REPUBLIQUE ALGERIENNE DEMOCRATIQUE ET POPULAIRE

MINISTERE DE L’ENSEIGNEMENT SUPERIEUR ET DE LA RECHERCHE
SCIENTIFIQUE

UNIVERSITE SAAD DAHLAB DE BLIDA

Faculté de technologie

Département de Génie Civil

MEMOIRE DE FIN D’ETUDE
EN VUE DE L’OBTENTION DU DIPLOME DE MASTER 2
EN GENIE CIVIL

Spécialité : Géotechnique

ETUDE DE SOUTENEMENT PROVISOIRE DE LA
STATION DE METRO DE L’AEROPORT
INTERNATIONAL D’ALGER

Etablie par :
Encadré par :

ELKHIR Zineb
PROFESSEUR. Z. ZITOUNI

DJAKNOUN Soumia

Blida, Décembre 2020



RESUME

udla

G2 Jlae i dhas acal mraal 5 Al o Liadia) 5 g panadd jlulall saled o )
@)l Jlae 5 el Apae Loy cp Ll el 5 e bd vad dae (e e 0 Jiad AN aae s
Glaall Jha) ool (e (e 55 Aadail 5 s el Leadiial dualell 4 aall 028 JladY 5 (e s
(Aol al &Y ¢ alal

A dall e Gl 5 58l 48 guall Al jall I e adday o slss Cy a8 (ol sl L
ai Glaadl  Jaladl) Gluzd Ay laleal) aladiuly Jslall e aael) #1581 5 a8 gall 3 ealaic]
Dl s ) ol L) caalsl 281 3Y 3 o A 8 5 (eladY) ade 5 pall gl Jilas
ol s Dt pma el o) 596100 Aoy Salall laal)

5 s e clded ey Gl ¢ Ay sl ) ST Galal) Glaall g as ¢ g yiall ddaae s dalisall L)

Jsail

RESUME

Dans le cadre de ’obtention de notre master en géotechnique nous nous sommes intéressés a
I’é¢tude de souténement provisoire de la station de métro Aéroport Houari Boumediene qui
représente 1’extension de la ligne 1 du métro d’Alger reliant le Centre-ville d’El Harrach a
I’ Aéroport International Houari Boumediene. Et pour achever cette approche scientifique nous
avons utilisé le logiciel Géo5 pour modéliser deux types de parois : les parois moulées et les

parois en pieux.

Nous avons obtenu un profil géotechnique en se basant sur les résultats des essais de
laboratoire et in-situ de 1’étude géotechnique. on vérifiant La solution qui a été réalisée sur site a
été vérifice et plusieurs variantes ont été proposé par nous en utilisant comme des systemes
d’appui :des butons et les tirants d’ancrages. Les résultats sont indiqués en termes de : des
déplacement de la paroi, les efforts internes qui régnent dans la structure (efforts tranchant
et moment fléchissant) ainsi la stabilité externe au glissement .D’apres les résultats obtenues
nous avons recommandé la solution en paroi moulée a 100% butons (proposition 01) qui

présente une sécurité acceptable et plus économique.

Mots clé : station de métro, écrans de souténements, parois moulée, pieux jointifs, pieux sécants,

tirants d’ancrages, butons, Géo 5, déplacement.
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ABSTRACT

As part of obtaining our Master's degree in geotechnical engineering, we were interested in the
study of the provisional support for the Houari Boumediene Airport metro station, which
represents the extension of line 1 of the Algiers metro connecting the city center. From El Harrach
to Houari Boumediene International Airport. Underground structures pose many complex
geotechnical problems such as soil / structure interaction and structure stability, they need a
particular field study and take into account all the characteristics of the ground and the structure
itself, and to complete this scientific approach, we used the Géo5 software to model two types of

walls: diaphragm walls and pile walls.

The results are indicated in terms of: the displacement of the wall, the internal forces which
prevail in the structure (shearing forces and bending moment) as well as the external stability to

sliding.

we have interpreted the results obtained in laboratory and in situ tests to cite the physical and
mechanical characteristics of each layer of the terrain, so geological and hydrogeological surveys
are carried out helping us to obtain a geotechnical profile with all its layers and their

characteristics necessary for the calculation step.

We have verified the solution that was applied on site and for the optimization of these results
and to make a comparison between these solutions we have suggested proposals using as support

systems: struts and tie rods.

the same proposals that is suggested are carried out with the pile wall and make a comparison of

the technical and economic side

according to diaphragm wall, we have suggested three proposals. The first proposition 1007
buttons submitted a maximum displacement of 39.9mm. The second proposition 1007 buttons
submitted a maximum displacement of 44mm and the reactions are not verified, so this solution is
not acceptable. The last proposal is 1007 tie rods subjected to a max displacement of 49mm, but
we note that this solution is overestimated and very expensive with a greater number of lines

compared to the station solution.

We noted that the solution in contiguous piles is not verified because the max displacement
exceeds the threshold (50mm) and also the reactions of the buttons is not verified, so we went to

the secants with a larger diameter.
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It can be stated that the use of tie rods in soft or firm clay soils leads to significant displacements

[4]. The results of our previous proposals of 4 lines and 5 lines of tie rods prove this information.

We have noted that the deformation is more important for the pile walls compared to the

diaphragm wall and also the bending moments. But the cutting forces are greater in diaphragm

walls.

According to the results obtained we recommend the diaphragm wall solution with 100% struts

(proposal 01) which presents an acceptable security and more economical cost.

Keywords: métro station, retaining screens, diaphragm walls, contiguous piles, secant piles, tie rods,

struts, Geo 5, displacement.
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INTRODUCTION GENERALE

Les ouvrages souterrains en général poses beaucoup des problémes géotechniques complexes tel
que I’interaction sol/structure et la stabilit¢ d’ouvrage, Ils ont besoins d’une étude de terrain
particuliere et prend en considération touts les caractéristiques du terrain et de I’ouvrage lui-méme.

Dans le cadre de notre mémoire de fin d’étude, notre travail s’intéresse a la modélisation
numérique et 1’analyse du comportement des écrans de souténement en utilisant le logiciel

Géos.

Le but étant de proposer une alternative pour soutenir [’excavation de la station de métro «
Aéroport international d’Alger » présentant une profondeur de 28 m, et de comparer la
méthode réalisée sur site avec les propositions que nous avons fondé a partir de plusieurs
variantes afin de sélectionner le souténement provisoire le plus adéquat. Le choix de

souténement reposera essentiellement sur 1’aspect technique (stabilité¢/sécurité) et 1’économique.

Pour cela, nous avons organisé notre travail sur plusieurs chapitres qui sont :
» Le premier chapitre représente la partie théorique, les différents écrans de souténement,
modes de rupture d’un écran de souténement ainsi les méthodes de dimensionnements.
» Le deuxiéme chapitre évoque une présentation du projet de la station étudié.
» Le troisiéme chapitre compte une reconnaissance géotechnique et hydrogéologique pour
déterminer un profil géotechnique du terrain retenu dans les calculs.
» Le quatriéme chapitre démontre la modélisation de la paroi moulée par le logiciel Géo5

» Le cinquiéme chapitre démontre la modélisation de la paroi en pieux par le logiciel GéoS.
Pour conclure notre travail, Nous avons fait une comparaison entre les résultats obtenus pour choisir

la meilleure solution pour le souténement provisoire de corps de la station de métro d’aéroport

internationale d’Alger.

18
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CHAPITRE I

SYNTHESE BIEBLIOGRAPHIQUE

I.1. Introduction

Le role des ouvrages de souténement est de retenir les massifs de terre, il existe une grande
variété se caractérisant par des fonctionnements différents et conduisant a des études de stabilité
interne spécifiques .les deux grandes familles d’ouvrages de souténement sont les murs et les écrans.
Tous ces ouvrages ont en commun la poussée exercée par le massif de sol ou de roche retenu. Par
contre, c’est principalement la maniére dont est reprise cette force de poussée qui différencie les

différents types d’ouvrage

Notre étude précise le souténement d’une station de métro, qui ont utilisant les écrans de

souténement.
1.2. Station et méthode d’excavation

Une station de métro est un point d’arrét défini sur un réseau métropolitain permettant la descente
et I’acces des voyageurs a une rame de métro. Elle peut étre souterraine ou aérienne, parfois située au
niveau de la chaussée. C’est I’équivalent d’une gare ferroviaire.

Chaque station est localisée dans 1’endroit le plus pertinent en tenant compte des plusieurs aspects
tel que: tracé, demande de transport, état actuel d’infrastructure, largeur des routes existantes,
déviation de trafic routier pendant les travaux, emplacement des acces et dimension de station.

Pour ne pas occasionner des retards des travaux, I’interférence des creusements au tunnelier dans
les espaces des stations a suscité notre attention car ces zones peuvent présenter des aléas relatifs aux
délais de réalisation.

Ainsi, la réflexion s’est orientée vers le changement de la méthode d’exécution du génie civil des
stations par une méthode inédite dite TOP-DOWN, permettant ainsi au tunnelier de creuser dans les

espaces des stations sans aucune entrave ou probléme d’enchainement des taches.

1.2.1. Méthode d'excavation TOP DOWN

Cette méthode consiste a entamer les travaux de la structure depuis la surface, ensuite passer en
sous ceuvre (Dalles et parois) jusqu’au radier pour enfin exécuter les travaux finaux (quais, escaliers

et réservations) sans tenir compte du passage du tunnelier.
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Cette technique nécessite peu de temps de construction. Un autre avantage est que la zone de

construction est plus siire puisque les dalles sont plus résistantes que les jambes de force [1].

GROUNL
LEVEL
o =
| |
FIRST LEVEL OF b
EXCAVATION FOR
GROUND FLOOR
— DIAPHE
SLAB AGM
RAGH CONSTRUCTION WALL

WALL
SECOND LEVEL gF
EXCAVATIO

THIRD LEVEL

RAFT LEVEL

Figure 1.1 : Méthode d'excavation top down

Le choix de la méthode TOP-DOWN intervient aprés avoir constaté que le passage du Tunnelier
dans les stations, provoquerait des prolongements de délais de réalisation de celles-ci.

Avec la méthode ordinaire, initialement prévu (a ciel ouvert), la réalisation de la structure ne
pourrait étre entamée qu’une fois les terrassements sont achevés mais surtout, qu’apres le passage du
tunnelier.

L’interruption des travaux apres terrassement, et le temps que le tunnelier passe dans chaque
station pour enfin démarrer le génie civil de celles-ci pourrait étre considérable, en dépit des délais
contractuels mais surtout de la stabilité des souténements mis en place, a savoir les tirants d’ancrage

qui peuvent relacher, puisque leur efficacité est limitée dans le temps, a deux ans seulement.
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1.3. Différents types de souténement

Il existe de nombreux types d'ouvrages de souténement, qui ont été congus pour répondre aux
situations les plus diverses. Ils se distinguent principalement par :
- Leur morphologie.
- Leur mode de fonctionnement.
- Les matériaux qui les constituent.
- Leur mode d’exécution.
- Leur domaine d'emploi privilégié¢ (urbain, montagneux, aquatique).
Tous ces ouvrages ont en commun la force de poussée exercée par le massif de sol retenu. Ainsi si
I’en excepte les techniques de souténement de type terre armée ou paroi ancrées, on peut classer les

ouvrages de souténements eu deux catégories qui sont les ouvrages rigides et les ouvrages souples.[2]

1.3.1. Ecrans de souténement

La notion « d’écran de souténement » couvre I’ensemble des structures servant a retenir un massif
de sol autour d’une excavation a I’aide d’¢léments de matériaux résistants a la poussée des terres.
Dans la définition de 1I’Eurocode (EC 7-1, 2004), un « ouvrage de souténement » retient des terrains
(sols, roches ou remblais) et/ou de I’eau. . Le matériau est retenu par 1’ouvrage s’il est « maintenu a
une pente plus raide que celle qu’il adopterait éventuellement si aucun ouvrage n’était présent ». Les
trois types d’ouvrages couverts par la norme sont les murs-poids, les rideaux et les ouvrages de

souténement composites.

Le tableau 1.1 présente les différents types d’écrans souténements en général et leurs utilisations
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Tableau 1.1 : Différents types d’écrans de souténement

Systéme de souténement

Domaine d’emploi

Avantages

Inconvénients

Palplanches

—rer

—— o

Ouvrage de souténement
(mur de quai, soutien de
rives et protection de

berges), ouvrage

d’étanchement (batardeau).

Cout modéré, facilité

d’installation,

Une option durable

faite d’acier recyclé.

Mal adaptéea un
environnement sensible,
Discontinu, force faible,

profondeur limitée.

parois clouées

\

Ouvrage exclusivement en
déblai, employée pour le
renforcement d’ouvrages

existants.

