses que le mur entre en grandes déformations pour &
autour de 1/3; c’est ce qu’on a appelé la phase 3 de déformation du mur. On peut considérer
qu’a ce moment, le mur est entré en rupture et définir cette hauteur de chargement maximale
comme celle correspondant au début de la phase 3.

Nous avons préféré décomposer la rupture selon les deux modes que nous avons mis en
évidence : nous avons en effet montré que le mur se déforme par renversement autour de
son pied et/ou cisaillement des lits & sa base et qu’on peut identifier, pour chaque mode
de rupture, un palier indiquant la rupture mécanique de 'ouvrage. On peut donc assimiler
la rupture expérimentale a la formation d’un palier de renversement ou de cisaillement et
retenir comme hauteur de rupture les valeurs figurant dans les tableaux 4.3 et 4.4.

Nous présenterons donc les hauteurs de rupture en renversement et en cisaillement ex-
périmentales pour les confronter & celles fournies par le modéle.
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4.3.2 Comparaison des résultats théoriques et expérimentaux

Nous regroupons dans le tableau 4.5 les résultats théoriques et expérimentaux des expé-
riences de Villemus et de nos propres expériences. Ce tableau comprend pour chaque mur
expérimental :

1. la hauteur du mur;
la hauteur de chargement expérimentale correspondant a la rupture en cisaillement ;
la hauteur de chargement expérimentale correspondant a la rupture en renversement ;

la hauteur de chargement théorique maximale en glissement ;

ANl

la hauteur de chargement théorique maximale en renversement.

Nous avons affiché en italique les valeurs expérimentales du mur C3s pour lequel le
probléme de blocage contre les coffrages a pu fausser les résultats en fin d’essai.

Tableau 4.5 — Confrontation des hauteurs de chargement limites théoriques et expérimentales.

Mur  Chargement exp Chargement th Ecart (%)  Type de rupture

Mur Vlc 2,00 17,74 tgg ? O ?{(lalrslizﬁilrﬁent
Mur V2c¢ 1,95 igg tgg ;1 giﬁizrrlgiﬁent
Mur V3c 4,00 37,37 g:;g 1—1 0 géﬁffiﬁf}?ﬁem
MurVie 200 o0 o4 : emersement
Mur Vbs 4,25 37,60 i:?? 1—0 a giﬁiz?;zﬁent
Mur C2s 2,50 ;:gg ;:ég i’g E{iﬁiﬁiiiﬁen‘c
w0 e, e
Mur C4c 2,50 2:72 g:ég ; : ?{i}llslii?;i?rfent

Pour analyser ces résultats, nous devons tenir compte des spécificités de chaque ex-
périence. Les problémes rencontrés sur certains essais rendent difficile 'exploitation et la
comparaison des résultats.

On peut remarquer que, pour les murs de Villemus, les prévisions du modéle en glissement
et en renversement sont proches (différence inférieure & 4%). Les expériences des murs V2c
et V4c montrent effectivement une rupture en glissement et renversement ; les murs Vlc,
V3c et Vbs ont rompu en glissement mais on a pu observer un palier de renversement
se former. Si on compare la hauteur de rupture expérimentale au minimum des valeurs
théoriques de chaque mur, on constate que le modéle prédit la hauteur de remblai maximale
supportable par le mur avec une erreur inférieure & 11%. On peut de plus constater que la
valeur optimale donnée par le modéle correspond au type de rupture effectivement observé
expérimentalement : le modéle fournit une indication sur le mode de rupture privilégié. Les
taux d’erreurs les plus importants sont atteints lorsque le mur tombe en glissement seul.

Pour les expériences avec chargement de remblai, on constate que le modéle prévoit une
hauteur de chargement trés élevée pour provoquer la chute du mur en glissement. Or, nous
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avons vu expérimentalement que le mur avait atteint son palier de cisaillement sur l’essai
C2s et qu’il en était proche pour les essais C3s et C4c. Le modéle semble donc surestimer la
hauteur de rupture en glissement. Cette différence peut provenir de notre choix de mécanisme
de rupture : nous avons vu expérimentalement qu’il se produisait non pas un glissement de
bloc monolithique mais un cisaillement des lits de pierre accompagné d’une rotation interne
des blocs. Une piste d’amélioration du modéle serait d’explorer un mécanisme de cisaillement
des lits de pierre & la base du mur. Pour les ruptures en renversement, le modéle donne
encore de trés bons résultats avec un écart inférieur a 10%. L’écart en glissement est plus
important sur les deux derniéres expériences : cette différence peut étre liée a la spécificité
de construction de ces deux murs béatis avec une inclinaison de joint trés importante a la
base qui diminue ensuite. Le modéle ne pouvant pas prendre en compte ce changement
d’inclinaison, nous avons retenu l'inclinaison initiale dans le modéle, ce qui peut expliquer
cette surestimation en glissement.

Pour tester la pertinence du modéle de calcul & la rupture, on ne retient que les deux
minima des hauteurs théoriques et expérimentales. Nous avons choisi de représenter la hau-
teur théorique en fonction de la hauteur expérimentale pour chacun des essais (fig. 4.6),
la distance de ces points & la premiére bissectrice nous donnant une indication sur ’erreur
réalisée.
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Figure 4.6 — Représentation des hauteurs de chargement maximales théoriques en fonction des
hauteurs expérimentales.

Ce graphique (fig. 4.6) montre la pertinence de notre modeéle dans la prédiction de la
hauteur de chargement maximale potentiellement supportable par un mur de souténement
en pierre séche. Ces résultats nous permettent de valider les hypothéses retenues dans le
modéle et plus particuliérement les choix de critére de résistance et les essais en laboratoire
sur les blocs de pierre et le gravier.
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Nous proposons une premiére approche de l'influence des incertitudes sur le modéle
en étudiant 'impact d’une petite variation d’un paramétre sur ’estimation de la charge
maximale potentiellement supportable par le mur C2s. Cette étude n’est pas exhaustive
mais elle donne un ordre de grandeur des incertitudes.

Une erreur de mesure de 1 cm ou de 1° d’'un paramétre géométrique a une influence faible
sur la charge maximale supportable par le mur (inférieure a 5%).

Concernant les paramétres physiques (les plus difficiles 4 obtenir), une erreur de 0,5 kN /m3
sur le poids propre du mur v et du remblai v a peu d’impact sur les prédictions du modéle
(autour de 1%). L’angle de frottement des blocs ¢ n’influe pas sur la rupture en renverse-
ment théorique ; en revanche, en posant ¢ < 19° la rupture théorique se fait en glissement
et elle varie donc avec . Il est intéressant de constater par exemple que pour ¢ = 16,7,
valeur de cisaillement mesurée lors des essais échelle 1, on a b} = 2,35 m. C’est I'angle de
frottement du sol ¢ qui a le plus grand impact sur le modéle puisqu’il intervient également
dans l'angle de frottement & l'interface § : une variation de 1° de ¢ entraine une variation
de 7 cm de la hauteur limite de remblai. Nous avons enfin étudié deux nouvelles hypothéses
pour I'angle de frottement a linterface : § = ¢, 'angle de frottement des blocs, et § = 0,
cas extréme ot il n’y a pas de frottement entre le mur et le sol. On trouve alors des erreurs
respectives de 8% et 23%.

4.3.3 Application du modéle et perspectives

Cette section nous a permis de montrer que le modéle de calcul a la rupture mis au point
au chapitre 2 peut étre un outil de dimensionnement des murs de souténement en pierre
séche.

Son utilisation en pratique requiert la connaissance des paramétres géométriques et phy-
siques du mur et du remblai. Les caractéristiques mécaniques (poids propre et angle de
frottement) du sol de remblai peuvent étre déterminées par des essais géotechniques clas-
siques. Le poids du mur est donné par le poids des blocs et le pourcentage de vide du mur
ot 'on pourra retenir 15% pour des murs construits avec de gros modules et 25% pour de
petits modules. L’angle de frottement des blocs peut étre estimé par un essai a la boite de
Casagrande. On rappelle également que les hypothéses du modéle supposent que le mur est
construit selon les régles de 'art.

Nous avons également pu voir les limites du modéle dans la modélisation du glissement
du mur. Peut-étre arrive-t-on également & la limite de I’hypothése de périodicité de la ma-
¢onnerie : il pourrait s’avérer intéressant d’explorer un mécanisme de cisaillement des lits de
pierre accompagné d’une rotation des blocs et/ou d’étudier une homogénéisation de borne
de la maconnerie en pierre séche.

Nous avons consacré cette partie au test du modele sur des résultats expé-
rimentauz. Cette opération nous a permis de montrer que le modeéle de calcul @
la rupture fournissait une bonne estimation de la hauteur mazimale de remblai
supportable par le mur en donnant une indication sur le mode de rupture privi-
légié du mur. Le modeéle semble atteindre ses limites dans le dimensionnement
en glissement et il serait intéressant de tester un autre mécanisme de rupture
pour l'améliorer dans ce domaine.
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En conclusion...

Ce dernier chapitre était consacré a la validation du modéle & partir des données expé-
rimentales que nous avons obtenues au cours de notre campagne d’essais, étayées par celles
issues des essais de Villemus.

Nous avons ainsi pu montrer que les hypothéses du modéle de calcul & la rupture étaient
cohérentes avec les observations expérimentales sur I’hypothése de déformation plane et le
mode de rupture du mur par blocs. En revanche, les essais échelle 1 ont montré que la
rupture des murs en pierre séche découlait d’un double phénoméne de renversement global
du mur et de cisaillement a sa base qui n’est pas intégré dans le modéle.

Nous avons ensuite utilisé notre modéle pour prédire la hauteur de chargement maximale
supportable par les murs expérimentaux. Cette étape nous a permis de voir les difficultés
qui se posent a 'utilisation du modéle : si les paramétres géométriques sont bien connus, il
existe des incertitudes concernant les paramétres physiques du mur, et méme du chargement
dans le cas du remblai de sol, dont nous devons tenir compte au moment de la confrontation
théorie/modéle.

La comparaison entre les résultats théoriques et expérimentaux nous a montré que notre
modeéle de calcul a la rupture peut prédire le type de rupture privilégié du mur et donner
une bonne estimation de la hauteur maximale de chargement supportable par le mur. Ces
résultats nous permettent de valider notre modéle comme un outil pragmatique et pertinent
de dimensionnement des murs en pierre séche.

Ces tests ont mis en évidence les points forts et les limites du modéle et ainsi offert des
pistes d’amélioration. On obtient de trés bons résultats dans le cas d’une rupture par ren-
versement du mur ou d’une rupture mixte en renversement et en glissement. En revanche,
les résultats pour les ruptures en glissement seul sont plus éloignés des observations expéri-
mentales. Nous pouvons donc trouver la des pistes d’amélioration pour notre modéle :

— étude de 'interaction sol/structure ;

— modélisation du phénoméne de cisaillement et rotation interne des blocs.






Conclusion

La pierre séche, technique de construction trés répandue au XIX® siécle en Europe,
connait depuis ces trente derniéres années un regain d’intérét lié au besoin d’auscultation
et de réparation des nombreuses constructions existantes mais également a ’engouement
pour une technique innovante et performante en terme de développement durable. Devant la
nécessité de reconstruction d’ouvrages endommagés par le temps et la demande en construc-
tions neuves, nous avons choisi de consacrer cette thése au dimensionnement des murs de
souténement en pierre séche.

Nous avons proposé une modélisation par le calcul & la rupture : en idéalisant le mur
en pierre séche comme une magonnerie périodique & joints vifs, nous avons mis au point un
modéle de dimensionnement analytique qui ne dépende que de la géométrie, du poids propre
et de I'angle de frottement du mur et du sol de remblai. Le modéle intégre les possibilités de
rupture interne au sein de la maconnerie ainsi que l'interaction du mur et de son remblai.

Nous avons ensuite entrepris une étude expérimentale de dimensionnement. La forte
hétérogénéité du mur et la spécificité de l'interaction sol/structure rendent nécessaire le
recours & l’échelle 1 dans les essais. Nous avons ainsi entrepris, en collaboration avec des
batisseurs en pierre séche, la construction de quatre murs en pierre séche de 2,50 m de
hauteur, chargés jusqu’a la rupture avec un remblai de sol pulvérulent. Ces essais ont permis
d’approfondir nos connaissances sur le comportement et la rupture des murs en pierre séche
sous chargement de sol.

La confrontation du modéle et des expériences nous a permis de présenter 'utilisation
pratique du modéle, et notamment la détermination des paramétres physiques du mur et du
remblai. Nous avons ainsi montré qu’un essai a la boite de Casagrande sur les blocs de pierre
et un essai triaxial sur le sol de remblai permettaient d’obtenir les angles de frottement du
mur et du sol nécessaires au modéle. Nous avons montré finalement la pertinence de notre
modéle sur nos essais échelle 1, particuliérement dans le dimensionnement en renversement,
souvent préjudiciable pour les murs de souténement.

Dans la continuité de ce travail, il serait intéressant d’explorer d’autres hypothéses pour
permettre une utilisation plus large du modéle. On pourrait par exemple intégrer une cohé-
sion dans le sol pour couvrir le champ des sols argileux ou envisager la présence d’eau dans le
remblai. On pourrait également traiter le cas d’une fondation de sol déformable et explorer
les problémes de poingonnement du mur. On peut enfin envisager, & partir de ce modéle, de
complexifier le chargement en ajoutant une surcharge sur le remblai ou en étudiant ’effet
d’une sollicitation dynamique.

Nous avons vu d’autre part que le modéle était moins performant pour les ruptures en
glissement. Nos expériences ont mis en évidence un phénomene de cisaillement des lits de
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pierre allié & une rotation vers l’aval a la base du mur. Il serait intéressant de mettre en
ceuvre de nouveaux mécanismes prenant en compte ce type de rupture.

Enfin, il reste encore un champ trés vaste a explorer dans l'auscultation des murs de
souténement en pierre séche existants. L'important patrimoine en pierre séche, datant ma-
joritairement du XIX€ siécle, présente aujourd’hui des pathologies, notamment des déforma-
tions sous forme de ventre difficiles a analyser. Dans cette étude, on pourra s’appuyer sur les
travaux réalisés au Royaume-Uni et plus particuliérement sur la thése de Mundell (2009).
La méthode des éléments distincts, calibrée par les essais échelle 1 que nous avons réalisés
au cours de cette thése, pourrait permettre d’étudier des murs particuliers et d’explorer
différents scénarios pour expliquer leur déformation. Il serait aussi intéressant d’étudier les
techniques non-destructives développées pour 'auscultation des ouvrages monumentaux en
magconnerie.
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Liste des symboles

a Hauteur des blocs de pierre

b Largeur des blocs de pierre

e Vecteur directeur de I'axe (O, X1)

¢ Vecteur directeur de l'axe (O, X1)

el Vecteur directeur de laxe (O, X7)

e Vecteur directeur de 'axe (O, X})

eh Vecteur directeur de l'axe (O, X))

el Vecteur directeur de 'axe (O, X¥)

fi Fruit aval du mur

fo Fruit amont du mur

F, Force de poussée d’un sol

h Hauteur du mur

' Hauteur du mur dans le repére (O, X1, X5)

h, Hauteur de rupture du mur

h.. Hauteur de rupture du mur dans le repére (O, X7, X))
hs Hauteur du remblai de sol

R, Hauteur du remblai de sol dans le repére (O, X7, X})

hw Hauteur de la pression hydrostatique

h!,  Hauteur de la pression hydrostatique dans le repére (O, X1, X})
k Excentricité relative

K, Coeflicient de poussée d’un sol

l Largeur du mur

U Largeur du mur dans le repére (O, X7, X})

m Elancement des blocs

Pe Puissance des efforts extérieurs
PT™  Puissance résistante maximale

U Déplacement

U; Déplacement du capteur Cj, i € [2,10]
v Vitesse virtuelle de rupture du mur
Vg Vitesse virtuelle de rupture du sol

X1 Abscisse du point X dans le repére (O, X1, X»)
X{  Abscisse du point X dans le repére (O, X7, X))
X{  Abscisse du point X dans le repére (O, X7, XY)
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X2 Ordonnée du point X dans le repére (O, X7, X2)

X%  Ordonnée du point X dans le repére (O, X1, X})

XY Ordonnée du point X dans le repére (O, X7, X)

« Inclinaison des lits de pierre du mur

I} Inclinaison de la surface du remblai

f" Inclinaison de la surface du remblai dans le repére (O, X7, XJ)
y Poids propre du mur

5 Poids propre du sol

0 Angle de frottement & 'interface mur/sol

g1 Coefficient du parement aval du mur

gg  Coefficient du parement amont du mur

gl Coefficient du parement aval du mur dans le repére (O, X7, X})
g, Coefficient du parement amont du mur dans le repére (O, X7, X4)
A1 Inclinaison du parement aval du mur

Ao Inclinaison du parement amont du mur

! Inclinaison du parement aval du mur dans le repére (O, X1, X})
L, Inclinaison du parement amont du mur dans le repére (O, X/, XJ)
0 Angle de rotation expérimental du mur

©  Angle de rotation expérimental des blocs & la base du mur
Angle de frottement de blocs de pierre

Angle de frottement du sol

Vitesse virtuelle du mur en translation

Vitesse virtuelle du sol en translation

w0

v

Orientation du vecteur x de vitesse virtuelle du mur
Orientation du vecteur v, de vitesse virtuelle du sol
Angle de rupture virtuel du mur

Angle de rupture virtuel du sol

Contrainte normale

Contrainte tangentielle

Angle de rotation virtuel du mur

Coeflicient de cisaillement virtuel du sol
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Annexe A

Modélisation par le calcul a la
rupture

Cette annexe est consacrée au détail des calculs des modéles de calcul & la rupture
présentés section 2.2.

Annexe A.1 : modélisation d’un mur sous pression hydrostatique (cf. § 2.2.2).
Annexe A.2 : modélisation d’un mur sous poussée d’'un sol (cf. § 2.2.2.4).

Annexe A.3 : modélisation d'un mur et de son remblai de sol (cf. § 2.2.3).
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A.1 Modélisation d’un mur sous pression hydrostatique

X1

X
B Al 1 Xe
WEx
1 /
p P
h hw - O, v
n, |
2 X ¥
X, F oY
C /
W) e
4l///) l/ 61
€9

Figure A.1 — Hypothéses de géométrie, chargement et résistance et mécanisme de rupture du

systéme mur sous pression hydrostatique.

A.1.1 Hypothéses du calcul a la rupture

Géomeétrie.

On considére un mur OABC de hauteur h, largeur en téte [, fruit extérieur

A1, fruit intérieur Ao, inclinaison des lits de pierre « tel que décrit au § 1.4 (fig. 1.20). Pour
des raisons de commodité de calcul, on utilisera ici les paramétres géométriques (fig. A.1)

exprimés dans le repére (O, X1, X}) comme :

cos(A1 — )

I h 4+ lsin o
COS A1
! = lcosa
)\,1 = )\1 —
)\/2 = X+t

On introduit également les deux coefficients :

, ' —1'tan «

/
T tan \j

/

/ /
€y = ? tan )\2

Chargement. Le mur est soumis & deux chargements :
— son poids propre (chargement & distance) :

v = —ysinae] — ycosael
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Annexe A — Modélisation par le calcul a la rupture

— une pression hydrostatique (condition limite) sur un segment [F'W] de son parement
intérieur :
P, = Yw cos(Ny — a))(hl, — X5) €] — v cos(Ny — ) tan Ny (hl, — X3) e (A.4)
On appelle by 'ordonnée de F' dans (O, X1, X3) :
cos A} sin «
hy = —+2——1'(1+¢} +¢ A5
0 COS()\IQ—CV) ( +€1+52) ( )

et h!, 'ordonnée de W.