Rapidité d’exécution,
Le systeme de
clouage est trés bien
adapté aux sites

délicats.

Limité aux sites sans présence
de nappe phréatique. non
applicable pour les sols sans
cohésion a court terme ( pour
assurer le frottement des

clous).

parois berlinoises

>y
)
Zlie
, |
#C..Z..“_QI\

Pour la retenue des t terres
(pas étanche ‘paroi

perméable

Technique moins
couteuse,
Rapidité

d’installation.

n'est pas indiquée a proximité

de constructions sensibles aux

vibrations, sans nappe d’eau
sur la hauteur de

I’excavation..

Jet Grouting

Pour les terrains meubles
pas ou difficilement
injectables, colonnes de
fondation de batiments ou
des structures de génie

civil.

grande flexibilité
dans la réalisation
de configurations
structurelles aussi

complexes.

risque de blocage des rejets,
applicable pour les terrains
meuble et les alluvions

grossieres.

Nous devons présente en plus des détails les écrans de souténements étudier dans notre mémoire et

leurs principes de réalisation ainsi les systémes d’appui adopté.
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1.3.2. Paroi en pieux sécants

Une paroi de pieux sécants se compose des pieux alignés avec un entraxe inférieur a leur
diamétre pour former une paroi structurelle. Ces parois de pieux sécants ont la capacité également
de limiter les venues d'eau. La conception peut incorporer une cage d'armatures ou des profilés pour
le renforcement, et des tirants ou des butons peuvent crées des appuis de retenue intermédiaires, si

besoin.

Figure 1.2 : Paroi de pieux sécants.

1.3.2.1. Principe et réalisation de pieux sécants

Les pieux primaires constitutifs ne recoivent généralement pas d’armatures puisqu’ils sont
remordus par les pieux secondaires, qui eux sont renforcés. Ce renforcement peut étre assuré par
I’installation de cages d’armatures ou de profilés en acier.

Les parois en pieux sécants sont généralement congues avec des appuis intermédiaires constitués
par des niveaux d’ancrage ou des butons. Dans ce cas, les parois sont appuyées sur un support pour
répartir les charges. Ce support peut étre constituée d’une poutre en béton armé ou en utilisant des

profilés en acier a fixer sur les pieux et les tirants.

L'exécution se déroule en plusieurs étapes :
- Premiére étape : une premiere série de pieux primaires non armés constitués de béton a
durcissement retardé est réalisée suivant la séquence 1 —5—-9 — 13 —...
- deuxiéme étape : une deuxiéme série de pieux primaires non armés est réalisée suivant la

séquence 3—7—11—...
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- Troisiéme étape : les pieux secondaires en béton armé sont exécutés avant le
durcissement complet suivant la séquence 2 — 4 — 6 — 8§ — 10 —12 — ... ces pieux sont
armés sur le pourtour et les armatures sont plus denses au droit de I’intersection.

Les pieux sécants Peuvent étre construits dans une grande variété de conditions de sol et
transporter des charges élevées provenant des structures environnantes, et d’autre part La profondeur
des pieux est limitée par la résistance a 1’enfoncement et au retrait du tube de guidage et il est

difficile d’assurer I’étanchéité en cas de non-séquence de deux pieux. [3]

1.3.2.2. Paroi de pieux jointifs
Une paroi de pieux jointifs est un écran de souténement qui retient la terre. Le mur
Se compose de pieux en béton (sans chevauchement). Ce type de paroi constitué de
« Pieux forés tubés » peut aussi revétir une fonction portante, elle provoque des infiltrations d’eau a

cause de mauvais alignement.

Pieux jointifs Pieux sécants (dur / dur)

th1o O O Phaso‘l@ ® q)
~Q@0 @0 @ @000
~@800000 ~ CIIID

Légende Légende

Pieux rdalisés dans la phase en cours Pieux réalisde dans la phase courante

. Pleux réalisés dans les phases précédentes . P AR5 I Phvson primisonies

Pieux sécants (dur / mou)
IIIIL

o Pioux rdalisés dans la phase courante

. Pieux réalisés dans les phases précédentss

Figure 1.3 : Méthodologie des pieux jointifs et pieux sécants.
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1.3.3. Paroi moulée

La paroi en panneau est un écran de souténement souple formé de la juxtaposition des panneaux

verticaux, plan ou courbés, généralement en béton armé ou non armé,

La technique de la paroi moulée est largement utilisée dans les milieux urbains, elle permet
d'atteindre des profondeurs de 1'ordre de 100 métres. Une paroi moulée fonctionne par encastrement
total ou partiel dans le sol de fondation ou les déformations liées aux interactions sol-structure
doivent é&tre soigneusement analysées, afin de s'assurer que les déplacements horizontaux et

verticaux du sol ne risquent pas d'endommager les constructions existant a proximité. [2]

Figure 1.4 : Souténement d’une excavation avec une paroi moulée ancrée.

La technique de la paroi moulée peut étre utilisée dans pratiquement tous les terrains et par leur
grande inertie, sont également particulierement bien adaptées en site urbain. L'excavation est réalisée
a la benne preneuse dans les sols meubles et avec une hydrofraise dans les sols raides ou rocheux. En
présence d'une nappe phréatique, la paroi moulée permet de réaliser de grandes enceintes étanches a

l'intérieur desquelles peuvent étre effectues des travaux de génie civil.
1.3.3.1. Réalisation de la paroi moulée

a. Exécution d’une murette guide
Les premiers ouvrages exécutés sont les murettes guide qui sont bien slr espacées de

I’épaisseur de I’écran a réaliser et ce sont des ouvrages provisoires.
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Les murettes-guides permettent :

- L’implantation des parois,

matérialiser ’ouvrage a exécuter et d’en définir avec précision le tracé,

guider I’outil de forage,

caler les cages d’armatures.

-La stabilité du terrain en téte soumis au battement de la boue,

Figure 1.5 : Photos de murettes-guide dans la station aéroport

b. Excavation des panneaux

La paroi est réalisée par panneaux unitaires creusés soit par une benne suspendue a un cable ou
coulissant le long d’un mat. La benne coupe avec ses machoires des tranches de terrain en
descendant entre les deux murets-guides, sur une largeur correspondant a la largeur des machoires

ouvertes de la benne.

Figure 1.6 : La benne preneuse a cable
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Soit I’excavation par I’hydrofraise , Celle-ci désagrege et aspire le sol en place mélangé a la boue
bentonitique et remonte le mélange en surface pour le tamiser et réincorporer la boue aspirée dans

I’excavation.

Figure 1.7 : Excavation par I’hydrofraise dans la station d’aéroport

c. Utilisation de la boue de perforation

La boue de perforation joue un rdle capital dans le procédé¢ en maintenant la stabilité de la
tranchée durant toute l'excavation, I'équipement et le bétonnage des panneaux. Cette boue se
compose habituellement d'une suspension de bentonite (argile) dans l'eau. Elle posseéde des

propriétés (et notamment la thixotropie)

Au cours de la perforation, la boue se charge de sédiments et perd en partie ses propriétés. Elle
peut étre partiellement réutilisée aprés un traitement mécanique de dessablage et de désilage
(recyclage).

Durant I'excavation, le niveau de la boue doit toujours étre maintenu de 1 m a 1.5m au-dessus du

niveau de la nappe.

d. Mise en place de la cage d’armature

Le ferraillage d'une paroi est réalis¢é en ¢éléments discontinus par armatures horizontales et
verticales en acier HA ou lisse assemblées sous formes de cages comme représenté sur le schéma. On
assure un enrobage de béton minimum de 7cm en centrant la cage dans la tranchée a l'aide de

centreur de préférence non métallique
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Figure 1.8 : Mise en place de la cage d’armature dans la station d’aéroport

e. Joints entre panneaux

Le joint entre panneaux est une piece nécessaire pour assurer la continuité de la paroi, il s'agit a
cet endroit de garantir le bon alignement ainsi que le contact béton/béton des deux panneaux
adjacents. dans le cas des forages de type « primaire/secondaire »,les panneaux sont jointés par des
tubes ou des palplanches ordinaires. Le décoffrage se faisant par des extracteurs 3 h apres le

bétonnage avant excavation du panneau adjacent.

f. Bétonnage

Le béton de paroi est mis en place au tube plongeur et sans étre vibré. Il doit s'écouler facilement
pour suivre les contours de l'excavation et enrober correctement les aciers, tout en évitant les
ségrégations et les inclusions de boue. On remplit la tranchée par le fond ( sous la bentonite qui se
liquéfie et remonte, puisqu’elle est moins dense que le béton ) a une vitesse minimale de 3 m/h .
Pendant le bétonnage, on pompe la bentonite que I’on recycle et stocke dans les silos de centrale a

boue.
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Figure 1.9 : Bétonnage des panneaux de paroi dans la station d’aéroport

g. Recépage

L’opération de recépage consiste a purger le béton de médiocre qualité qui remonte au fur et a
mesure du bétonnage et se retrouve en téte de panneau. Cette partie peut étre enlever :
- soit par pompage de la boue de forage contenant les débris de sol,
- soit au marteau piqueur ce qui est fastidieux,

- soit par éclatement et soulévement du bloc béton entier.

Figure 1.10 : Eclatement et soulévement des blocs des bétons dans la station d’aéroport
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1.4. Systemes d’appuis

1.4.1.Tirants d’ancrages

Un tirant d’ancrage est un dispositif d’armatures en acier de précontrainte a haute résistance
transmettre les forces de traction qui lui sont appliquées a une couche de sol résistant en prenant
appui sur la structure a ancrer. Un tirant est dit provisoire si sa durée d’utilisation est inférieure a
deux ans, permanent dans I’autre cas .
Un tirant se compose :
- D’une téte d’ancrage, qui transmet les forces de traction de I’armature a la structure a ancrer
Par I’intermédiaire d’un systéme d’appui.
- D’une partie libre, qui est la longueur d’armature comprise entre la téte d’ancrage et le début
du scellement.
- D’une partie scellée, qui est la longueur d’armature sur laquelle la force de traction est

transmise au terrain environnant par I’intermédiaire du coulis, de scellement .
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Figure I.11: Schéma d'un tirant d’ancrage.

1.4.1.1. Principe et réalisation des Tirants d’ancrage

Un tirant peut étre actif ou passif :
e Passif: il n’est mis en tension que du fait de 1’application a I’ouvrage des actions qui
sollicitent ce dernier. Ce type de tirant n’a généralement pas de partie libre. L’armature
est le plus souvent une barre en acier, voir en matériau composite.
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e Actif : il est mis en charge préalablement a 1’application des actions afin de limiter les
déformations de 1’ouvrage. L’armature la plus courante est un faisceau de cables en acier

pour précontrainte. .

1.4.1.2. Procédure de réalisation

- Exécution du forage sous un angle, a 1’aide d’un tube de protection externe (tubage /
Chemisage), sous fluide de forage a travers d’un dispositif d’injection (¢léments de tube
Interne). Au niveau prescrit, remplacement du fluide de forage par un coulis de ciment a
travers le dispositif d’injection, retiré au fur et a mesure.

- Mise en place de I’armature (barre, torons,...), sur une longueur de scellement et une partie
libre éventuelle, définie selon le concept

- Retrait progressif du tube de protection externe et injection d’un coulis de ciment (coulis de
scellement) sous pression : exécution du bulbe d’ancrage

- Tirant d’ancrage achevé - scellement sur toute la longueur de 1’armature (clou ou ancrage
passif)

- Tirant actif ou pré-sollicité : mise en tension / précontrainte lors de la réalisation de I’ancrage,

au plus tot aprés un délai de sept jours pour des tirants.

Figure 1.12 : Exécution des tirants d’ancrages.

1.4.1.3. Stabilité globale des systémes ancres

Méme si les pressions des systémes de retenue et les critéres de conception des ancrages sont
appropriés et peuvent étre satisfait, un systeéme de support d’excavation ou une structure de retenue
soutenue par des tirants d’ancrage peut échouer si le bloc entier englobant tous les éléments de la
paroi n’est pas stable, la stabilité¢ globale du systéme d’ancrage est vérifiée en analysant la stabilité

du bloc de terre située entre le mur et le point médian de I’encrage.
______________________________________________________________________________________________________________________________________________|
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La stabilit¢ de chaque niveau du systéme d’ancrage doit étre vérifiée en commengant par 1’ancre
supérieure a chaque niveau, la force d’ancrage requise est la somme de toutes les forces d’ancrage
au-dessus du plan de rupture inferieur correspondant, trois cas typiques possible pour I’emplacement
des ancrages par rapport au mur de souténement sont présents dans la figure.