Critére de résistance. Le mur est caractérisé par son critére de résistance homogénéisé
que l'on exprime grace & sa fonction d’appui :

Ao [o]) = { (3)0 Znﬂofc [v] vérifient (A.7) (A.6)
avec
—niv1 § 0 (A7a)
tan @ |nivi| < 2mmngvy (A.7b)
1
|njve + nav1| < tanpniv + N2 (A.7c)
tan ¢

A.1.2 Choix du mécanisme de rupture virtuel

On choisit un mode de rupture de corps rigide le long d’une surface OO’ inclinée d’un
angle ¥ avec X7 (fig. A.1). La géométrie du systéme impose alors :

/

g € «, arctan m (A8)
On caractérise la surface de rupture OO’ par sa normale n :
n=sinVe| +cos Ve (A.9)
On définit également les coordonnées (—I..,h!) du point O en fonction de langle ¥
comme :
cos N, cos ¥

I(v — 277 (14 €] + € A.10
r( ) COS(\II—)\IQ) ( +€1+€2) ( a)
h(¥) = I tanW¥ (A.10Db)

On considére que le triangle OO'C reste immobile tandis que le trapéze OABO’ se
déplace a la vitesse v de sorte qu’en tout point X de OABO’ on a :

v(X) = (xcos¥ +wXp) e} + (xsing —wXj) e (A.11)

Dans cette annexe, nous développerons les cas particuliers :
— d’une rupture par translation pure :

v (X) = xcostpe| + xsinth el (A12)
— d’une rupture par rotation pure :
v(X) =wXjey —wXie) (A.13)
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A.1.3 Détermination de la hauteur d’eau critique
A.1.3.1 Rupture du mur par translation

Puissance des efforts extérieurs. On calcule la puissance des efforts extérieurs :

pe = // ’7UdV+/ p QdS
OABO' — ow " (A.14)
Ps

~~

Ps

La puissance des efforts volumiques PS s’écrit a partir des expressions (A.3) et (A.12) :

Py = // y.xdV
OABO’

= // —yxsin(y) + o) dX7d X}
OABO'

= —yxsin(Y + a) Voanor

P = —% sin(¢y + a)l’ [(2 +el +ebh)h — (1 +&) +eb)h, —I'(1+€)) tana| (A.15)

La puissance des efforts surfaciques P¢ s’écrit a partir des expressions (A.4) et (A.12) :

P = / p .vdS
ow "

I / / /

w cos(Ny — a)cos(yp + A5) -, ;o dX5
w hy, — X5) —=
/h TwX cos X (o 2) cos X

YwX €cos(Ny, — a) cos(v + \b)
2 cos? N,

Pe (R, — hl)? (A.16)

Puissance résistante maximale. On calcule ensuite la puissance résistante maximale

prme
prn— [ aen@av e [, o)) ds (A7)
OABO' oo’
avec
7_{_hom(czi) -0 (A.18)
et
" (n, [v]) = 0 (A.19)

sous les conditions d’existence (A.7) de la fonction d’appui.

On explicite les conditions d’existence en remplagant n et v par leurs expressions res-
pectives (A.9) et (A.12); on trouve ainsi que :

— (A.7a) devient :

—MN1U1 S 0
—sinW¥ (ycosy) < 0
-x < 0
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Annexe A — Modélisation par le calcul a la rupture

— (A.7b) devient :

tang [njv1| < 2mmnavy
tan|sin W (xcosy)| < 2m cos WV (xsiny)
tanptan ¥ < 2m tany

— (A.7c) devient :

1
|nivy + nov1| < tanpniv; + N9V
tan )
|sin U (xsiney) 4+ cos ¥ (xcosty)| < tanep sinW¥(xcosv) + . cos ¥ (x sin )
an
t
l1+tanVPtany < tanptanW¥ + any
tan ¢
t
1—tanptan¥ < any — tan ¥ tan ¢
tan ¢
t
1 —tanptan¥ < (1 —tanptan V) any
tan ¢
tanp < tany
avec tan ¥ <
tan
On retiendra donc les conditions de pertinence suivantes :
x > 0 (A.20a)
tanptan ¥ < 2mtany) (A.20b)
e < ¥ avec tan¥ < 1/tanp (A.20c)

Calcul de la charge limite. L’approche par l'extérieur du calcul a la rupture nous dit
alors que :

pe < prm (A.21)

La hauteur critique héugo est donc la plus grande racine du polynéme P¢ :

1, (1, @) = h’r+\/77 Cosizl(fx )020(:8, -2 ) U[(2+¢e] +ep)h — (L+¢) +ey)hy — V(1 + ) tana
w 2 2

(A.22)

On cherche les valeurs de ¢ et ¥ qui minimisent h/,%° sous les conditions (A.8) et (A.20) :
PPt = (A.23a)

PPt = ¢ (A.23b)

On trouve ainsi la hauteur limite A/, :

. + 2)\/
. hg+\/3 Cosiiif%? ;30(;3;2 2t e el — (1 o] + by~ (1 + o tancl

(A.24)
On donne finalement la hauteur hJ, :
/ —
he = Wh;g —sinal/(1+¢) + &) (A.25)
2
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A.1.3.2 Rupture du mur par rotation

Puissance des efforts extérieurs. La puissance des efforts extérieurs est donnée par
I'expression (A.14).
Dans le cas d’une rotation pure, la puissance des efforts volumiques s’exprime comme :

Py = // v.vdV
OABO’'

= // —yw(X,sina — X} cos o) dX1d X}
OABO’

log rhoy
Py = —'yw[ / (X5sina — X7 cosa) dX1d X5 (A.26)
loi J hoi
lif phay log phoy
+/ / (X} sina — X cosa) dX1d X, + / (X} sina — X cos ) dX{d X}
lis S hag la; J hai
avec
l h
0i —I'(1+¢€) —X{ tan ¥
0f —'e} B —{'(1+¢e))+ X)) tana
14 —U'e} — X/ tan ¥ (A.27)
1f 0 X1/ tan A
2i — — X/ tan ¥

2f —U(1+¢)) V(1 +e)+e5)+ X7)/tan X

On calcule la puissance des efforts surfaciques P¢ en se placant sur le parement interne
du mur; on peut, sur ce parement, exprimer X| en fonction de X} :

X| = Xtan Ay — I'(1 4+ €} + £5) (A.28)

P¢ s’exprime alors comme :

P = / p .vdS
ow ¥
!

h! /
. w cos(Ay — ) X _
On peut donc écrire P¢ comme un polynome de degré 3 en hl, :

P° = w (ps(V) h,” + pa(®) h,* + p1 (¥) b, + po(P)) (A.30)

ol les p; sont des coefficients qui s’expriment en fonction des parameétres géométriques et
physiques du mur.

Puissance résistante maximale. La puissance résistante maximale P""™ s’écrit de nou-
veau :

Prm =0 (A.31)

sous les conditions d’existence (A.7) de la fonction d’appui.
On explicite les conditions d’existence en remplagant n et v par leurs expressions res-
pectives (A.9) et (A.13); on trouve ainsi que :
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Annexe A — Modélisation par le calcul a la rupture

— (A.7a) devient :

—MN10U1 S 0
—sin¥ (wXa2) < 0
—w < 0
— (A.7b) devient :
tang [njv1| < 2mmnavg
tan [sin ¥ (wX3)| < 2m cos V¥ (—wXi)

X
~22 tan ptan¥ < 2m
X4 5
tan? ¥ < m
tan e

— (A.7c) devient :

IA

1
|nive + novi| tan pnivy + o N9y

|sin ¥ (—wX7) + cos ¥ (wXs)|

IA

tan sin U (wXy) + cos ¥ (—wX1)
tan ¢

1
Xo(l—tanptan¥) < —X, <7 —tan\I/>
D¢ tan ¢
—yj(l —tanptan¥) < (1 —tanptan V) o
tan¥ < 1

tan ¢

On retiendra donc les conditions de pertinence suivantes :

w > 0 (A.32a)
2m
tan¥U < (A.32D)
tan ¢
1
tan¥ < (A.32¢)
tan ¢

Calcul de la charge limite. La hauteur critique est donc une racine du polynéme P¢€
(A.30), que 'on peut calculer grace a la méthode de Cardan.
On divise P¢ par wps(¥) et on opére le changement de variable :

v)
H, = 1, + 22
3p3(P)

(A.33)

ce qui nous permet de transformer le polynéme P€¢ en polynome unitaire Q¢ dont les termes
du second degré sont nuls de sorte que :

Q° = H.,’ + qi (V) Hl, + qo(¥) (A.34)

Notons que ce changement de variable permet d’éliminer w.
On calcule ensuite le discriminant A de ce polynéme :

1 o)? (A.35)

A) = [0(®)] + 5
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A étant dans notre cas toujours positif, on obtient la hauteur critique hiuro :

) — i/—qm;\m(m N \/ a(®) - /5] _ pe) A

On cherche la valeur de ¥ qui minimise h/,"" sous les conditions (A.32) :

770 2m
Uy avec —=—(Vp) =0 si0< Py <
\Ijopt — dw tan (2 (A37)

2m . 2m
si Uy >
tan ¢ tan ¢
On trouve ainsi la hauteur limite h," :
hl = hlO(WOP) (A.38)

On donne finalement la hauteur h;, :

W cos(A, — «)

" hl" —sinal'(1+¢) +¢eb) (A.39)

/ w
cos \j

La hauteur extréme d’eau potentiellement supportable par le mur est majorée par la
hauteur i, qui s’exprime en fonction de (A.25) et (A.39) comme :

h), = min{hg Ao} (A.40)

w T wo w
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Annexe A — Modélisation par le calcul a la rupture

A.2 Modélisation d’un mur sous poussée d’un sol pulvérulent

Figure A.2 — Hypotheéses de géométrie, chargement et résistance et mécanisme de rupture du
systéme mur sous poussée d'un sol.

A.2.1 Hypothéses du calcul a la rupture

Géométrie. On considére un mur OABC de hauteur h, largeur en téte [, fruit extérieur
A1, fruit intérieur Mg, inclinaison des lits de pierre « (fig. 1.20). Nous reprendrons les mémes
notations que dans le cas de la pression hydrostatique (A.1/A.2).

Chargement. Le mur est soumis a deux chargements :
— son poids propre (chargement & distance) donné par Iexpression (A.3).
— la poussée d’un remblai de sol (condition limite) sur un segment [F'S] de son parement
intérieur :

! _ / _
p. = Kwsw(h;—)fé) COS(5+/\’2)§’1—KWSM

h!—X15) sin(5+M\,) et
=s cos Aj cos A, ( s 2) sin(0+42) €

(A.41)
ou K, est le coefficient de poussée des terres que 'on exprime grace a la théorie de
Coulomb (1.10) en fonction de I'angle de frottement du remblai de sol ¢;, de sa pente
0, de l'inclinaison du parement Ay et de 'angle de frottement entre le mur et le sol §.

Critére de résistance. Le mur est caractérisé par son critére de résistance homogénéisé
que 'on exprime grace a sa fonction d’appui (A.6) qui dépend des conditions (A.7).

A.2.2 Choix du mécanisme de rupture virtuel

On choisit un mode de rupture de corps rigide le long d’une surface OO’ inclinée d’un
angle W avec X7 ; on caractérise cette surface de rupture par sa normale n (A.9).
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On considére que le triangle OO'C reste immobile tandis que le trapéze OABO’ se
déplace a la vitesse v (A.11). Dans cette annexe, nous développerons les cas particuliers :

— d’une rupture par translation pure (A.12);

— d’une rupture par rotation pure (A.13).

A.2.3 Deétermination de la hauteur de sol critique
A.2.3.1 Rupture du mur par translation

Puissance des efforts extérieurs. On calcule la puissance des efforts extérieurs :

pe = // 7.vdV+/ p..vdS
OABO' o's® (A.42)

Pg Pe

La puissance des efforts volumiques PS conserve la méme expression (A.15) :
Pe = —% sin(v + )l [(2 el b DR — (L4 &)+ eh)hy — (1 +€)) tan oz]

La puissance des efforts surfaciques P¢ s’écrit :

P = / p_.vdS
o0's*

hl / / /
5 MNo— o+ X dX
= / 1<a’73 COS( 2 a> Coiflw + + 2) (h; - é) 7)%/
n cos A, COS Ag
K b — :
pe _  Kavsx cos(g — ajcos(vh + 5+ Ay) (W, — h.)? (A.43)

® 2 cos? N

Puissance résistante maximale. On calcule ensuite la puissance résistante maximale
P & partir de 'expression (A.17). On en déduit que la puissance résistante maximale est
nulle et que les paramétres cinématiques doivent respecter les conditions (A.20) :

x = 0
tanptan ¥ < 2mtany
o < Y avec tan ¥ < 1/tan ¢

Calcul de la charge limite. L’approche par l'extérieur du calcul & la rupture nous dit
alors que :
pe <P (A.44)

La hauteur critique h;go est donc la plus grande racine du polynéme P¢ :

W9 (1, W) =

)l’ [(2 +el +eh)h — (1 +e +ey)h, —U'(1+¢)) tan
(A.45)

. v sin(¢) + a) cos? X,
" Kovys cos(ip + 0 + M) cos(N, — a
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Annexe A — Modélisation par le calcul a la rupture

On cherche les valeurs de ¢ et ¥ qui minimisent A% sous les conditions (A.8) et (A.20) :

PPt = (A.46a)
yort - — (A.46Db)

On trouve ainsi la hauteur limite 1.7 :
/9 / v Sil’l(gD + Ol) cos? >‘l2 / / IAYN / '\ / /

W = W\ et 6 1) conO ) L2+ + e = (Ll )i — 11 —l—sl)tana]
(A.47)
On donne finalement la hauteur h :
Ay —

h = ‘mhgg —sinal'(1+ &) +¢&) (A.48)

A.2.3.2 Rupture du mur par rotation

Puissance des efforts extérieurs. La puissance des efforts extérieurs est donnée par
I'expression (A.42).

La puissance des efforts volumiques conserve la méme expression (A.26).

La puissance des efforts surfaciques P¢ s’écrit :

P = / p_.vdS
05"

h' /
. s COS()\ — Oé) cos d .
PS = /h Ka’ySWﬁ (h/s — Xé) (Xé(jos)\é - l/(]. + 5/1 + 5/2) Sln(5 + Aé)) dXé

On peut donc écrire P¢ comme un polynome de degré 3 en b, :

P° = w(ps() h,* + pa(®) h,* + p1 (W) B, + po(P)) (A.49)

Puissance résistante maximale. On calcule ensuite la puissance résistante maximale
P & partir de I'expression (A.17). On en déduit que la puissance résistante maximale est
nulle et que les parameétres cinématiques doivent respecter les conditions (A.32).

w > 0
2
tan ¥ < o
‘1cancp
tan¥ <
tan ¢

Calcul de la charge limite. La hauteur critique est donc une racine du polynéme P¢€,
que 'on peut calculer grace & la méthode de Cardan.
On divise P¢ par wps(¥) et on opére le changement de variable :

v)
= w4 22
3p3(¥)

(A.50)
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ce qui nous permet de transformer le polynéme P€¢ en polynome unitaire Q¢ dont les termes
du second degré sont nuls de sorte que :

Q° = H{’ + qi(W) H, + qo(¥) (A.51)
Notons que ce changement de variable permet également d’éliminer w.
On calcule ensuite le discriminant A de ce polynome :

4

+ o7 1 (9)] ’ (A.52)

A(Y) = [go(W))*

A étant dans notre cas toujours positif, on obtient la hauteur critique h;ro :

%W@=¢mwiwﬂm+¢mwi 5@ _ ) s

On cherche la valeur de ¥ qui minimise h." sous les conditions (A.32) :
170

Uy avec ——(Pp) =0 si0< Py <
\Ijopt — dw tangp (A.54)

2m . 2m
S1 \I’O >
tan ¢ tan ¢

On trouve ainsi la hauteur limite h." :

2m

B = .0 (wort) (A.55)

On donne finalement la hauteur A :

N —a)
hg_cosc(osfzxa)h; “sinal(1+¢) + &) (A.56)
2

La hauteur extréme de remblai potentiellement supportable par le mur est majorée par
Rt tel que :

ht = min{h?, h"} (A.57)
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A.3 Modélisation d’un mur chargé par un remblai pulvérulent

1"
X2

l/ E/

2

Figure A.3 — Hypothéses de géométrie, chargement et résistance et mécanisme de rupture du
systéme mur/remblai.

A.3.1 Hypothéses du calcul a la rupture

Géométrie. On considére un mur OABC de hauteur h, largeur en téte [, fruit extérieur
A1, fruit intérieur Ao, inclinaison des lits de pierre « (fig. 1.20) ainsi que son remblai de
sol de hauteur hs et de pente 3. Nous reprendrons pour le mur les mémes notations que
dans le cas du modéle de pression hydrostatique (A.1/A.2) et nous introduisons un nouveau
paramétre pour le remblai :

B =8+a (A.58)

Chargement. Le systéme mur/remblai est soumis & deux chargements :
— le poids propre du mur (chargement & distance) donné par I'expression (A.3) :

v = —ysinae)] — vycosael
— le poids propre du remblai (chargement a distance) :

Y, = —7ssin ae) —yscosaeh (A.59)

Critére de résistance. Le mur est caractérisé par son critére de résistance homogénéisé
que 'on exprime grace a sa fonction d’appui (A.6) :

0 sinet [u] vérifient (A.7)

o0 sinon

T (n, [v]) = {
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avec (A.7) :

IN

—MN10U1 0

tanp [njv1| < 2mngvy

1
[n1vy +ngvi| < tanpniv + m Nav2

Le sol pulvérulent est caractérisé par un critére de résistance de Mohr-Coulomb purement
frottant que 'on exprime grace a ses fonctions d’appui :

7T(ci):{ 0 sl (A6L) (A.60)
=S oo SInon
avec
tr(d,) = (|ds1| + |dsz|) sin @5 (A.61)
et ( |
0 si(A63
el ={ O S (A.62)
avec
[vs - s = [[vs]l sin s (A.63)

L’interface entre le mur et le sol est caractérisée par un critére de résistance de Mohr-
Coulomb que 'on exprime grace a sa fonction d’appui :

0 si(A.65)

00 sinon

m(n, Av) = { (A.64)

avec
Av.ns > |Av. ts| tand (A.65)
A.3.2 Choix du mécanisme de rupture virtuel

On garde pour le mur un mode de rupture de corps rigide le long d’une surface OO’
inclinée d’un angle ¥ avec X/ ; on caractérise cette surface de rupture par la normale n
décrite en (A.9) :

n=sinWe)| +cos Ve (A.66)

Seul le trapéze OABO' se déplace a la vitesse v.
Le sol se rompt également le long d’une surface plane O'T inclinée d’un angle ¥ par
rapport au parement intérieur du mur; on appelle n, la normale de O'T :

n, = cos(Wy — \,) e} +sin(¥, — \,) €l A.67
s 2) €1 2) €2

Seul le triangle O'T'S est mobilisé en déplacement a la vitesse v,.
L’interface entre le mur et le sol est caractérisée par sa normale ng et sa tangente ¢ :

nsg = cosAhe) —sin el (A.68a)
ts = sin)ye] + cos e (A.68b)

Deux champs de vitesse virtuels vont étre explorés dans cette étude :
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1. une translation de vecteur X du mur et une translation de vecteur X, du sol :

v = xcosipe| + xsiny e (A.69a)
Vs Xs CO8 s €] — X SN2 € (A.69D)

2. une rotation d’angle w du mur et un cisaillement du sol :

v = wXje) —wXie (A.70a)
vy = WsXé, COSQZ)SQ&,'FWSX;Sin@DSQIQ/ (A7Ob)

A.3.3 Détermination de la hauteur de sol critique
A.3.3.1 Rupture du mur par translation

Puissance des efforts extérieurs. On calcule la puissance des efforts extérieurs :

PC = // 'y.de+// 7, -x,dV (A.71)
OABO' — o'ST B
P

N~
e e
mur 7)501

La puissance des efforts du mur PS,, se présente sous la méme forme que PS5 (A.15) de
sorte que :

Phur = =50 sin(t +a)l' |2+ &) + ) — (L+ & + )b — (1 +&})tana|  (A72)

e

La puissance des efforts du sol PS; s’écrit comme :

St

€
= v .x.dS
! //O’STS -

= // YsXs sin(Ys — o) dX]d X}
o’'sT

= YsXs Sin(ws - O‘)VO’ST

e TsXs sin(¢s — a) sin ¥ cos(B' — N)
ol T T2 cos(Wy + 1 — N cos? A

(I, — .)? (A.73)

Puissance résistante maximale. Toutes les fonctions d’appui du mur et du sol étant
nulles, la puissance résistante maximale P™" est également nulle. Les paramétres cinéma-
tiques doivent respecter les conditions d’existence des fonctions d’appui du domaine de
résistance du mur (A.7), du sol (A.63) et de l'interface (A.65).