Les plans de rupture nécessitant une analyse de la stabilité sont indiqués dans chaque cas.[4]

CASEA ANCHORS BELOW LEVEL OF BASE
ALL ANCHORS ABOVE LEVEL BELOW LEVEL OF BASE OF RETAMING WALL. NO STABILITY
OF BASE OF RETAINING WALL OF RETAINING WALL ANALYSIS RECUIRE.

Figure .13 : Systéme d’ancrage a plusieurs niveaux typiques montrant des plans de défaillance

potentielle [4].

1.4.2. Butons

Ce sont des éléments tubulaires permettant de conserver un écart fixe entre deux structures verticales

ou supportant le poids d'une structure horizontale.

) . p

Figure .14 : Butonnage dans la station d’aéroport
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Le butonnage est constitué¢ de profils métalliques mis en place au fur et a mesure de la progression
de I’excavation, il est généralement provisoire permet le maintien de la fouille avant que la structure
définitive ne soit construite. Cette construction s’effectue alors en élévation depuis le fond de
I’excavation une fois ce dernier complément réalisé, les buttons sont enlevés au fur et a mesure de

I’édification de la construction.

Un butonnage peut également étre définitif dans le cas de voirie enterrée réalises en béton arme

permettent d’appuyer 1’un a I’autre les deux écrans de souténement qui se font face.[5]

I.5. Modes de rupture des ouvrages de soutenement selon 'EUROCODE 7

1.5.1. Stabilité d’ensemble

Les principes de la section 9 doivent étre appliqués de fagon appropriée afin de démontrer qu'il
ne se produira pas d'instabilit¢ d'ensemble et que les déformations correspondantes sont

suffisamment petites.[6]

> A <

D V' L

Figure 1.15: Mode de rupture pour la stabilité¢ d’ensemble des ouvrages de souténement

1.5.2. Rupture rotationnelle des murs encastrés

Il doit étre démontré par des calculs d'équilibre que les murs (parois et rideaux) doivent étre

encastrés suffisamment dans le sol pour éviter une rupture rotationnelle.
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Figure 1.16 : Ruptures rotationnelles des murs encastrés

1.5.3. Rupture verticale des murs encastrés

Il doit étre démontré que I'équilibre vertical peut étre obtenu en utilisant les résistances au

cisaillement de calcul des sols et les forces de calcul verticales exercées sur le mur.

Figure 1.17 : Rupture verticale des murs encastrés

1.5.4. Rupture par des éléments de structure des murs de souténement

Les ouvrages de souténement et leurs ¢éléments de structure porteur tels que les ancrages et les
butons doivent étre vérifiés vis-a-vis de la rupture des éléments de structure. Il doit étre démontré

que l'équilibre peut étre atteint sans excéder les résistances de calcul du mur et des éléments de
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structure porteurs tels que les butons et les ancrages.

Figure 1.18 : Rupture par des éléments de structure des murs de souténement

I.5.5. Rupture par arrachement des ancrages

11 doit étre démontré que 1'équilibre peut étre obtenu sans rupture par arrachement des ancrages.

Figure 1.19 : Rupture par arrachement des ancrages
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1.6. Méthodes de calcul et dimensionnement d’écrans de souténements

Les mod¢les de calcul cités par exemple par I’Eurocode 7-1 (2004) sont les modeles analytiques,
semi-empiriques ou Numériques. S’il n’existe pas de modele de calcul fiable pour un état limite
Particulier, on peut aussi se servir d’essais de chargement ou de la méthode observationnelle. Le
choix de la méthode reste alors assez libre. On distingue cinq familles de méthodes de calcul des
écrans de souténement :

- Les méthodes dites « classiques », faisant appel a des calculs analytiques de la poussée et de

la butée des terres,

- La méthode du coefficient de réaction, prenant en compte une certaine interaction sol-
structure, La méthode de calcul aux coefficients de réaction permet de déterminer les efforts
et déformations dans un écran de souténement fiché dans le sol, aux différentes phases des
travaux et d’exploitation.

- Laméthode des éléments finis, développée a partir des années 1970.

- Les méthodes empiriques et semi-empiriques, s’appuyant sur un référentiel qui tient compte
du comportement observé des ouvrages.

- Les méthodes de calcul de 1’état limite ultime, fondées sur des théories de plasticité.

Classiquement, le calcul des écrans de souténement vise d’abord a I’estimation de leur stabilité.
Pour les ordres de grandeur des déplacements, par contre, seules les méthodes de calcul du
coefficient de réaction et des éléments finis permettent une estimation. Les méthodes classiques de
dimensionnement, empiriques ou semi-empiriques, ne le permettent pas, mais il existe quelques

approches empiriques traitant de la question des déplacements [7].

e Catégories de pression latérale des terres

Les trois catégories de pression des terres sont :
- Etat de repos du sol.
- Etat de poussée du sol (Pression active de la terre).

- Etat de butée du sol (Pression passive de la terre) [8].

D'une manicre générale, le calcul de la force de poussée ou de butée doit tenir compte de

L’amplitude et de la direction du mouvement relatif de I'ouvrage par rapport au sol
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e Etat des sols au repos

A la profondeur Z sous un remblai indéfini :
- La contrainte effective verticale (sur une facette horizontale) est = c'v=>¢'z

- La contrainte horizontale sur une facette verticale), s'il n'y a pas déplacements latéraux
ch=Kop.o'v (L1)

Ko étant, par définition, le coefficient des terres au repos.

1.6.1. Méthodes classiques
1.6.1.1 Théorie de Mohr Coulomb (1773)

Cette théorie, déja ancienne, permet la détermination de la force de poussée s'exergant sur un
¢cran d’orientation verticale ou inclinée.
Hypotheses :
- le sol est homogene et isotrope.
- le mur est rigide.
- la surface de rupture est plane.
- l'angle de frottement G entre le mur et le sol est connu (G est l'angle entre la résultante des
forces de poussée et la perpendiculaire au mur) .

- la cohésion n'est pas prise en compte [5].

1.6.1.2. Méthode de Rankine

Hypotheses :
- le sol est isotrope ;
- le mur ne modifie pas la répartition des contraintes verticales : ov=y.h
- Pour un sol a surface horizontale , ov=y.h.cos 3
- Pour un sol a surface inclinée d'un angle  sur I'horizontale.
- Nous considérerons seulement le cas d'un écran vertical.
- Pour les sols pulvérulents (c = 0) et a surface horizontale.

- La contrainte de poussée (active) est [5].
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1.6.1.3. Méthode de Boussinesq

Boussinesq (1882) a amélioré la théorie de Rankine en prenant l'interaction réelle entre le sol et
'écran, c'est-a-dire en choisissant la valeur de l'angle de frottement G sol-écran. Dans cet
équilibre, Boussinesq considére une premicre zone ou on a I'équilibre de Rankine se raccordant a

une seconde zone ou il tient compte des conditions aux limites sur I’écran.

Boussinesq garde les résultats de Rankine concernant la répartition des contraintes sur 1'écran:
- L'obliquité des contraintes est constante le long de I'écran OD, elle est choisie et fixée a G

- La répartition des contraintes sur 1'écran est triangulaire [8].

1.6.2. Méthode au coefficient de réaction

Prenant en compte une certaine interaction sol-structure. Dans la plupart des cas, les ouvrages en
parois moulées dans le sol sont dimensionnés a partir de la méthode dite «aux coefficients de
réaction» (également appelée parfois méthode «élastoplastique»). Les résultats de 1’essai
pressiométrique sont utilisés pour déterminer le coefficient de réaction horizontal du sol, kH. La
méthode de calcul aux coefficients de réaction permet de déterminer les efforts et déformations dans

un écran de souténement fiché dans le sol, aux différentes phases des travaux et d’exploitation [8].
e Mise en ceuvre de la méthode de coefficient de réaction

La méthode du coefficient de réaction s’appuie sur le principe de Winkler (1867) ou encore la
méthode des ressorts indépendants qui est un modele d'interaction sol-structure pour lequel
la réaction exercée par le sol en un point est directement proportionnelle au déplacement de

ce point .

1.6.2.1. Terzaghi (1936)

Pour le calcul des écrans de soutenement, Terzaghi proposa de considérer un coefficient croissant
de facon linéaire avec la profondeur dans le cas d'ouvrages fondés sur du sable et un coefficient de

réaction constant dans le cas des argiles raides. Il a exprimé ce coefficient de réaction sous la forme :

Pour les sables : kh=1h % (L.2)
D

Pour les argiles raides : 4 = khl % (1.3)
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Avec :

Z: désigne le niveau considéré de la fiche,

D: la «longueur sollicitant », dépendant de la longueur en fiche de l'ouvrage et du mode de
fonctionnement de 1'ouvrage,

lh : une constante caractérisant les sables, compte tenu de leurs états de densité et de la
présence d'une nappe d'eau,

kh1 : une constante caractérisant les argiles compte tenu de leur consistance. [5]

1.6.2.2. Rowe ( 1955)

la réaction du sol mobilisée en un point de la face avant du rideau ayant pour expression : [5]
zZ
P=m oY (1.4)

avec :
m : coefficient de raideur du sol indépendant des dimensions de l'ouvrage,
D : la fiche du rideau,
Z : la profondeur du point considéré,

y : le déplacement de ce point.

Ce qui implique que le coefficient de réaction du sol wvarie k,_ =z Linéairement en

fonction de la profondeur sous le fond de fouille.

1.6.3. Méthode des éléments finis

Développée a partir des années 1970, La méthode des éléments finis est un outil trés général qui
permet de trouver une solution numérique a tout probléme que 1’on peut décrire a 1’aide d’équations
aux dérivées partielles sur un domaine fini. Différentes extensions permettent par ailleurs de prendre
en compte des discontinuités spatiales ou temporelles des solutions recherchées, des domaines
d’extension infinie, etc. Elle offre la possibilit¢ De prendre en compte des modeles de comportement
trés sophistiqués, plus réalistes que ceux pris en compte par des méthodes plus traditionnelles, et il
est donc naturel qu’elle ait suscité un grand intérét de la part des ingénieurs de la géotechnique et du

génie civil. Ainsi ,apreés des Premicres applications aux barrages [8].
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1.6.4. Méthodes empiriques et semi-empiriques

S’appuyant sur un référentiel qui tient compte du comportement observé des ouvrages, En
Allemagne, la méthode du coefficient de réaction est rarement appliquée dans 1’ingénierie
quotidienne. La méthode de calcul utilisée habituellement pour le dimensionnement des écrans de
soutéenement est de type semi-empirique. La poussée est calculée analytiquement d’apres la norme
DIN 4085 (1987), qui s’appuie sur les régles classiques de Coulomb et Rankine. S’il est probable que
les mouvements du souténement attendus n’atteindront pas les mouvements nécessaires pour activer
I’état limite de la poussée (paroi rigide, tirants précontraints), la norme DIN se réfere aux
recommandations de ’EAB4 (1994) et demande la prise en compte d’une « poussée majorée ». Dans
un deuxieme temps, la poussée est «redistribuée » selon le type de souténement et les conditions

d’appui [8].

1.6.5. Méthodes de calcul de I’état limite ultime
Fondées sur des théories de plasticité. Plusieurs méthodes permettent de calculer les écrans de
souténements a 1’état limite ultime.
- Ou le rideau est ancré en téte et simplement buté en pied
- Ou le rideau n’est pas ancré en téte, mais résiste uniquement par un bon encastrement dans

le sol de fondation [8].

1.7. Conclusion

Dans ce premier chapitre nous avons présenté la définition des écrans de souténements et leurs
types et les systemes d’appui. Pour les écrans de faible hauteur, ils ont besoin d’encastrement avec
une fiche D suffisante, et pour les écrans d’auteur forte, ils ont besoin d’un ou plusieurs lignes des
tirants d’ancrage ou des butons.

Il est important de connaitre les différents modes de rupture des ouvrages de souténement qui
sont : rupture d’ensemble, rupture du sol fondation des murs-poids, rupture rotationnelles ou
verticales des murs encastrés, rupture par des éléments de structure, et en fin rupture par
arrachement des ancrages.

Il existe cinq familles de méthodes de calcul des écrans de souténement chaqu’ une a son
propriété qui sont : les méthodes classiques reposent sur les calculs de poussée et de butée , Les
méthodes du coefficient de réaction prenant en compte une interaction sol-structure, Méthodes des
¢léments finis (calcul numérique), Méthodes empiriques et semi-empiriques s’appuyant sur
un référentiel qui tient compte du comportement observé des ouvrages, Et en fin les méthodes de

calcul a I’état limite ultime qui fondées sur des théories de plasticité.
______________________________________________________________________________________________________________________________________________|
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CHAPITRE 11

PRESENTATION DE PROJET

I1.1. Introduction

Le projet du métro d'Alger prévoyait un réseau de 64 km. Les travaux furent officiellement
inaugurés en 1982, les études techniques achevées en 1985. Il faudra attendre quatre ans pour
que soit entamée sa réalisation en 1989.

Depuis son lancement, le projet du métro a été confronté a de multiples difficultés qui se
sont traduites par des dérives importantes des plannings de réalisation arrétés. Parmi
les principaux obstacles ayant retardé ce projet, on note :

- Le sous-sol algérois s’est avéré difficile a creuser en raison d’une topographie
irréguliere, d’une géologie difficile, de 1’existence de pentes de 10 %, de la présence de
nombreux batiments vétustes et fragiles, etc.

- Le probléme du financement posé¢ a maintes reprises, notamment lors de la crise
¢conomique de 1986.

- Les expropriations pour cause d’utilité publique furent plus difficiles que prévues.

- L’approvisionnement irrégulier en matériaux de construction.

- L’interruption de ’'usage des explosifs entre 1993 et 1999.

Le chantier du métro d’Alger a été réactivé en 2003, a la faveur des programmes
d'investissements publics engagés par les pouvoirs publics dans le cadre du Plan de Soutien a
la Relance Economique 2000-2005 et du Plan Complémentaire de Soutien a Ia

Croissance 2005-2009.

I1.2. Présentation de I’extension El Harrach — Aéroport Houari Boumediene

Cosider Travaux Publics est chargé du projet de 1’extension de la ligne 1 du métro
d’Alger reliant le Centre-ville d’El Harrach a I’Aéroport International Houari Boumediene
depuis Juin 2015. Sur un linéaire de 10 km, I’extension comporte 10 puits de ventilation et 9
stations. Cette ligne desservira des quartiers denses en population tel que : Beaulieu, Oued

Smar, Cite 5 juillet, Bab Ezzouar, le pdle universitaire d'El Harrach, le Centre des Affaires de
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Bab-Ezzouar

et l'universit¢ Houari Boumediene. Elle relira le Tramway au carrefour de

[’université Houari Boumediene et Offrira une multi modalité au niveau de cette station.

7

¢ Cette extension comprend :

Nombre de tube : 01.

Nombre de voies : 02.

Nombre de puits de ventilation : 10.

Nombre de stations : 09.

Extension réalisée en deux tranches.

Maitre d’ouvrage : Entreprise Métro d’Alger (EMA).

Maitrise d’ceuvre : DES (DONGMYEONG, Euro studios, SAETI).
Entreprise : COSIDER TP — M28.

++ Les stations de cette extension sont :

Station Hassan Badi.

Station pdle universitaire.

Station Beaulieu.

Station Oued Smar.

Station Universit¢ Houari Boumediene.
Station RabiaTahar.

Station SmailYefsah.

Station Centre des Affaires.

Station Aéroport.

IIL.3. Présentation de la station de I’Aéroport International Houari

Boumediene

La station d’étude d’aéroport International d’Alger appartient & 1’extension de la ligne 1 du

Métro d’Alger, déployée entre les PK 8+872,9 et PK 9+002,9 dans une extension de 130 m.
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STATION RABIA TAHAR

tracé en plan

STATION SMAIL YEFSAH
STATION HACEN BADI

Point d'origine

STATION POLE UNIVERSITAIRE STATION CENTRE

STATION UNIVERSITE (N DESAFFARRES

HOUARI BOUMEDIENE

EL HARRACH CENTRE

N, STATION BEAULIEU

profil en long

STATION OUED SMAR

STATION
POLE UNVERSITAIRE

STATION BAB EZOUAR

EL HARRACH UMVERSITE AFFAIRES

CENTRE

STATION HACEN BADI STATION BEAULIEV STATION UNIVERSITE -
HOUAR! BOUMEDIENE STATION BAB EZZOUAR STATION AEROPORT

Figure I1.1 : Extensions du Métro d’Alger (lot 1)El Harrach Centre— Aéroport International
d’Alger

La Station Aéroport sera située sur le coté Ouest du parking Houari Boumediene, lequel sert
le terminal existant, a Nord du nouveau terminal , dans une surface topographiquement plaine
et sans la présence de batiments de caractére définitif.

La zone d’implantation de la station et des acces respectifs (Nord, Sud et Ouest) correspond a

une surface d’environ 6700 m?.
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Nouveau terminal

\\ 3 \/
.

. 7 station d’aeroport
\ / \ ;

Figure I1.2 : vue de la zone d’implantation de la station d’aéroport (Google earth , 2020)

¢ Cette station comprend :
- Longueur de la station : 130 m.
- Largeur de la station : 21 m.
- Profondeur de la station : 28 m.
- 03 acces ( Nord , Sud ,Est)
- Un tapis roulant de 100 m.

- 02 escaliers de secours.
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Accés Nord

Figure II.3 : Souténement du corps de station
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Le présent projet consiste a faire 1’étude de souténement provisoire de 1’excavation profonde

du corps de cette station.

I1.4. Conclusion

Dans ce chapitre, on présente le projet des stations de métro d’Alger et spécifiquement la
station d’aéroport international qui se distingue 130m de longueur, 21 m de larguer et 28m de

profondeur, ainsi sa localisation et ses principales parties et I’'urbanisme a coté de cela.

L’étude du terrain et le souténement d’excavation de cette station sera I’objet des chapitres

suivants en détails, I’étude géotechniques et apres la modélisation de paroi de souténement.
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CHAPITRE III
RECONNAISSANCES GEOTECHNIQUES

II1.1. Introduction

La géotechnique est ’ensemble des activités liées aux applications de la mécanique des sols, de
la mécanique des roches et de la géologie de l'ingénieur. Elle englobe 1’étude des propriétés
mécaniques et physico-chimiques des sols et de I’interaction entre les terrains et les ouvrages

environnants. La géotechnique s’appuie principalement sur deux sciences.

= La géologie qui retrace I’histoire de la terre, précise la nature et la structure des matériaux et
leur évolution dans le temps.
= La mécanique des sols et des roches qui modélise leurs comportements en tant que

déformabilité et résistance des matériaux

A partir d’essai de laboratoire et in situ la mécanique des sols fournit les données nécessaires, la
connaissance de ces données permet de faire face a des problémes imprévus, par exemple la
traversée d’un accident géologique avec venue d'eau sous forte pression, c'est ce qui peut arriver de
pire au concepteur d'un ouvrage. Cette imprévision peut bloquer les travaux plusieurs mois, mettre

en cause la sécurité du chantier.

Pour cela une bonne reconnaissance du sol le long du tracé est nécessaire.

II1.2. Compagnes de prospection

Pour la reconnaissance du site deux compagnes ont été effectuées, une compagne pendant la
réalisation de I’avant projet détaillé (APD) en 2013, une autre pendant la phase de réalisation de

la station d’aéroport en 2015.

Dans la compagne APD, deux sondages carottés ont été réalisés pour la reconnaissance du sol, le

code repere utilisé pour ces deux sondages sont : S46, S47.

Une autre compagne de prospection a été menée en 2015 avec les débuts de I’exécution des
travaux de réalisation du station aéroport, celle-ci est complémentaire a la premicre et apporte plus

d’informations sur les caractéristiques du sol en place.
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Pour cette compagne, cinq sondages carottés ont été réalisés, le code repere utiliser pour ces

sondages sont : SC85 , SC86 , SC87 , SC88 , SC89. Ainsi que la mise en place des piézometres a

tuyau ouvert et a corde vibrante pour surveiller le niveau de la nappe phréatique.

Le Tableau III.1 montre tous les sondages réalisés dans la zone de la station et chaqu’ un a sa

profondeur
Tableau III.1 : Les sondages carottés réalisés dans la zone de station
Profondeur
Phases Sondages
8 (m)
S46 33
APD S47 33
SC85-SP59 37
SC86-SP60 48
CPC
SC87-SP61 48
SC88 48
SC89-SP62 48
: STATION AEROPORT
e SC88 SC89; SP62
‘ I
}; ___________ 2= 4R i 2= 1616 | = —
1 S —y L oo e
= = (R, e e e S M

SCB85; SPS9 ey L ~
M= 518056058 ,-_.

P 4061721261
Zs 1611

SCSd;gPGO

M=518117.724
P= 4061698.707

M= 518277.3855
M= 518227678 P= 4061721.0623
P= 4061707541 72z =
2= 16.51

Figure III.1 : Emplacement des sondages au niveau de la station aéroport
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II1.3. Géologie du site

Selon la compagne de prospection, la zone d’implantation de la station d’aéroport est constituée
par des dépdts quaternaires avec facies lithologiques hétérogénes constitués par des argiles
limoneuses avec passages lenticulaires graveleux et sableux par endroit et argiles avec peu de
graves et peu de sable. Entre ces argiles peu perméables et les formations du pliocéne, il y a une
couche de graves dans une matrice argileuse et sableuse, laquelle semble avoir une perméabilité

plus élevée, selon I’information des lectures piézométriques.

Sous ces dépots ,on trouve le substratum marno-greseux du pliocéne, constitué par une couche
sable argileuse et gréseuse fracturée, susceptible d’étre aussi perméable, en dessous de laquelle on

trouve les marnes grisatres et jaunatres imperméables avec des caractéristiques adéquates.

Les données disponibles ont permis d’établir un zonage en profondeur des sols selon ces
caractéristiques géotechniques et de déterminer les parametres géomécaniques caractéristiques de

chaque horizon. . Ce zonage est résumé dans le Tableau II1.2 :

Tableau II1.2: Résumé des profondeurs des facies existantes

Localisation Profondeur Horizon drainée ou Profondeurs
atteinte par les géotechnique non-drainée moyennes
(PK)
sondages (m) (m)
Remblais Non-drainée 0.0- 3.0
Argiles limoneuses Non-drainée 3.0 - 185
Argile avec peu Non-drainée 18.5-31.0

graves et peu de sable
8+955 0.0-48.0

Graves dans une
matrice argileuse et

Drainée 31.0-36.0
sableuse

Sable-argileux et Non-drainée 36.0 -39.0
gréseux

Marnes Non-drainée > 39
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I11.4. Hydrogéologie du site

Pour la construction de tout ouvrage en génie civil une étude d’hydrogéologie s’impose, la
connaissance de la présence de ’eau ainsi que son comportement représente des informations

essentielles pour la conception de notre ouvrage surtout au milieu sous terrain.

L’eau influe d’une maniere considérable sur le comportement des matériaux qui compose le sol
terrestre. La connaissance du niveau de la nappe phréatique est primordial pour toute étude d’un

ouvrage grand ou petit soit-il.

Les piézomeétres a tuyau ouvert installés dans les sondages SC86 de 6,00 a 15,00 m de
profondeur, SC87 de 28,50 a 34,00 m de profondeur, SC89 de 31,00 a 42,00 m de profondeur, ont
révélé la présence de nappe a différentes profondeurs. les résultats de ces piézometres sont affichés

dans Tableau II1.3 .