Concernant le domaine de résistance du mur, comme nous avons retenu la méme vitesse
(A.69a) et la méme surface de rupture (A.66), les conditions d’existence de la fonction =
restent les mémes que dans le cas des modélisations de mur sous pression soit (A.20) :

x =2 0
tanptan ¥ < 2mtany
o < Y avec tan ¥ < 1/tan¢p
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Dans le cas du sol, en remplagant n, et v, par (A.67) et (A.69b) dans (A.63), on trouve :

[vg] . ne > [[vs]l sinegs
(xs cosths) cos(Ws — Ny) — (xssineps) sin(Wgs — Ny) > x5 sin g
cos(ths + Vs — X)) > cos(g — ©s)
bs > g T, = N, (ALTA)

A Tlinterface, on substitue a ng et t; leur expression (A.68a) et (A.68b) et on explicite
Av = v — v, dans ’équation (A.65) :

Av.ns > |Av.ts| tand
Avy cos Ny — Avg sin Ny > | Awy sin A + Awg cos Ay | tand
Avy cos(d + Ny) > Awvg sin(d + \))
(xcos O — xscosfs) cos(d + Ay) > (xsin® — xssinby) sin(d + )
xcos(@+ 8+ X)) > xscos(fs — 8 — \y) (A.75)

Calcul de la charge limite. L’approche par I'extérieur du calcul & la rupture nous dit

alors que :
pe<prm (A.76)

La hauteur critique h;go est donc la plus grande racine du polynéme P¢ :

B (4, W) = hy + \/3 KU[(24 &) + bl — (14} + )b, — V(1 + ) tana] - (A77)
avec
sin(¢y + a) cos(1s — 6 — Ny) cos(Us + B/ — AS) cos? N

cos(¢ + 6 4+ A,) sin(eps — o) sin U, cos(5/ — AS) (A.78)

K, s, W) =

On cherche les valeurs de ¥, ¥, 5 et ¥ qui minimisent h’sgo sous les conditions (A.20),
(A.74) et (A.75); on trouve en particulier :

PPt = o (A.79a)

PoPt — (A.79b)
v

d)gpt = §_qjs_@s+/\,2 (A'79C>

On trouve ainsi la hauteur limite A7 :

(4, W) = iy + \/7 Kopt]! [(2 +ef +ey) — (L+e) +eh)hy —I'(1 +¢)) tan a] (A.80)

Vs
avec
Feopt sin(p 4 a) sin(WP" + @, + 0) cos(TP' + 5/ — M) cos? N, (A.81)
cos(p + 6 + Xy) cos(UP" + o, — Ny — ) sin WeP' cos(5 — Nj) .
On donne finalement la hauteur hJ :

Ay —
B = Whgg —sinal/(1+¢) + &) (A.82)

2
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A.3.3.2 Rupture du mur par rotation

Puissance des efforts extérieurs. La puissance des efforts extérieurs s’écrit :

7762// fy.vdV—i—// 7, vsdV (A.83)
OABO' O'ST

Plhur P,

sol

La puissance des efforts du mur conserve la méme expression (A.26).
La puissance des efforts du sol s’exprime comme :

seol = // RCH ds
o'ST
= // vsws sin(Wg + s + a — AN XY dXVd XY
o'ST
TH X5,
ol = / / Ysws Sin(Ws + s + a — Xy) X5 dX{d XY
0 0
TO' XY,
+ / / Ysws sin(Ws 4+ s + o — X5) Xy dX{d X5 (A.84)
TH J0

ot SH est la distance du point S a TO'.
On a ainsi :

sin U tan(W, + 6"+ \))

TH = B, — I A.85

cos X, (hs — Iy (A.85a)
Ay —3')
TO = cos(Ay b, — I A.85b
cos(Ws + 3/ — Aj) cos )\’2( o ) ( )
et

X} = X{’tan(g W, — B+ M) (A.86a)
Xy, = (TO' - X!)tan ¥, (A.86b)

On peut donc écrire P¢ comme un polynome de degré 3 en b, :
PE = Pl + P (o s, W) (W, — BL)? (A.87)

ol p® est un coefficient qui s’exprime en fonction des paramétres géométriques et physiques
du mur.

Puissance résistante maximale. Toutes les fonctions d’appui du mur et du sol étant
nulles, la puissance résistante maximale P™" est également nulle. Les paramétres cinéma-
tiques doivent respecter les conditions d’existence des fonctions d’appui du domaine de
résistance du mur (A.7), du sol (A.63) et de l'interface (A.65).

Pour le mur, comme nous avons retenu la méme vitesse (A.70a) et la méme surface de
rupture (A.66), les conditions restent les mémes que dans le cas des modélisations de mur
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sous pression soit (A.32) :

w > 0
2
tan¥ < m
icancp
tan¥V <
tan ¢

Pour le sol, on remplace n, et v, par (A.67) et (A.70b) dans (A.61) et on trouve :

tr(d) > (ldal+ |ds2]) singps

=s
1 1
wgsin, > 3 ws (1 +sineg) + 3 ws (1 — sinws)} sin g

sinys > sinps (A.88)

A Tlinterface, on substitue a ng et t; leur expression (A.68a) et (A.68b) et on explicite
Av = v — v, dans I’équation (A.65) :

Av.ng > |Av.ts| tand
Avy cos Ay — Avg sin Xy, > |Awvy sin N + Aws cos )\'2} tand
Avy cos(d +Ny) > Awg sin(6 + N))
w(X5cosd —U'(1+ €] +¢5)) cosAysin(6 4+ Ay) > ws (Xy — hy.) sin W, sin(V, + ¢ + 6)
U > 5+ ) (A.89)

Calcul de la charge limite. La hauteur critique est donc une racine du polynéme P¢

telle que :
h;TO(w7 W, wg, Vs, \I’s) = h; -7 L (A.QO)
p*(ws, ¥s, Us)

On cherche enfin les valeurs de ¥, 15 et ¥, qui minimisent h’STO sous les conditions
(A.32), (A.88) et (A.89); on trouve en particulier :

YoPt = § 4 ) (A.91a)
Pt = (A.91Db)

On trouve ainsi la hauteur limite A" :
B = BP0+ 2,0, 02) (A.92)

On donne finalement la hauteur A :

b - cos(Ay — «)

s

R." —sinal' (1 + ¢} + &) (A.93)

cos A,

La hauteur extréme de remblai potentiellement supportable par le mur est majorée par
Rt tel que :

ht = min{hg, 7} (A.94)
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Annexe A — Modélisation par le calcul a la rupture

On se propose de comparer les résultats des modéles CRps (A.2) et CRs (A.3). Les deux
modéles sont destinés a évaluer la stabilité d’'un mur de souténement sous chargement de
sol mais dans le modéle CRpg I'action du sol est figurée par une pression sur le parement
amont du mur alors que dans le modéle CRs on intégre le remblai au systéme d’étude.

En comparant les deux modéles, on remarque que la hauteur maximale de chargement
pour un mécanisme de translation est la méme dans les deux modéles. En effet, en remplacant
K, par sa valeur selon Coulomb grace a I’équation (1.7) dans I’équation (A.44), on retrouve
I'équation (A.75).

En revanche, les modéles donnent des résultats différents pour un mécanisme de rotation
du mur. On pourra remarquer que la valeur optimale donnée par le modéle CRpg atteint son
minimum pour une valeur de ¥ comprise entre 0 et le maximum de W. Lorsque ¥ = ¥™max,
la hauteur maximale de remblai dépend alors de I’élancement m des blocs qu’il est difficile
de déterminer dans le cas de la pierre séche. En revanche, dans le modéle CRs, la valeur
optimale de ¥ vaut toujours § + M\, ; I’élancement des blocs n’intervient pas ici.

Notons enfin que le modéle CRs est plus rigoureux que le modéle CRpg puisqu’on s’af-
franchit alors de I’hypothése sur la poussée du sol.
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Annexe B

Caractérisation mécanique des
matériaux utilisés dans les
expérimentations

Cette annexe regroupe les essais réalisés en laboratoire pour caractériser les matériaux
utilisés dans nos différentes expériences.
Annexe B.1 : essais de cisaillement direct a la boite de Casagrande 10x 10 cm de TENTPE
sur les blocs de brique et de bois utilisés dans les expériences a échelle réduite (cf.
§2.3.2).

Annexe B.2 : essais de cisaillement direct & la boite de Casagrande 6 x 6 cm de 'ENTPE
sur les blocs de schiste et de calcaire utilisés dans les expériences a échelle 1 (cf.
§3.1.2.1).