Les piézometres a corde vibrante sont installés dans le sondage SC88 a 3 niveaux distincts, les

résultats sont montrés dans la figure I11.2

Tableau II1.3 : Résultats enregistré des piézométres a tuyau ouvert

SC86 SC87 SC89
Date . . .
Profo Niveau | Profo ( m) Niveau Profo (m) Niveau
(m) (m) (m) (m)
30-07 - 5.2 11.0 - ) 7.2 8.9
2015
0.2-08-2015 5.2 11.0 - - 7.5 8.6
03 —08-2015 5.2 11.0 11.4 4.5 10.1 6.1
04 - 08- 2015 5.6 10.6 17.8 -1.9 10.0 6.1
05 -08 -2015 5.6 10.6 18.1 2.2 10.1 6.0
06 - 08 -2015 54 10.8 18.5 -2.6 10.7 5.5
10 - 08 -2015 5.5 10.7 19.1 -3.2 10.5 5.7
11 -08-2015 5.5 10.7 18.8 -2.9 8.5 7.7
20-08-2015 5.7 10.5 18.9 -3.0 9.2 6.9
27-08-2015 5.5 10.7 18.1 2.2 8.8 7.3
03 -09-2019 5.8 10.4 18.1 2.2 8.9 7.2

L]
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Tableau II1.3 : La suite des Résultats enregistré des piézomeétres a tuyau ouvert

10 -09 -2015 5.8 10.4 18.1 -2.2 9.2 6.9
17 -09 -2015 6.0 10.2 18.1 -2.2 9.3 6.8
28 - 09 -2015 6.3 9.9 18.3 -2.4 9.5 6.7
06 —10-2015 6.4 9.8 18.3 -2.4 9.5 6.6
12 -10-2015 6.1 10.1 18.3 -2.4 9.2 6.9
19-10-2015 6.2 10.0 18.2 -2.3 9.2 6.9
26 -10-2015 7.8 8.4 18.0 -2.1 8.4 7.6
02-11-2015 7.8 8.4 17.7 -1.8 8.4 7.7
09 -11-2015 6.4 9.8 17.8 -1.9 8.6 7.4
12-11-2015 7.2 9.0 18.0 -2.1 9.1 7.1
14-11-2015 6.6 9.8 17.9 -2.0 11.0 5.2
16 -11-2015 8.7 7.5 17.6 -1.7 11.0 5.2
25-11-2015 6.6 9.6 17.4 -1.5 10.9 5.3
01 -12-2015 6.1 10.1 17.4 -1.5 10.1 6.0
07 -12-2015 6.1 10.1 17.3 -1.4 10.1 6.0
14 -12-2015 6.4 9.8 17.3 -1.4 10.2 5.9
23 -12-2015 6.5 9.7 17.3 -1.4 12.1 4.1
28 -12-2015 6.6 9.6 17.3 -1.4 12.2 4.0
05-01-2016 6.6 9.6 17.2 -1.3 12.1 4.0
12 -01-2016 6.7 9.5 17.2 -1.3 11.9 4.3
18 —01 2016 6.2 10.0 17.8 -1.9 11.2 5.0
27-01-2016 6.5 9.7 - - 11.6 4.5
01 -02-2016 6.7 9.5 17.5 -1.6 11.1 5.1
08 —02-2016 6.3 9.9 17.6 -1.7 10.9 5.2
15-02-2016 5.5 10.7 17.6 -1.7 10.6 5.5
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Figure II1.2 : Lectures du piézométre a corde vibrante SC88

D’aprés les résultats des piézométres, I’existence de deux nappes a niveaux distincts: une nappe

a 5,0 m de profondeur, environ, et I’autre a 18,0 m de profondeur.

I1L.5. Prospection géotechnique

Le tableau II1.4 montre le résume de tous les essais in-situ et de laboratoires réalisés dans la zone

de la station d’aéroport pour les deux compagnes APD et CPC :
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Tableau II1.4 : Résumé des essais in-situ et de laboratoire réalisés dans plusieurs études

APD CPC

S46 S47 SC85 SC86 SC87 SC88 SC89

Essai SPT 15 12 23 31 32 32 32
( quantités )

Essai PMT 16 8 13 14 - 14
(quantités)

In- situ

Essai Lafran - 1 2 - 1 2
(quantités)

Essai cross-hole - 1 - 1
(quantités)

Identification 3 4 3 4 5 7 3
(quantité)

Résistance a la comp 2 3 2 3 2 2 3
- ression simple
(quantité)

Laboratoire Cisaillement a la 2 3 1 - 2 3 -

boite (quantité)

Gonflement libre - 2 2 2 -
(quantité)

Perméabilité 1 - 1 1 - 1 1
(quantité)

Analyse chimique - 2 -
(quantité)

Analyse - - - 2
minéralogique
(quantité)

v’ Essais d’identification: incluent la teneur en eau naturelle, le degré de saturation, la masse
volumique humide, sec et des particules solides du sol, les analyses granulométriques, les

limites d'Atterberg et les essais au bleu de méthylene.
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I11.5.1. Essais in-situ
IT1.5.1.1. Essai pressiométrique (PMT)

Cet essai consiste a dilater radialement dans le sol, une sonde cylindrique et & déterminer la
relation entre la pression P appliquée sur le sol et le déplacement de la paroi de la sonde.
Les résultats des essais pressiométriques sont indiqués sur les tableaux I11.6 ; II1.7 ; IIL.8 ; 1I1.9 ;

I11.10 dans annexe A

Le Tableau II1.5. Donne une classification des sols en fonction des pressions limite Pl obtenues a

partir les essais réalisés.

Tableau IIL.5 : Classification des sols selon leurs propriétés mécaniques [2]

Classe de sol Désignation P (MPa)
A | Argiles et limons mous <0,7
Argiles, limons B | Argiles et limons fermes 1,2-2,0
C | Argiles tres fermes a dure > 2.5
A | Laches <0,5
Sable, graves
B | Moyennement compacts 1,0-2,0
C | Compacts >25
A | Molles <0,7
Craies B | Altérées 1,0-2,5
C | Compactes >3,0
Marnes — Marno- A | Tendres 1,5-4,0
calcaire
B | Compactes >4.5
Roches A | Altérées 2,5-40
B | Fragmentées >4.5

57



Chapitre 111 Reconnaissances géotechniques

La couche d’argile limoneuse est en générale molle a ferme ( Pl varie entre 0.450 et 2.172 MPa ).
La couche d’argile sableuse est ferme a dure ( Pl varie entre 1.003 et 5.584 MPa ).

Les couches sableuses et graves sont moyennement compactes a compacts ( Pl varie ente 1.748 et
5.207MPa) .

La couche marneuse est tendre a compact ( Pl varie entre 2.978 et 7.111 MPa) .

IIL.5.1.2. Essais de pénétration standard (SPT)

L’essai consiste a mesurer le nombre de coups Nspt pour enfoncer le carottier de 30 cm en
fonction de la profondeur, et de récupérer des échantillons remaniés. Il est applicable aux sols
pulvérulents et non aux sols fins sous la nappe a cause du probléme d’absorption de 1’énergie du

battage par I’eau de la nappe.

Les résultats des essais de chaque sondage sont indiqués sur les tableaux III.11 ; II1.12 ; II1.13 dans

annexe A

Le tableau III.14 donne I’état de sable en fonction du nombre de coups Nspt obtenue a partir les

essais réalisés.

Tableau III.14: La densité des sables en fonction de nombre de coups Nspt [2]

Sol Nispt
Sable et gravier tres dense > 50
Sable et gravier dense 30-50
Sable et gravier moyennement dense 10-30
Sable et gravier lache 5-10

Sondage / SC85

Pour la profondeur [ 36.7 - 37.2 ] m : Le nombre de coups Nspt est de I’ordre de 28

coups, donne un sable moyennement dense .
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Sondage / SC86

Couche sableuse [ 36 -39 ] m : Le nombre de coups Nspt est de le méme ordre sur toute

la couche égale a 20 coups , donne un sable moyennement dense .

Sondage / SC87

Couche sableuse [ 36 -39 ] m : Le nombre de coups Nspt varie entre 12 et 13 sur toute

la couche , donne un sable moyennement dense .

1I1.5.2 Essais de laboratoire
I1.5.2.1. Caractéristiques physiques

Les parameétres physiques (Teneur en eau, poids volumique seche, saturé¢ et degré de saturation) de

notre sol sont représentés dans les tableaux III.15 et I11.16 ci-apres :

Tableau III.15 : Les parameétres physiques du sol étudié¢ dans la phase APD

Phase Sondage | Profondeur Teneur en yd Yh Degré de
eau (%) (kN/m3) (KN/m3) | saturation Sr ( 7.)
3.70 -4.00 14 18.6 21.2 94
546 6.70 -7.00 16 19 22 100
30.10-30.60 15 18.6 21.4 99
APD 7 -17.30 17 19.2 22.5 100
11 -11.30 17 18.9 22 100
S47
13.30 - 14 17 19.3 22.6 100
18.40 - 19 18 18.9 22.2 100
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Tableau II1.16 : Les parametres physiques du sol étudié dans la phase CPC

Phase sondage Profondeur Teneur en yd Yh Degré de
eau (%) (kN/m3) (KN/m3) | saturation Sr ( 7.)

13-13.45 20 16.7 19.9 90
SC85 16.25 -16.5 19 17 20.3 94
26.79 —27.25 12 19.1 21.5 86
6.60-7.0 17 18 21 96
15.05-15.25 20 17 20.4 97

SC86
28.0-28.5 18 17.6 20.8 97
33.70 - 34.50 20 17.1 20.5 99
11.30-11.80 22 16.8 20.5 100
14.0 — 14.50 19 17.4 20.7 99

SC87
19.0 - 19.50 25 16 20 100
27.50—-28.0 19 17.1 20.4 95

CPC

32.70-33.0 17 17 19.7 79
6.0 —6.46 15 18.6 21.4 95
10.98 - 11.18 26 15.4 19.3 97
SCS88 16.6 —16.95 16 17.5 20.3 84
18.35 - 18.78 23 16.5 20.2 100
28.17 —28.80 18 17.7 20.8 95
38.50 - 38.73 14 18.3 20.8 83
43.75-44.13 19 17.5 20.7 97
4.67-5.05 12 17.3 19.2 98
SC89 12.0-12.42 19 17.2 20.5 95
22.90 —23.40 21 17 20.4 98

Le degré d’étant compris entre 837 et

saturés .

1007 ,les sols sont proches de la saturation a complétement
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II1.5.2.2. Classification du sol

Les tableaux ci dessous présentent les résultats des essais de I’analyse granulométrique et

les limites d’atterberg de chaque sondage, ainsi la classification du sol.

a. Sondage S46

Tableau II1.17 : Résultats de 1’analyse granulométrique S46

Sondage | Profondeur A . Granulométrique Limite d’atterberg
<80 ym <2 mm Wi Wp Ip Classification du sol
3.70- 4.0 89 95 43 24 19 Argile peu plastique
S46 [Ap ]

6.70-7.0 80 99 50 30 20 Limon tres plastique

[Lt]
32.10-32.60 81 96 52 32 20 Limon tres plastique

[Lt]

b. Sondage S47

Tableau III.18 : Résultats de I’analyse granulométrique S47

A .Granulométrique

Limite d’atterberg

Classification du sol

Sondage | Profondeur <80 ym <2 mm Wi Wp Ip

7.0-7.30 82 92 51 28 23 Limon trés plastique

[Lt]
11.0-11.30 84 91 54 33 21 Limon trés plastique

S47 [Lt]
13.30-14.0 96 98 - ) ) Limon trés plastique

[Lt]
18.40 — 19.0 85 97 53 6 47 Argile trés plastique

[At]
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¢. Sondage SC85

Tableau II1.19 : Résultats de I’analyse granulométrique SC85

Sondage | Profondeur A . granulométrique Limite d’atterberg Classification du
<80 ym <2 mm Wi Wp Ip sol
13.0-13.45 89 99 49 24 25 Argile peu plastique
SC85 [ Ap]
16.25 -16.50 93 99 52 26 26 Argile peu plastique
[Ap]
26.79 —27.25 84 99 48 24 24 Argile peu plastique
[Ap]

d. Sondage SC86

Tableau II1.20 : Résultats de I’analyse granulométrique SC86

Sondage | Profondeur A .Granulométrique Limite d’atterberg Classification du
sol
<80 ym <2 mm Wi Wp Ip

6.60 - 7.0 75 97 45 28 17 Argile peu plastique
[Ap]

SC86 15.05 -15.25 75 97 41 20 21 Argile peu plastique
[Ap]

28.0 —28.50 75 98 42 21 21 Argile peu plastique
[Ap]

33.70 -34.50 99 100 58 29 29 Argile peu plastique
[Ap]
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e. Sondage SC87

Tableau II1.21 : Résultats de ’analyse granulométrique SC87

Sondage | Profondeur A. Granulométrique Limite d’atterberg Classification du
sol
<80 ym <2 mm Wi Wp Ip
13.30-13.80 94 97 53 27 26 Argile peu plastique
[Ap]
14.0 - 14.50 96 97 55 27 28 Argile peu plastique
SC87 [Ap]
19.0 - 19.50 99 100 58 29 29 Argile peu plastique
[Ap]
27.50 - 28.0 75 98 42 21 21 Argile peu plastique
[Ap]
32.70 -33.0 75 97 41 20 21 Argile peu plastique
[Ap]

f. Sondage SC88
Tableau II1.22 : Résultats de ’analyse granulométrique SC88

Sondage | Profondeur A . Granulométrique Limite d’atterberg Classification du
sol
<80 ym <2 mm Wi Wp Ip
6.00 — 6.45 97 100 56 28 28 Argile peu plastique
[Ap]
SC88 16.60 -16.95 98 100 56 28 28 Argile peu plastique
[Ap]
28.17 -28.80 98 100 55 - 28 Argile peu plastique
[Ap]
38.50 -38.73 40 79 34 28 17 Sable argileux peu
plastique [SA]
43.75 44.13 96 100 54 27 27 Argile peu plastique
[Ap]
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g. Sondage SC89
Tableau I11.23 : Résultats de ’analyse granulométrique SC89

A . Granulométrique Limite d’atterberg Classification du
Sondage | Profondeur <80 ym <2 mm Wi Wp Ip sol
4.67 —5.05 97 100 56 28 28 Argile peu plastique
[Ap]
SC89 12.0-12.42 95 99 55 27 28 Argile peu plastique
[Ap]
22.90 -23.40 98 100 58 29 29 Argile peu plastique
[Ap]

II1.5.2.3. Caractéristiques mécaniques
I11.5.2.3.1. Essai de cisaillement a la boite de Casagrande

L’essai consiste a soumettre le sol a un cisaillement direct, rectiligne, suivant un plan impos¢.
L’échantillon de sols de forme carrée est placé entre 2 demi-boites mobiles I’une par rapport a
’autre : on applique a I’échantillon un effort de compression normale N a 1’aide de poids et un effort
horizontal de traction T en déplagant les 2 demi-boites 1’'une par rapport I’autre .un capteur de
déplacement permet de déterminer le déplacement relatif des deux demi-boites . L’essai consiste a

faire croitre T jusqu’a la rupture. N étant maintenu constant au cours de 1’essai.