Annexe B.3 : rapport de Jean-Frangois Serratrice du laboratoire Sol, Roche et Rhéologie
du CETE Méditerranée sur les essais triaxiaux sur le gravier utilisé dans les expériences
a échelle 1 (cf. § 3.1.2.2).
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B.1 Essais de cisaillement sur les blocs de brique et de bois

B.1.1 Essais de cisaillement sur la brique

Matériau : Brique
Densité : 1,88
Essais : Casagrande 10 x 10 cm
Confinement :
4 g=24,3 kPa
0 =159 kPa
= 0 =9,1kPa
20 20
=) =
g g
~ 15 - 15
2 aasda,dan, 2 oa Y T2 4
€ A e
b= ] A
S 10 Rt SRS LA I ) §° 10
g o]
= o0 s — = 0.660
I e
g 5 A:......lll'l..l'l LI | g 5
2 At E
Q ° 'e)
(@) ]
0 48" 0
0 1 2 3 4 5 6 0 5 10 15 20 25 30
Déplacement u (mm) Contrainte normale o (kPa)
(a) (b)

Figure B.1 — Essais de cisaillement direct sur des blocs de brique : contrainte tangentielle en
fonction du déplacement (a) et contrainte tangentielle en fonction de la contrainte normale

(b).
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B.1.2 Essais de cisaillement sur le bois

Matériau : Bois
Densité : 0,72
Essais : Casagrande 10 x 10 cm
Confinement :
e 0 =41,5 kPa
+ 0 =33,4kPa
a2 g =25,2kPa
« 0=17,0 kPa
= 0 =9,1kPa
30 30
= ®
[a W)
S 25 . = 2
& . -
= * °
% 20 et ‘e st T 20 — 7 =0.570
2 . Z
E N 5 15 :
e 15 - PR o
g * A A 0 e gA 4o =
.fg Az, A A i A P +
£ 10 ‘ o @ : [J [ 1 &3 10
= ° © e ©%¢0 o g
=1 T S ° [ =
S * ‘ j:
é 5 A ‘ : =] 5 7
8 :’. R TN B N I IR 8
0 == 0
0 05 1,0 1,5 20 25 3,0 35 40 0 10 20 30 40 50
Déplacement v (mm) Contrainte normale o (kPa)

(a) (b)

Figure B.2 — Essais de cisaillement direct sur des blocs de bois : contrainte tangentielle en
fonction du déplacement (a) et contrainte tangentielle en fonction de la contrainte normale

(b).
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B.2 Essais de cisaillement sur les blocs de pierre

B.2.1 Essais de cisaillement sur le schiste

Matériau : Schiste

Provenance : Le Tournel

Densité : 2,69

Essai : Casagrande 6 x 6 cm
Confinement :

* o =150 kPa
o = 125 kPa

4 g =100 kPa
o =175 kPa

= g =50 kPa

80

) PN Ny
0 WM

50
40 ;Mww
30 ’[

*
20 }

10

Contrainte tangentielle 7 (kPa)

&
[N
»
0

Déplacement u (mm)

(a)

Contrainte tangentielle 7 (kPa)

g 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0 4,5 5,0

80
70
60
50
40
30
20
10

0

0 20 40 60 80 100 120 140 160
Contrainte normale o (kPa)

(b)

Figure B.3 — Essais de cisaillement direct sur des blocs de schiste : contrainte tangentielle en
fonction du déplacement (a) et contrainte tangentielle en fonction de la contrainte normale

(b).
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B.2.2 Essais de cisaillement sur le calcaire

Matériau : Calcaire
Provenance :  Chanac
Densité : 2,65
Essai : Casagrande 6 x 6 cm
Confinement :
+ 0 =200 kPa
4 g =150 kPa
° o =100 kPa
= 0 =50 kPa

140 m 140
~ i S — 7=0,69
§ 120 & 120
& . <
; 100 Lo WMW P 100
= * f &
=80 & = 80
[}
& N &
5 o AT 60
8 60 o " E

-
S a0t a Z 40
= r3 s
g '}.-ﬂ-ﬁﬁ; o E
g 20 |48 § 20
Q
0
00 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 4,0 4,5 5,0 0 20 40 60 80 100 120 140 160 180 200
Déplacement v (mm) Contrainte normale o (kPa)
(a) (b)

Figure B.4 — Essais de cisaillement direct sur des blocs de calcaire : contrainte tangentielle en
fonction du déplacement (a) et contrainte tangentielle en fonction de la contrainte normale

(b).
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Matériau : Calcaire
Provenance : Chanac
Densité : 2,65
Essai : Casagrande 6 x 6 cm
Confinement :
¢ 0 = 150 kPa
+ o =125 kPa
4 0 =100 kPa
°* o ="175kPa
= ¢ = 50 kPa
140 140
= ~ — 7=0,720
£ o120
g 120 =
e = -
L e g . E
) o £ g9
R R :
3] Al AMALLLAMAMS Adadd 50
S0 .w‘ g
560 | e g 60
A Q
= N £ 40
g 40 % =
< & o
i g i
g 20 | g 20
O u ©)
0 0
0 05 1,0 1,5 20 25 3,0 3,5 4,0 4,5 5,0 0 20 40 60 80 100 120 140 160 180 200

Déplacement v (mm) Contrainte normale o (kPa)

(a) (b)

Figure B.5 — Essais de cisaillement direct sur des blocs de calcaire : contrainte tangentielle en
fonction du déplacement (a) et contrainte tangentielle en fonction de la contrainte normale

(b).
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B.3 Essai triaxial sur le gravier

(315
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jfs 108-114 29/06/2008

CETE Méditerranée LRPC d’Aix en Provence
Labo Sols Roches Rhéologie

Pont de Montvert
Graviers

Essais de laboratoire

Juin 2008

J.F. Serratrice
CETE Méditerranée
LRPC d'Aix en Provence

Introduction.

Deux sacs de graviers ont été recus au laboratoire le 13/05/2008 et le 13/06/2008 en vue de
réaliser des essais triaxiaux pour mesurer les propriétés de résistance de ces matériaux. Pour cela,
les éprouvettes ont été reconstituées au laboratoire. Le matériau de I'envoi n° 1 est un gravier
roulé, tandis que le matériau de l'envoi n° 2 est un gravier concassé. Les matériaux ont été testés
dans deux conditions, saturé ou sec. Le gravier roulé a été testé dans un état moyennement dense
et dans un état lache. Au total, dix éprouvettes ont été testées.

Ce compte-rendu présente les essais réalisés, les propriétés physiques des matériaux et les
caractéristiques mécaniques mesurées. La description des matériaux et les résultats des essais
sont donnés dans un tableau général en annexe (pages 7 a 9) et sous forme graphique (pages 10 a
59). Des photos montrent les échantillons et les éprouvettes d'essai (pages 60 a 72), puis les
matériels utilisés (pages 73 a 75).

1. Essais triaxiaux cycliques drainés.

1.1 - Conditions d'essais.

Le gravier roulé a été testé dans deux conditions, saturé moyennement dense ou sec lache. Le
gravier concassé a été testé a sec dans un état lache. Le tableau 1 résume ces conditions et

indique les noms des éprouvettes testées.

Pont de Montvert Essais labo 2008

228



Annexe B — Caractérisation mécanique des matériaux utilisés dans les expérimentations

jfs 108-114 29/06/2008

Tableau 1 : Conditions d'essais.

matériau conditions éprouvettes
gravier roulé saturé moyennement dense PMV01 PMV02 PMV03 PMV04
sec lache PMV05 PMV06 PMV07
gravier concassé sec lache PMV08 PMV(09 PMV10

1.2 — Préparation des éprouvettes et caractéristiques d'état.
Préparation des éprouvettes saturées.

Les éprouvettes triaxiales sont préparées dans un moule a dépression dont le diametre initial est
dp = 150 mm et la hauteur initiale hy = 300 mm, soit un volume initial Vo = 5000 cm’ environ. Le
moule a dépression est rempli préalablement avec du gaz carbonique. Puis le matériau est
déversé dans ce moule, en cinq couches, avec un léger damage manuel. Le sol est saturé ensuite
avec de I'eau désaérée. Cette eau interstitielle est mise en dépression par gravité pour autoriser le
démoulage de 1'éprouvette et le montage de la cellule triaxiale. Les éprouvettes sont dénommées
PMVO01 a 04.

Préparation des éprouvettes seches.

Les éprouvettes triaxiales sont préparées dans le moule décrit ci-dessus. Puis le matériau est
déversé dans ce moule, en cinq couches, avec une hauteur de chute nulle. Les éprouvettes sont
dénommées PMVO05 a 10.

Caractéristiques d'état des sols.

Les caractéristiques d'état initial des sols sont mesurées sur les éprouvettes triaxiales
reconstituées. Les données sont récapitulées dans le tableau général en annexe, pages 8 et 9. Le
poids volumique v et le poids volumique sec yq sont calculés avec g =9,81 m/s>. L'indice des
vides e et le degré de saturation S; (sol saturé) sont calculés avec un poids volumique solide
s = 26,5 kN/m® (soit une masse volumique solide ps = 2,7 g/cm’, soit un poids volumique solide
¥ = 26,5 kKN/m?). Le tableau 2 précise I'état initial moyen des éprouvettes au début des essais,
pour chacun des matériaux et des états considérés.

Tableau 2 : Caractéristiques d'état des éprouvettes triaxiales reconstituées et moyennes.

éprouvettes sol n w Y Ya e S;
(%) (kN/m*) | (kN/m®) O (%)
PMVO01 02 03 04 roulé 4 24,46 19,86 15,96 0,661 100
PMVO05 06 07 roulé 3 0 14,88 14,88 0,781 0
PMVO08 09 10 concassé 3 0 14,40 14,40 0,840 0

Dans les mémes conditions de préparation, le graviers concassé se place dans un état moins
dense que le gravier roulé.

Pont de Montvert Essais labo 2008
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1.3 — Phases d'essais. Eprouvettes saturées.
Phases d'essais.

Apres montage dans la cellule triaxiale, puis sur une presse, les éprouvettes sont soumises a trois
phases d'essais :

- saturation par circulation d'eau désaérée, puis saturation sous une contre-pression
uep =300 kPa,

- consolidation sous des pressions effectives isotropes p. égale a 50, 100, 200 et 400 kPa,

- cisaillement drainé en compression (CD), a la vitesse v =0,5 mm/min, avec un cycle de
chargement déchargement.

Les conditions d'essais sont récapitulées dans le tableau 3. L'essai PMV04 a été interrompu apres
éclatement de la membrane triaxiale.

Tableau 3 : Essai triaxial CD. Conditions d'essai. Gravier roulé saturé.

éprouvette d, h, condition Pe v date de l'essai

(cm) (cm) (kPa) (mm/min)
PMVO02 14,6 30,4 CD cycle 50 0,5 25/05/2008 — 26/05/2008
PMVO1 14,6 30,9 CD cycle 100 0,5 15/05/2008 — 17/05/2008
PMVO03 14,6 30,3 CD cycle 200 0,5 29/05/2008 — 30/05/2008
PMV04 14,6 30,4 cp® 400 0,5 02/06/2008 — 03/06/2008
CD consolidé drainé p. pression effective de consolidation isotrope
d, h, diametre et hauteur initiale des éprouvettes
v vitesse de cisaillement U, = 300 kPa contre-pression

™ membrane triaxiale éclatée

Mesures pendant les phases de consolidation et de cisaillement.