Les essais de cisaillement a la boite qui sont effectués dans laboratoire ne sont pas dans la norme

ASTM D2487 donc nous ne pouvons pas prendre en considération les résultats de ces essais.

111.5.2.3.2. Essai de cisaillement triaxial

L’essai triaxial consiste a appliquer a une éprouvette cylindrique de rapport H/D=2, une contrainte
hydrostatique (ou radiale) constante et une contrainte déviatorique (ou axiale) croissante. Sur sa
surface latérale, 1’éprouvette est recouverte d’une membrane souple et imperméable. Elle est montée
dans une enceinte étanche avec embases supérieures et inférieures et disques drainants ou non selon

le type d’essai a réaliser.
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Les résultats des essais cisaillement triaxial CU sont effectués selon la norme ASTM D2487
Les caractéristiques mécaniques en termes de contraintes totales et effectives sont données dans le
tableau I11.24 :

Tableau I11.24 : Résultats des essais de cisaillement au triaxial CU

Type Sondage Profondeur | Cohésion Angle de Cohésion Angle de
d’essai C’ (MPa) | frottement ¢’ (°) | Ccu (MPa) | frottement @cu (°)
SC87 19 -19.50 43.6 17.4 47 16.17
U SC88 6 - 6.46 80 17 74 16.92
SC88 43.75-44.13 50 21 66 17.43
I11.5.2.3.3. Essai de compressibilité a I’cedomeétre

Les caractéristiques de la compressibilit¢é a 1’odométre obtenues sont données dans le tableau

II1.25 :

Tableau II1.25 : Résultats d’essai de compressibilité a I’cedometre

Sondage Profondeur Pression de Coefficient de Coefficient de
consolidation Pc (kPa) | compressibilité Cc (7.) gonflement Cg (7.)
SC86 6.60 -7.00 184 16.50 5.30
SC87 32.70 -33.0 172 13.99 3.33
SC88 16.60 -16.95 360 14.64 5.03
SC89 12.0 - 12.42 353 13.32 3.61
SC89 22.90 -23.40 233 13.99 4.75

On peut classer le sol en fonction de coefficient de compressibilité Cc a travers le tableau I111.26 :
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Tableau II1.26 : Classification du sol selon Cc [2]

Cc<0,020 Sol incompressible

0,020 < Cc < 0,050 Sol trés peu compressible

0,050 < Cc < 0,100 Sol peu compressible

0,100 < Cc < 0,200 Sol moyennement compressible
0,200 < Cc < 0,300 Sol assez fortement compressible
0,300 < Cc < 0,500 Sol trés compressible

Cc> 0,500 Sol extrémement compressible

D’apres les résultats obtenus de coefficient Cc varie entre 0.1 et 0.2 et la classification donnée par

le tableau II1.26, les argiles rencontrées sont moyennements compressibles.

II1.5.3. Analyse chimique

Pour mieux identifier le sol étudi¢, des analyses chimiques ont été effectués sur des échantillons
prélevés des sondages carottés afin d’estimer le taux d’agressivité du sol vis-a-vis du béton de

I’infrastructure. Et les analyses les plus impotents sont présentées dans le tableau I11.27 :

Tableau II1.27 : Résultats d’analyse chimique

Sondage | Profondeur | Carbonate CaCo3 | SO4 (mg/kg) Chlorure CI- Matiére
(%) (%) organique (%)
SC86 28.4-28.5 23.51 Traces 0.025 -
SC86 33.7-34.5 25.42 0.34 0.025 -

Teneur en carbonate (CaCo3)
Le teneur en carbonate est vari¢ ente 23 7 et 25 /. dans les échantillons argileux, d’apres le

tableau I11.28 les échantillons sont des argiles marneuses.
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Tableau 111.28 : Classification des sols selon la teneur en carbonate de calcium CaCo

Argile ou limon | Argile marneuse Marne Calcaire marneux Calcaire ou craie

Limon marneux

0-10% 10-30% 30-70 % 70 -90 % 90 -100 %

II1.6. Poids volumiques

Argile limoneuse [ 3 —18.5 |

a. Calcul de yd
La moyenne :

yd moy = >ydi /N

18.6+19+19.2+18.9+19.3+16.7+17+18+17+16.8+17.4+18.6+15.4+17.5+17.3+17.2

vd moy = "
=17 KN/m3
Ecart type :
Ayd ' = \/Z—(yd_yf moy)X - 115
Coefficient de variation
cov=-Y — 6487 < 107
vd moy

Le poids volumique sec yd est égale 17 KN/m?

b. Calcul de yh
vyhmoy =) vhi/ N

21.24+22+22.5+22+22.6+19.9+20.3+21+20.4+20.5+20.7+21.4+19.3+20.3+19.2+20.5
16

vh moy =
=20.5 KN/m?
Ecart type :
Ayh /= YRRV g g
Coefficient de variation

Ayh

COV = =953 7 <107
Yh moy

Le poids volumique humide yh est égale 20.5 KN/m?
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c. Calcul de ysat

v =y x(1-75)

s __ ﬂ — 3
Y =17 x(1- %) =10.5KN/m

ysat = yw + vy’ = 20.5 KN/m?

Reconnaissances géotechniques

Le tableau II1.29 présent les caractéristiques physique et mécaniques de chaque couche dans le

terrain étudié :

Tableau I11.29: Résumé des caractéristiques physiques et mécaniques du profil étudié

Horizon Profondeur | yd (kN/m3) | yh (kN/m3) Y sat C’ (kPa) ©’(°)

géotechnique moyens (m) (KN/m3)

Remblai 0-3 17 20 20 0 20
Argile limoneuse 3 -185 17 20.5 20.5 25 21
Argile graveleuse 18.5-31 17.5 21 21 25 22

Grave argileux 31 -36 18.5 21.5 21.5 10 33
Sables-argileux 36 -39 18.5 21.5 21.5 35 25
Marnes 39 -48 17.2 21 21 35 22

que I’exemple présenté de la couche argile limoneuse

déterminé par les corrélations depuis longtemps éprouvés

Les résultats des parametres physiques d’autres couches sont calculés de la méme manicre

Sols cohésifs (non-drainée), les résultats des parametres de résistance ( @’ et C’) ont été

Sols non-cohésifs (drainée), pour les couches des sols granulaires ont été effectués sur la

base des données des essais SPT et PMT, en utilisant des corrélations depuis longtemps

éprouvees.
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II1.7. Conclusion

Ce chapitre présente ’interprétation des résultats des essais géotechniques, reconnaissances
géologiques et hydrogéologiques a fin d’obtenir les couches du sol étudiées et ses caractéristiques

physiques et mécaniques.

D’aprées les résultats obtenus a partir d’essais, On conclue que le sol étudié se compose de six

couches qui sont :

- Remblai de 3 m d’épaisseur.

- Argile limoneuse (3 -18.5) m, molle a ferme.

- Argile graveleuse (18.5 -31) m, ferme a dure.

- Grave argileux ( 31 - 36 ) m, moyennement compact a compact.
- Sable argileux ( 36 -39 ) m, moyennement compact a compact.

- Marne (39 -48) m, tendre a compact.
La figure II1.3 présente le profile qui forme les principales couches du terrain et qui utilisée
pour étudier la stabilité du souténement de la station d’aéroport.

0.0
[ Re b 1a15 I 3 ()

La nappe phreat'ique

Argile limoneuse
18.5

Argile gravleuse
31.0
36.0

Sable-argileux
39.0
Marnes

> 39

Figure I11.3 : Schéma représentant les principales couches qui forme le terrain

La nappe phréatique est située a 5 m de profondeur par rapport au terrain naturel final.
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MODELISATION DES PAROIS MOULEES

IV.1. Introduction

Dans ce chapitre, en présentant les résultats d’étude des écrans de souténement de la station
d’a aéroport a travers le logiciel Géo 5.

D’abord on commence par la solution qui est exécuté dans la station et faire les vérifications
nécessaires avec les butons. Autres solutions proposées a été effectuées par nous et faire une
comparaison entre la solution sur site et les solutions proposées pour la raison de choisir une solution
technique-économique plus adapté.

Nous avons proposé deux variantes pour la paroi moulée avec les butons et une variante avec les
tirants d’ancrage. Pour chaque proposition nous avons présenté les efforts internes maximaux
(I’effort tranchant et moment fléchissant), les déplacements maximaux, la stabilité globale au

glissement et la stabilité interne des supports horizontaux.

IV.2. Présentation du logiciel GEO 5

Est un logiciel géotechnique composé d’une suite de programmes basés sur les méthodes
analytiques et les méthodes des éléments finis (MEF). Le logiciel aide a résoudre un large éventail de
problémes géotechniques comme (I’analyse de la stabilité des structures, conception des fondations,

conception des souténements et des fouilles ....etc)

IV.3. Caractéristiques du terrain

IV.3.1. Coupe géologique du terrain

La coupe géologique retenue pour le calcul est :
= [0 -3m]:remblai;
= [3 - 18.5m]: argile limoneuse ;
= [18.5 -31 m]: argile graveleuse ;
= [31 -36m]: grave argileux ;
= [36 -39m]:sable argileux ;

= [ >39 m]:marne
______________________________________________________________________________________________________________________________________________|

71



Chapitre IV

MODELISATION DES PAROIS MOULEES

IV.3.2. Nappe phréatique

La nappe phréatique est située a 5 m de profondeur par rapport au terrain naturel

IV.3.3. Caractéristiques géotechniques

Tableau I'V.1 : Caractéristiques géotechniques du terrain

Horizon Profondeur | yh(kN/m3) | ysat (kN/m3) | C’ (kPa) | ¢’(°) | Eoed(MPa) | v
géotechnique | moyens (m)
Remblai 0-3 20 20 0 20 13.51 0.3
Argile 3 -185 20.5 20.5 25 21 75.67 0.3
limoneuse
Argile 18.5-31 21 21 25 22 114.86 0.3
graveleuse
Grave argileux 31 -36 21.5 21.5 10 33 162.16 0.3
Sable argileux 36 -39 21.5 21.5 35 25 155.41 0.3
Marne >39 21 21 35 22 162.16 0.3
Avec :
yh : Poids volumique humide.
ysat : Poids volumique saturé.
¢’: L’angle de frottement effectif.
C’ : Cohésion effective.
Eoed : Module cedométrique.
v : Coefficient de Poisson.
IV 4. Caractéristiques du soutéenement
IV.4.1. Caractéristiques des parois moulées
Tableau IV.2 : Les caractéristiques des parois moulées
Longueur Epaisseur Fiche (m) Excavation Module E Coeff
(m) (m) max (m) (MPa) poisson v
45 1 20 25 330000 0.2
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IV.4.2. Caractéristiques du butons

Tableau IV.3 : Les caractéristiques du butons

Profile Longueur (m) Espacement Surface (mm?) Module élastique
(m) E (MPa
2HEBS500 20.60 5 47728 210000

IV.4.3. Caractéristiques de la surcharge

Tableau IV .4 : Caractéristique de la surcharge

La surcharge

Action

q (MPa)

La distance(m)

La longueur (m)

Circulation

Variable

11.10

13.23

30

1V.4.4. Normes et matériaux utilisées

La norme utilisée dans la modélisation est : « France —EN 1997, Gamma water=1.0 » ; Classe du

Béton : C30/37 ; Type des aciers : B500 (fyk=500 MPa)

IV.5. Modélisation parois moulées

IV.5.1. Détermination de la fiche D de la paroi sans support horizontal

La fiche de paroi nécessaire sans butons avec une excavation max 25 m est présenté dans la figure

IV.1 (sheeting design) :

Name : Analysis

Stage -analysis : 1-1

Geom of structure
Length of structure = 102.24 m
Depth in soll = 77.24 m

3

2s5ha

e

69187

Max.