En raison du probleme de pénétration de la membrane entre les graviers a la périphérie de
I'éprouvette pendant la phase de consolidation, le volume d'eau expulsé AV ne représente pas la
déformation volumique de 1'éprouvette. Ce volume d'eau est néanmoins représenté sur le
graphique de la page 11 par exemple.

Les phases de cisaillement en compression sont exprimées au travers des courbes contrainte
déformation (g,, q), des chemins de déformation (€,, €,) et des chemins des contraintes (p, q)
avec :

- €, = Ah/hg la déformation axiale (Ah déplacement axial, hg hauteur de 1'éprouvette estimée apres
consolidation),

- & = AV/V; la déformation axiale (AV volume d'eau échangé, V; volume estimé de 1'éprouvette
apres consolidation),

- p = (0'3 + 26")/3 la pression effective moyenne,

- q =0, - o = F/S; le déviateur (F effort axial, S section actuelle de 'éprouvette),

- 0', et o', les contraintes effectives axiale et radiale.

Le calcul des variables et effectué a partir des données brutes, enregistrées pendant les essais, en
tenant compte de la variation de section de 1'éprouvette (forme de déformation en tonneau).

Pont de Montvert Essais labo 2008
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1.4 — Phases d'essais. Eprouvettes seches.

Phases d'essais.

Apres montage dans la cellule triaxiale, puis sur une presse, les éprouvettes sont soumises a deux
phases d'essais :

- consolidation sous des pressions effectives isotropes p. égale a 20, 50 et 100 kPa,

- cisaillement drainé en compression (CD), a la vitesse v =0,5 mm/min, avec un cycle de
chargement déchargement.

Les conditions d'essais sont récapitulées dans les tableaux 4 et 5.

Tableau 4 : Essai triaxial CD. Conditions d'essai. Gravier roulé sec.

éprouvette d, h, condition Pe v date de l'essai
(cm) (cm) (kPa) (mm/min)

PMVO07 14,3 30,3 CD cycle 20 0,5 19/06/2008 — 19/06/2008
PMVO05 14,3 30,3 CD cycle 50 0,5 05/06/2008 — 10/06/2008
PMV06 14,3 30,3 CD cycle 100 0,5 12/06/2008 — 12/06/2008
CD consolidé drainé P pression effective de consolidation isotrope
d, h, diameétre et hauteur initiale des éprouvettes
v vitesse de cisaillement u,, = 0 kPa contre-pression

Tableau 5 : Essai triaxial CD. Conditions d'essai. Gravier concassé sec.

éprouvette d, h, condition Pe v date de l'essai
(cm) (cm) (kPa) (mm/min)

PMV09 14,4 30,3 CD cycle 20 0,5 24/06/2008 — 24/06/2008
PMVO0S8 14,4 30,3 CD cycle 50 0,5 23/06/2008 — 23/06/2008
PMV10 14,4 30,4 CD cycle 100 0,5 27/06/2008 — 27/06/2008
CD consolidé drainé P pression effective de consolidation isotrope
d, h, diameétre et hauteur initiale des éprouvettes
v vitesse de cisaillement u,, = 0 kPa contre-pression

Mesures pendant les phases de cisaillement.

Le volume d'eau échangé ne peut pas étre mesuré sur les éprouvettes séches. Deux méthodes ont
été mises en ceuvre pour mesurer ce volume AV, avec :

- le volume d'air échangé par les circuits de drainage (l'air est a la pression atmosphérique),

- la variation de volume du fluide de confinement en tenant compte du volume de pénétration du
piston dans la cellule triaxiale.

Les variables déduites des mesures sont identiques au cas précédent.

1.5 — Parametres mesurés.

Déformabilité.

Le module d'Young initial tangent et le module cyclique sont mesurés comme les pentes des
courbes contrainte déformation (g,, q) :

E=Aq/ Ag,

Pont de Montvert Essais labo 2008

231



MECANIQUE DES MURS DE SOUTENEMENT EN PIERRE SECHE

jfs 108-114 29/06/2008

Le coefficient de Poisson v est calculé a partir de la pente initiale . des chemins de déformation
(€as €1)
w=Ag,/ Ag, v=(1-p)/2

Résistance.

Dans le plan (p, q) des contraintes effectives, les points a la rupture en compression s’alignent sur
une droite de Coulomb définie par :

Qrupt = Me Prupt + Coe
de caractéristiques Cqc et M. :
M, = 6 sin¢’ / (3-sin¢’) Cyc=6cosd’ ¢’ / (3-sind’)
sin®’ = 3M, / (6+M,) ¢’ =Cy (3-sin¢’) / 6 cos¢’

avec c' et ¢’ la cohésion et 1'angle de frottement interne. Le rapport q sur p est noté 1 =q/p. A la
rupture en compression, M, = 1, = q,/p;-

La dilatance d est la pente des chemins de déformation 2 la rupture :

d=A¢g,/ Ag,

2. Résultats des essais triaxiaux cycliques drainés.
2.1 - Commentaires.

Les courbes d'essai sont rassemblées sur les graphiques des pages 10 a 55. Les courbes contrainte
déformation (g,, q) sont données a deux échelles, au début des essais et pour l'ensemble des
essais (pages 12 et 13, par exemple). Apres une premieére phase élastique, ces courbes présentent
un maximum (résistance) peu marqué, suivi par une décroissance. Les cycles de chargement
déchargement ont été effectués vers 1,5 % de déformation axiale. La phase quasi élastique est
complete pendant les cycles, avec une déformation irréversible marquée. Ces courbes montrent
une dispersion importante des mesures du déviateur q. Cela provient du réarrangement des
graviers au sein du matériau et de la rupture de certains d'entre eux. (voir les photos en annexe).
Ces écarts (jusqu'a 50 kPa) augmentent avec la déformation axiale, quand les éprouvettes
prennent une forme en tonneau a la fin de la phase de cisaillement.

Pour les sols secs, les deux méthodes de mesures des variations de volume ne sont pas
comparables. La méthode basée sur le volume d'air échangé indique bien la contraction des sols,
puis leur dilatance. Mais ces mesures sont trop imprécises (voir les figures des pages 31 et 32 par
exemple). La méthode basée sur le volume du fluide de confinement a été adoptée pour exploiter
les essais (exemple, PMVO06p, page 32).

Pour tous les matériaux, les chemins de déformation (€,, €,) montrent une contraction des sols au
début du chargement, suivi par une dilatance d'autant plus marquée que la pression moyenne
effective est petite.
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2.2 — Propriétés mécaniques par éprouvette.

Le tableau de la page 57 récapitule les propriétés mécaniques mesurées sur chacune des
éprouvettes. Ces propriétés sont reportées sur les graphiques des pages 58 et 59.

Le tableau 6 donne les principales propriétés mécaniques mesurées sur chacune des éprouvettes.
II apparait que les modules d'Young augmentent avec la pression effective moyenne p.; Les
coefficients de Poisson sont relativement faibles, ce qui est généralement observé sur les sols
grossiers. Les dilatances diminuent en valeur absolue quand p. augmente. Les modules cycliques
sont plus grands que les modules initiaux.

Tableau 6 : Propriétés mécaniques mesurées par éprouvette.

éprouvette sol Pe E Eeye U Y )
(kPa) (MPa) (MPa) O © (&)
PMV02 roulé 50 90,3 137,5 0,55 0,22 -0,58
PMVO01 roulé 100 102,0 213.5 0,55 0,22 -0,55
PMVO03 roulé 200 147,5 239,6 0,55 0,22 -0,27
PMV04 roulé 400 161,9 0,69 0,22
PMVO07 roulé 20 60,0 92,0 0;55 0,22 -0,39
PMVO05 roulé 50 117,5 136.2 0;55 0,22 -0,27
PMV06 roulé 100 138.8 179.6 055 0,22 -0,06
PMV09 concassé 20 99,6 123,5 0,67 0,16 -0,50
PMV08 concassé 50 1425 160,2 0,67 0,16 0,34
PMV10 concassé 100 105,5 2342 0,67 0,16 -0,18

2.3 — Propriétés mécaniques par matériaux et états.

Les points a la rupture sont donnés dans le tableau de la page 57, avec les principaux parametres
mesurés sur chacune des éprouvettes. Le tableau 7 récapitule les caractéristiques de résistance
des matériaux testés. Les angles de frottement internes dépendent de la compacité des graviers
roulés. Celui du gravier concassé est plus grand.

Tableau 7 : Propriétés de résistance. Essais triaxiaux CD cycliques.

éprouvette sol ch M. c' 0
(kPa) O (kPa) @)
PMVO01 a 04 roulé 31 1,61 16 39,3
PMVO05 a 07 roulé 6 1,54 3 37,7
PMVO08 a 10 concassé 20 1,72 10 419

Pont de Montvert Essais labo 2008
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jfs 108-114 29/06/2008

CETE Méditerranée

LRPC d’Aix en Provence
Labo Sols Roches Rhéologie

Pont de Montvert
2008

Graviers
Essais de laboratoire

Essai triaxial CD
Gravier roulé saturé

Essai triaxial CD. Gravier roulé saturé

Récapitulation

Essais triaxiaux CD. Conditions d'essai.

éprouvette d, h, condition Pe \% date de l'essai
(cm) (cm) (kPa) (mm/min)
PMV02 14,6 30,4 CD cycle 50 0,5 25/05/2008 — 26/05/2008
PMVO1 14,6 30,9 CD cycle 100 0,5 15/05/2008 — 17/05/2008
PMVO03 14,6 30,3 CD cycle 200 0,5 29/05/2008 — 30/05/2008
PMV04 14,6 30,4 cp® 400 0,5 02/06/2008 — 03/06/2008

CD consolidé drainé
d, h, diametre et hauteur initiale des éprouvettes

v vitesse de cisaillement
membrane triaxiale éclatée

(1)

Pont de Montvert Essais labo 2008

pe pression effective de consolidation isotrope

up = 300 kPa contre-pression
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Annexe B — Caractérisation mécanique des matériaux utilisés dans les expérimentations
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»>—p> PMV01 CD 100 kPa
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&—<© PMV04 CD 400 kPa

phi' 39,3 degré ¢’ 16 kPa

mu = 0,55 nu=0,22

delta =-0,58 -0,55 -0,27 -0.10

Courbes contraintes déformations. Chemins des contraintes.