Bending moment
M = 22664646 kKNm/m

siddidis

Shear force
18747.95 KN/m

Max. Q =

48,3l

Looaoo EEE8HS &

[KNmym]

.Qomo‘m
[xM/m]

Figure IV.1 : Schéma présentant la fiche correspondante et les efforts internes de la paroi sans butons
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= [ ’effort tranchant maximal ;: 18747.95 KN/m
= Moment fléchissant maximal : 226646.46 KN.m
* Longueur de la paroi : 102 m

= Lafiche:77m

La fiche enregistrée pour la paroi sans support horizontal est trés importante (77m), pour la raison de

diminution de la fiche en utilise les butons.

IV.5.2. Détermination de la fiche D correspondant a la paroi avec butons

Name : Analysis Stage - analysis : 1-1
Geometry of structure Bending moment Shear force
Length of structure = 45.00m Max. M = 351220 kNm/m Max. Q = 1665.73 KN/m

342 19xkN=—3= 41.54_!?6.90

-144.07_2?8.95
-:sssaézzxa
-56024,%] 391.90

1065 10N ~=—n

2132 30N <—1

4760 69KkN ~—3v

607 03EN ~=—

S o st g0 od e BT 00

[m]) [KNm/m ] [Ny

Figure IV.2: Schéma présentant la fiche correspondante et les moments, efforts internes de la paroi

avec butons

v' Aprés la mise en place des butons, on constate que la fiche a diminué a une valeur de 20m par

rapport la valeur importante (77m ) sans butons
IV.5.2.1. Vérification de la stabilité du souténement de la paroi moulée

Le tableau IV.5 présent les niveaux d’excavation et positionnement des butons dans la station

d’aéroport :
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Tableau I'V.5 : Profondeurs d’excavation et position des butons dans la station d’aéroport

Profondeur d’excavation (m) Profondeur des butons (m)
4 2.50
8.25 7.25
12.75 11.25
16.65 15.15
20.55 19.05
25 -
[Name : Project Stage: 1
11.10
30.00, iy st
=] = 1_5;0 =
y

Figure IV.3 : Position des butons dans la station

L’exécution commence du haut vers le bas, excavation de sol et mettre en place les butons jusqu'a

atteindre la cote théorique final de 1’excavation.

a. Vérification de la paroi

Le tableau IV.6 présente les résultats des efforts internes (efforts tranchants, moments

fléchissant) et déplacements max de la paroi:
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Tableau IV. 6 : Résultats des efforts internes max et déplacements max
N°de phase | Excavation a | Butons a | Efforts tranchants | Moment fléchissant | Dép max

(m) (m) max (kN) max (kN.m) (mm)

1 4 - 79.77 129.84 1.9

2 - 2.50 79.80 125.14 1.9

3 8.25 - 139.91 356.91 3.5

4 - 7.25 103.07 131.53 2.5

5 12.75 - 477.48 1030.64 9.5

6 - 11.25 237.99 318.11 4.6

7 16.65 - 839.67 1662.78 17.8

8 - 15.15 410.77 532.77 7.4

9 20.55 - 1236.28 2472.70 28.4

10 - 19.05 658.93 918.44 11.5

11 25 - 1665.73 3512.20 30

L’allure de la déformation de cette paroi est pour un déplacement max 30 mm qui est obtenue

dans la phase 11.

b. Vérification de réactions des butons

Le tableau IV.7 présents les réactions des butons (KN) au cours d’exécution dans la station

d’aéroport :
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Tableau IV.7 : Les réactions des butons (station d’aéroport)

Phase Butons 1 Butons 2 Butons 3 Butons 4 Butons 5
Excavation - ) ) ) )
Butons 1 265.05 - - - -
Excavation 863.59 - - - -
Butons 2 520.07 942.50 - - -
Excavation 469.64 3002.53 - - -
Butons 3 540.65 1621.19 2190.99 - -
Excavation -9.14 2183.14 5261.56 - -
Butons 4 419.84 1689.28 2780.58 3507.92 -
Excavation 77.87 1223.26 3436.77 4818.01 -

Butons 5 383.65 1556.20 2721.26 4008.57 5208.29

Excavation 342.19 1065.10 2132.30 4760.69 5607.03

Remarque : La charge maximale que peut supporter un profilé HEB500 de 21 m de langueur est :

6350 kN

La charge maximale des butons est 5607.03 KN

IV.5.2.2. Vérification de stabilité au glissement

La figure IV.4 présente le cercle de glissement avec une vérification par toutes les méthodes de

calculs du coefficient de sécurité
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Name : Analysis Stage - analysis : 2 -1

|
|
|
|
|
|
|
|
|
|

|| -2l |

[11]

Figure IV.4 : Schéma présente le cercle de glissement (station aéroport)

Analysis
Slope stability verification (all methods)
Bishop : FS = 1.96 > 1.50 ACCEPTABLE
Fellenius / Petterson : FS = 1,56 > 1,50 ACCEPTABLE
Spencer : FS = 2.01 > 1,50 ACCEPTABLE
Janbu : FS = 2.01 > 1,50 ACCEPTABLE

Morgenstern-Price : FS = 2.01 > 1,50 ACCEPTABLE

Le coefficient de sécurité le plus critique est fs = 1.56, donc la stabilité au glissement est vérifiée.

1V.5.2.3. Résumé des résultats

D’aprés ce résultat de la paroi, on a obtenu un déplacement maximal 30 mm dans la phase 11 qui
ne dépasse pas la valeur critique fix¢é S0mm. Et I’effort tranchant max (1665.73 KN/m ), moment
fléchissant max (3512.20 KN.m) dans la phase 11.

La charge maximale des butons est 5607.03 KN qui ne dépasse pas la valeur limite 6350 KN, donc la

stabilité des butons est vérifiée.
La stabilité au glissement est vérifiée avec un coefficient de sécurité Fs = 1.56

Pour la raison d’optimisation des résultats et pour voir la solution la plus adaptée de principe
technique-économique, on propose des autres variantes et a partir les résultats que nous

obtiendrons, nous choisirons la solution adéquate.
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on garde la méme section des butons 2HEB500, en modifiant le nombre de ligne des butons 4 ligne

et les niveaux d’excavation et I’espacement entre les lignes de 6 m .

les niveaux d’excavation et position des butons,(figure IV.5) ainsi les caractéristiques des butons

sont présentées dans les tableaux IV.8 et IV.9 respectivement :

Tableau IV.8 : Les niveaux d’excavation et position des butons (proposition 1)

Niveau d’excavation (m) Position des butons (m)
6 4.5
11.5 10
16 14.5
20.5 19.5
25 -

Tableau IV.9 : Les caractéristiques des butons (proposition 1)

Figure IV.5: Les positions des butons (proposition 1)

Profile Longueur (m) | Espacement(m) | Surface (mm?) | Module élastique (MPa)
2HEBS500 20.60 6 47728 210000
Name : Project Stage: 1
11.10
4.48 875
hf—l- A 2
p PO6— il —3:00 :

h=4.50rr]‘< s i '[_ 1 ey ED
h=10.00n'1:<—207.,9 1 5elg ’ 15150
h=14.50rm& POT60 N
h=19.50u]—-‘~' = T

] 12!s0
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a. Vérification de la paroi

Le tableau IV.10 présents les efforts internes maximales et déplacements maximaux de la paroi

dans la proposition 1 :

Tableau I'V.10 : Résultats des efforts internes max et déplacement max dans la proposition 1

N °phase | Excavation Butons a Efforts tranchants Moment Déplacement
(m) (m) (KN/m) fléchissant (KN.m) | max (mm)
1 6 - 121.96 418.51 10
2 - 4.5 83.86 130.21 2.1
3 11.5 - 387.13 1089.09 9.7
4 - 10 217.22 227.84 3.7
5 16 - 831.92 1660.31 17.4
6 - 14.5 392.29 418.24 6.1
7 20.5 - 1320.23 2614.78 30
8 - 19.50 592.73 655.16 9.6
9 25 - 1625.23 3094.40 39.9

L’allure de la déformation de cette paroi est pour un déplacement max 39.9 mm qui est obtenue dans

la phase 9.
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b. Vérification de réactions des butons

Le tableau IV.11 présent les réactions des butons au cours I’avancement des travaux

Tableau IV.11 : Les réactions des butons (propositionl)

Phase Butons 1 Butons 2 Butons 3 Butons 4
Excavation - - - -
Butons 1 564.96 - - -
Excavation 1891.58 - - -
Butons 2 1009.03 1736.56 - -
Excavation 678.13 4665.06 - -
Butons 3 964.23 2280.04 2908.02 -
Excavation 343.23 2422.56 4145.51 -
Butons 4 863.79 2288.76 3572.44 4548.41
Excavation 724.53 1763.54 3706.82 6197.55

La charge maximale des butons est 6197.55 KN.

IV.6.1. Vérification de stabilité au glissement

La figure IV.6 présente le cercle de glissement avec une vérification par toutes les méthodes de

calculs du coefficient de sécurité dans la proposition 1 :
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Name : Analysis Stage - analysis : 2 -1

[11]

Figure IV.6 : Schéma présente le cercle de glissement (proposition 1)

Analysis
Slope stability verification (all methods)
Bishop : FS = 1.96 > 1,50 ACCEPTABLE
Fellenius / Petterson : FS = 1,55 > 1,50 ACCEPTABLE
Spencer : FS = 2.01 > 1.50 ACCEPTABLE
Janbu : FS = 2.01 > 1.50 ACCEPTABLE

Morgenstern-Price : FS = 2.01 > 1,50 ACCEPTABLE

Le coefficient de sécurité le plus critique Fs = 1.55, donc la stabilité au glissement est vérifiée

IV.6.2. Résumé des résultats

D’aprés ces résultats de la paroi, on a obtenu un déplacement maximal 39.9 mm dans la phase 9
qui ne dépasse pas la valeur critique fix¢ S0mm. Et I’effort tranchant max (1625.23KN ), moment
fléchissant max (3094.40 KN.m ) dans la phase 9.

La stabilité globale au glissement est vérifiée avec un coefficient de sécurité Fs = 1.55 .

La charge maximale d’un butons est 6197.55 KN qui ne dépasse pas la charge maximale limite

6350KN, donc la stabilité interne des butons est vérifiée.
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On garde le méme nombre de ligne
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change le profil des butons IHEB500 au lieu de 2HEBS500.

Le tableau IV.12et figure IV.7 présentes les caractéristiques des butons et position des butons

respectivement :
Tableau IV.12 : Les caractéristiques des butons (proposition 2)
Profile Longueur (m) | Espacement (m) | Surface (mm?) | Module élastique (MPa)
IHEBS500 20.60 5 23864 210000
Name : Project Stage : 1
11.‘10

4.48 875

AW A AR AN AR RAA AN AAAAN -
—390 by
—L-.d

Figure IV.7 : Les positions des butons (proposition 2)

5 lignes des butons, et le méme espacement 5 m mais en
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a. Vérification de la paroi

Le tableau IV.13 présent les efforts internes et déplacement maximal de la paroi dans la proposition 2 :

Tableau I'V.13 : Résultats des efforts internes max et déplacement max dans la proposition 2

N°de phase | Excavation a | Butons a | Efforts tranchants | Moment fléchissant | Dép max
(m) (m) max (kN) max (kN.m) (mm)
1 4 - 79.77 129.84 1.9
2 - 2.50 79.80 125.14 1.9
3 8.25 - 130.91 281.87 3.8
4 - 7.25 92.67 131.68 2.6
5 12.75 - 478.88 1032.42 10.5
6 - 11.25 225.02 484.46 6.6
7 16.65 - 628.12 1572.57 17.8
8 - 15.15 333.26 726.07 10.6
9 20.55 - 949.42 2261.42 27.6
10 - 19.05 470.12 821.65 15.6
11 25 - 1282.13 3163.16 44

L’allure de la déformation de cette paroi est pour un déplacement max 44 mm qui est obtenue

dans la phase 11.
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b. Vérification de réactions des butons

Le tableau IV.14 présent les réactions des butons (KN) au cour I’exécution dans la station

d’aéroport :
Tableau V.14 : Réactions dans les butons (proposition 2)

Phase Butons 1 Butons 2 Butons 3 Butons 4 Butons 5
Excavation - ) ) ) )
Butons 1 191.92 - - - -
Excavation 759.07 - - - -
Butons 2 533.91 637.33 - - -
Excavation 776.27 2115.39 - - -
Butons 3 699.50 1422.84 1586.18 - -
Excavation 388.50 2215.85 3705.82 - -
Butons 4 572.05 1758.12 2467.41 2488.97 -
Excavation 172.26 1792.23 3572.31 5596.77 -

Butons 5 409.86 1752.08 2858.31 3648.16 3712.93

Excavation 204.95 1446.74 2889.65 4942.59 7529.97

La charge maximale des butons est 7529.97 KN.