Pont de Montvert

235

LRPC Aix Dta

v3-0 Juil 2005 403trx 28/ 6/2008



MECANIQUE DES MURS DE SOUTENEMENT EN PIERRE SECHE

jfs 108-114 29/06/2008

CETE Méditerranée

LRPC d’Aix en Provence
Labo Sols Roches Rhéologie

Pont de Montvert
2008

Graviers

Essais de laboratoire

Essai triaxial CD
Gravier roulé sec

Essai triaxial CD. Gravier roulé sec

Récapitulation

Essais triaxiaux CD. Conditions d'essai.

éprouvette d, h, condition Pe \% date de l'essai
(cm) (cm) (kPa) (mm/min)
PMVO07 14,3 30,3 CD cycle 20 0,5 19/06/2008 — 19/06/2008
PMVO05 14,3 30,3 CD cycle 50 0,5 05/06/2008 — 10/06/2008
PMV06 14,3 30,3 CD cycle 100 0,5 12/06/2008 — 12/06/2008

CD consolidé drainé
d, h, diametre et hauteur initiale des éprouvettes
v vitesse de cisaillement

Pont de Montvert Essais labo 2008

p. pression effective de consolidation isotrope

up = 0 kPa contre-pression
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Annexe B — Caractérisation mécanique des matériaux utilisés dans les expérimentations
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Courbes contraintes déformations. Chemins des contraintes.

LRPC Aix Dta  v3-0 Juil 2005 403trx 28/ 6/2008
Pont de Montvert

237



MECANIQUE DES MURS DE SOUTENEMENT EN PIERRE SECHE

jfs 108-114 29/06/2008

CETE Méditerranée

LRPC d’Aix en Provence
Labo Sols Roches Rhéologie

Pont de Montvert
2008

Graviers
Essais de laboratoire

Essai triaxial CD
Gravier concassé sec

Essai triaxial CD. Gravier concassé sec

Récapitulation

Essais triaxiaux CD. Conditions d'essai.

éprouvette d, h, condition Pe \% date de l'essai
(cm) (cm) (kPa) (mm/min)
PMV09 14,4 30,3 CD cycle 20 0,5 24/06/2008 — 24/06/2008
PMVO08 14,4 30,3 CD cycle 50 0,5 23/06/2008 — 23/06/2008
PMV10 14,4 30,4 CD cycle 100 0,5 27/06/2008 — 27/06/2008

CD consolidé drainé
d, h, diametre et hauteur initiale des éprouvettes

v vitesse de cisaillement

Pont de Montvert Essais labo 2008

p. pression effective de consolidation isotrope

up = 0 kPa contre-pression

238
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Annexe C

Dispositif expérimental des essais du
Pont-de-Montvert

On présente dans cette annexe la métrologie et le dispositif expérimental des essais
échelle 1 (cf. § 3.1.3).

Annexe C.1 : caractéristiques des capteurs & céble utilisés pour instrumenter les murs
expérimentaux échelle 1.

Annexe C.2 : disposition du site expérimental lors des essais échelle 1.

241



MECANIQUE DES MURS DE SOUTENEMENT EN PIERRE SECHE

C.1 Caractéristiques des capteurs

On donne dans le tableau C.1 les références des capteurs de déplacement utilisés dans
les expériences échelle 1. Tous les capteurs utilisés dans cette campagne expérimentale sont
des capteurs de marque UniMeasure mais de modéle différent selon leur placement dans le
mur. On rappelle que les capteurs Cy & Cp sont placés sur une méme ligne a des hauteurs
différentes (le capteur Cy étant le plus bas, le capteur Cig le plus haut) et reliés au mur
pour mesurer son déplacement.

Tableau C.1 — Caractéristiques des capteurs de déplacement utilisés lors des essais échelle 1.

Capteur Modéle Course (mm)
Co PA 2 )
Cs PA 2 5
Cy HX-PA 10 25
Cs HX-PA 10 25
Cs PA 20 50
Cr PA 20 50
Cs PA 30 75
Cy PA 30 75
Cho PA 50 125
Ci HX-PA 200 500
Ci2 PA 80 200

242



Annexe C — Dispositif expérimental des essais du Pont-de-Montvert

C.2 Organisation du site expérimental

On donne dans le tableau C.2 les mesures du site expérimental ainsi que 'emplacement
des capteurs de déplacement reliés au mur, en s’appuyant sur le schéma 3.19.

lsl lsQ

Iy

lipn

Voie 12

Voie 11

Fondation rocheuse

Tableau C.2 — Mesures du site expérimental.

Voie 10

Voie 9
Voie 8
Voie 7
Voie 6
Voie 5
Voie 4

Voie 3
Voie 2

‘ Acquisition

a
Voie 1
Alimentation électrique

Distance (m) Mur Clg Mur C2s Mur C3s Mur C4c
Il 3.20 4,60 4,60 4,60
lso 0,70 1,00 1,00 1,00
Iy 0,45 0,45 0,55 0,50
lripn 2,30 2,80 3,50 3,50
ho 0,19 0,02 0,02 0,11
hs - 0,14 0,24 0,34
ha 0,35 0,38 0,45 0,57
hs 0,71 0,60 0,74 0,81
he 1,24 0,84 1,03 0,99
hy 1,53 1,14 1,45 1,13
hg 1,75 1,50 1,66 1,39
ho 2,02 1,95 2,03 1,89
h1o 2,35 2,46 2,25 2,37
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Annexe D

Résultats des essals sur murs en
pierre seche

Cette annexe regroupe les graphiques complémentaires des essais Clg (D.1), C3s (D.2)
et C4c (D.3) :

— la hauteur de remblai en fonction du temps;

— le déplacement des capteurs en fonction du temps;

— I’évolution du profil du mur en fonction de ’excentricité relative k.
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MECANIQUE DES MURS DE SOUTENEMENT EN PIERRE SECHE

D.1 Mur Clg

Déplacement u (cm)

Hauteur de remblai hs (cm)
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Figure D.1 — Hauteur de remblai hg de I'expérience Clg en fonction du temps t.
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Figure D.2 — Déplacement u; des capteurs du mur Clg en fonction du temps ¢.
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Annexe D — Résultats des essais sur murs en pierre séche
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Figure D.3 — Evolution du profil du mur Clg en fonction de 'excentricité relative k.
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D.2 Mur C3s
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Figure D.4 — Hauteur de remblai hy de I'expérience C3s en fonction du temps ¢.
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Figure D.5 — Déplacement u; des capteurs du mur C3s en fonction du temps .
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Figure D.6 — Evolution du profil du mur C3s en fonction de 'excentricité relative k.
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D.3 Mur C4c
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Figure D.7 — Hauteur de remblai hy de I'expérience C4c en fonction du temps t.

Pause Pause Vibrations
16
= Cio
14 Cy
v Cg
2] |° o
- Cg
— Cs
\CS)/ 10 o (4
3 + C3
é ] LG
g
5
<
g 6
Q irllll..
4 a|
L} ’vvvvv" =
e0ettd
2
0 ) - — .5 " T st sttt v
0 20 40 140

Temps ¢ (min)

Figure D.8 — Déplacement u; des capteurs du mur C4c en fonction du temps t.

250



Annexe D — Résultats des essais sur murs en pierre séche
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Figure D.9 — Evolution du profil du mur C4c en fonction de I'excentricité relative k.
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Mécanique des murs de souténement en pierre séche : modélisation par
le calcul a la rupture et expérimentation échelle 1.

Résumé :

La pierre séche est une technique de construction qui consiste en la pose de blocs bruts
ou ébauchés sans recours & un quelconque liant. On retrouve cette forme de construction
vernaculaire sur les cinq continents. Un temps abandonnée, la pierre séche connait ces
derniéres années un regain d’intérét, motivé tant par la nécessité de préserver le patrimoine
existant que par la performance que présente la technique dans le cadre d’une construction
durable. L’objectif de ce travail de thése est de contribuer & la construction d’un cadre
scientifique permettant de garantir la fiabilité de cette technique auprés des décideurs.
Nous proposons ici une évaluation de la stabilité mécanique des murs de souténement en
pierre séche basée sur une modélisation multi-échelle s’appuyant sur la théorie du calcul
a la rupture. Le volet modélisation est complété par des expérimentations in situ sur des
murs en pierre séche échelle 1 chargés jusqu’a la rupture par un remblai de sol pulvérulent.
Ces essais permettent de mieux comprendre le comportement des murs en pierre séche sous
chargement ainsi que leur mode de rupture. On utilise enfin les résultats de la campagne
expérimentale pour valider le modéle de calcul & la rupture.

Mots-clés : pierre séche, magonnerie, mur de souténement, calcul a la rupture, expéri-
mentation échelle 1.

Dry-stone retaining wall mechanics : yield design modelling and full-scale
experiments.

Abstract :

Dry-stone walling is a vernacular, widespread form of construction which has received gro-
wing interest over the past few years, due to the recognition of its rich heritage in the
framework of sustainable development ; yet, dry masonry’s expansion is slowed down by
the lack of scientific knowledge to assess its reliability. This work aims at contributing to
the construction of this scientific frame. This thesis presents a model based on yield design
to assess dry-stone wall stability. This theoretical approach is completed by field trials on
full-scale dry-stone retaining walls backfilled until failure by a pulverulent soil. This expe-
rimental campaign aims at a better understanding of dry-stone masonry’s behaviour under
loading and its failure mode. Finally, comparisons between theoretical and experimental
results are undertaken in order to validate the yield design simulation.

Key words : dry-stone, masonry, retaining wall, yield design, full-scale field trials.
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