IV.7.1. Vérification de stabilité au glissement

La figure IV.8 présente le cercle de glissement avec une vérification par toutes les méthodes de

calculs du coefficient de sécurité dans proposition 2 :
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Name : Analysis Stage - analysis : 2 -1

wall I pral 3]
—

~_ 1 -

[1L]

Figure IV.8: Schéma présente le cercle de glissement (proposition 2)

Slope stability verification (all methods)

Bishop : FS = 1.98 > 1.50 ACCEPTABLE
Fellenius /Petterson : FS = 1.54 > 1,50 ACCEPTAELE
Spencer : FS = 2.04 > 1.50 ACCEPTABLE
Janbu : FS = 2.03 > 1.50 ACCEPTABLE

Morgenstern-Price : FS = 2.03 > 1,50 ACCEPTABLE

Le coefficient de sécurité le plus critique Fs = 1.54, donc la stabilité au glissement est vérifiée

IV.7.2. Résumé des résultats

D’aprés ces résultats de la paroi, on a obtenu un déplacement maximal 44 mm dans la phase 11
qui ne dépasse pas la valeur critique fixé 50mm, Et I’effort tranchant max (1282.13KN/m ) ,
moment fléchissant max (3163.16 KN.m ) dans la phase 11.

la stabilité globale au glissement est vérifiée Fs = 1.54

la charge maximale des butons est 7529.97KN qui dépasse la valeur limite 6350 KN, donc la
stabilité interne des butons n’est pas vérifiée.

Cette solution n’est pas acceptable, parce que la stabilité¢ des butons n’est pas vérifiée.

Dans la suivante proposition nous avons retenu autre systéme d’appui qui est le tirant d’ancrage.
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Nous avons effectué plusieurs propositions tel qu’avec 4 lignes des tirants qui montre la structure
est n’est pas stable et avec 5 lignes des tirants les résultats indiquent que la stabilité¢ internes des
tirants est vérifiée, par contre le déplacement max de la paroi a dépassé le seuil. C’est pour ¢a nous

avons essay¢ avec un nombre de ligne plus grand.

IV.8. Proposition 3

Nous avons propos¢ de mise en place 6 lignes des tirants d’ancrages avec des niveaux
d’excavation différents, le tableau IV.15 montre les tirants existant dans le commerce, on trouve le

tirant le plus grand (D=63.5)

Tableau I'V.15 : Les caractéristiques des tirants existants

Qualité Diameétre [mm] Limite élastique Rupture [KN]
d’acier[N/mm?] [KN]
835/1030 26.50 460 568
835/1030 32 671 826
835/1030 36 850 1.048
900/1030 WR 26.5 496 568
900/1030 WR 32 724 828
900/1030 WR 36 916 1.048
1080/1230 26.5 595 678
1080/1230 32 868 989
1080/1230 36 1.099 1.252
500/550 40 628 691
500/550 50 982 1080
555/700 63.5 1.758 2217
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Le tableau IV.16 présent les caractéristiques géométriques des tirants et leurs positionnements :

Tableau IV.16 : Les caractéristiques des tirants d’ancrages

00
200

.00

50

Figure IV.9 : Positions des tirants (proposition 3)

Tirants Profondeur | Longueur | Longueur de | Diameétre | Inclinaison() | Espacement
(m) libre (m) | scellement(m) (m) (m)
1 ligne 3.5 43 5 63.5 20 2
2eme ligne 7 41 5 63.5 20 2
3eme ligne 10.5 39 5 63.5 20 2
4eme ligne 14 37 5 63.5 20 2
Seme ligne 17.5 37 5 63.5 20 2
6eme ligne 21 37 5 63.5 20 2
Name : Profile and assignment Stage : 1
11.10
448 875 .
-5 —3:00 %‘i‘
10 ;j{"”']L”‘: T T
17 %’-’; 00 L: ——————— - -
21.00 15:50
510
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a. Vérification de la paroi

le tableau I'V.17 présent les résultats des efforts internes et déplacements maximales de la paroi au

cours de traveaux d’éxcavation :

Tableau IV.17 : Résultats des efforts internes et déplacement max dans la proposition 3

N°de Excavation a | tirant a (m) | Efforts tranchants | Moment fléchissant | Dép max

phase (m) max (kN) max (kN.m) (mm)
1 4.5 - 80.79 160.15 2.7
2 - 3.5 452.47 411.08 6.3
3 8 - 449.51 461.57 6.7
4 - 7 414.44 482.02 6.9
5 11.5 - 437.89 605.89 7.6
6 - 10.5 426.20 429.85 6.0
7 15 - 568.76 878.27 7.0
8 - 14 438.75 374.66 5.5
9 18.5 - 722.58 1531.01 12.3
10 - 17.5 432.38 284.39 5.4
11 22 - 839.01 2703.81 323
12 - 21 554.95 772.11 7.8
13 25 - 1053.89 3411.75 49

L’allure de la déformation de cette paroi est pour un déplacement max 49 mm qui est obtenue

dans la phase 13.
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b. Vérification de la stabilité des efforts internes des tirants d’ancrage

Les tableaux suivants présentes les forces d’ancrages dans les tirants et leurs déplacement et

coefficients de sécurité pour chaque phase des travaux :

Phase 1 ;: Excavation a 4.5m.

Phase 2 : Mise en place le 1" ligne des tirants a 3.5m de profondeur.

Tableau IV.18 : Force d’ancrage et déplacement des tirants (phase 2, proposition 3)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage Déplacement Coefficient de
max mm sécurité
(KN) (mm)
1 1000 9557.24 1.8 5.77

Phase 3 : Excavation a 8m.

Tableau IV.19 : Force d’ancrage et déplacement des tirants (phase 3, proposition 3)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement | Coefficient de
max mm sécurité
1 1000 9050.27 1.6 5.03

Phase 4 : Mise en place 2eme lignes des tirants a 7m.

Tableau IV.20 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 4, proposition 3)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement | Coefficient de
(KN) max (mm) sécurité
1 1000 9050.27 1.8 5.03
2 1030 9678.36 0.6 5.74
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Phase 5 ;: Excavation a 11.5m.

Tableau IV.21 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 5, proposition 3)

MODELISATION DES PAROIS MOULEES

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement | Coefficient de
(KN) max (mm) sécurité
1 1000 8813.34 2.7 4.98
2 1030 8116.99 -0.5 4.40

Phase 6 : Mise en place 3eme lignes des tirants a 10.5m

Tableau IV.22 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 6, proposition 3)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement Coefficient de
(KN) max (mm) sécurité
1 1000 8813.34 2.6 4.98
2 1030 8116.99 -14 4.40
3 1350 8268.04 -0.2 4.65

Phase 7 : Excavation a 15 m.

Tableau IV.23 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 7, proposition 3)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage Déplacement Coefficient de
(KN) max (mm) sécurité
1 1000 7467.54 3.1 3.97
2 1030 7344.06 -23 3.60
3 1350 7245.51 -33 3.65
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Phase 8 : Mise en place 4eme lignes des tirants a 14m.

Tableau V.24 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 8, proposition 3)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement | Coefficient
(KN) max (mm) de sécurité

1 1000 7467.54 4.4 3.77

2 1030 7344.06 -2.1 3.60

3 1350 7245.51 -3.0 3.65

4 1588 7757.65 -4.0 3.89

Phase 9 : Excavation a 18.5m.

Tableau IV.25 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 9, proposition 3)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage Déplacement Coefficient de
(KN) max (mm) sécurité
1 1000 6937.71 4.2 3.71
2 1030 6576.93 -2.1 3.92
3 1350 6242.70 -3.9 3.21
4 1588 6777.34 -11 3.65
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Phase 10 : Mise en place Seme lignes des tirants a 17.5m.

Tableau IV.26 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 10, proposition 3)

Tirant Force d’ancrage | Force d’ancrage Déplacement | Coefficient de
(KN) max (mm) sécurité
1 1000 6937.71 4.2 3.71
2 1030 6576.93 -2.0 3.92
3 1350 6242.70 -3.6 3.21
4 1588 6777.34 -12.2 3.65
5 1670 6237.10 -14 3.32

Phase 11 : Excavation a 22m.

Tableau IV.27 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 11, proposition 3)

Tirant | Force d’ancrage Force Déplacement | Coefficient de
(KN) d’ancrage max (mm) sécurité
1 1000 5559.21 4.5 3.20
2 1030 5202.88 -2.5 3.14
3 1350 4912.07 -12.3 2.96
4 1588 4700.26 -24.3 2.76
5 1670 4610.47 -34.6 2.70
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Phase 12 : Mise en place 6eme lignes des tirants a 21m.

Tableau IV.28 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 12, proposition 3)

Tirant | Force d’ancrage Force Déplacement | Coefficient de
(KN) d’ancrage max (mm) sécurité
1 1000 5559.21 4.6 3.20
2 1030 5202.88 -2.7 3.14
3 1350 4912.07 -12.9 2.96
4 1588 4700.26 -25.1 2.76
5 1670 4610.47 -34.3 2.70
6 1699 4256.45 -20 2.85

Phase 13 : Excavation a 25m.

Tableau IV.29 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 13, proposition 3)

Tirant | Force d’ancrage Force Déplacement | Coefficient de
(KN) d’ancrage max (mm) sécurité
1 1000 4114.72 4.8 2.61
2 1030 3721.45 -2.7 2.50
3 1350 3392.18 -13.6 243
4 1588 3921.52 -27.5 2.75
5 1670 4146.52 -41.1 3.01
6 1699 3429.92 -48.8 243
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Name : Analysis

Modulus of subsoil reaction
Length of structure = 45.00m

4.amm JFoN

-2.7mm }

-13.6mm/
-27.Smm/|
—-41.1mm/|

—-48.amm/

Figure IV.10 : Schéma représente le déplacement et les pressions agissants sur la paroi
(Proposition 3)
IV.8.1. Vérification de stabilité au glissement

La figure IV.11 présente le cercle de glissement avec une vérification par toutes les méthodes de

calculs du coefficient de sécurité dans proposition 3 :

Name : Analysis Stage - analysis : 1 -1

11.10

Figure IV.11 : Schéma présente le cercle de glissement (proposition 3)

Slope stability verification (all methods)

Bishop : FS =2.19 > 1.50 ACCEPTABLE
Fellenius /Petterson : FS = 1.84 > 1,50 ACCEPTABLE
Spencer : FS =2.19 > 1,50 ACCEPTABLE
Janbu : FS =2.18 > 1.50 ACCEPTABLE

MorgensternPrice: FS = 2,18 > 1,50 ACCEPTABLE

Le coefficient de sécurité le plus critique Fs = 1.84, donc la stabilité au glissement est vérifiée.
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IV.8.2. Résumés des résultats
D’apres ces résultats de la paroi, on a obtenu un déplacement maximal 49 mm dans la phase 13
qui ne dépasse pas la valeur critique fix¢ 50mm. Et I’effort tranchant max (1053.89KN/m ),
moment fléchissant max (3411.75KN.m ) dans la phase 13
La stabilité interne des tirants d’ancrages est vérifiée pour toutes les phases d’excavation avec un
coefficient de sécurité varié entre 2.43 et 5.99

La stabilité globale au glissement est vérifiée Fs = 1.84

Le tableau IV.30 présent les déplacements maximaux de chaque proposition et la solution de station :

Tableau IV.30 : Les déplacements maximaux de chaque solution

La paroi moulée Déplacement max Vérification
Station Solution de station 30 mm Vérifié
Proposition 1 39.9 mm Vérifié

Les propositions Proposition 2 44 mm Non vérifié
Proposition 3 49mm Vérifié

IV.9. Conclusion

Dans ce chapitre, Nous avons modélis¢ le souténement provisoire de la paroi moulée de 1’excavation
de la station étudiée par logiciel Géo 5. On a déterminé les efforts internes et les déplacements max

pour la solution de station et les solutions proposées.

Dans le but de choisir une solution techniquement sécurisée et économique, nous avons propos¢ trois
variantes. La premiere variante 1007 butons soumis a un déplacement max 39.9mm .la deuxiéme
variante 1007 butons soumis a un déplacement max 44mm et les réactions ne sont pas vérifiées, donc
cette solution n’est pas acceptable. La derni¢re variante est 1007 tirants d’ancrage soumis a un
déplacement max 49mm, mais on note que cette solution est surestimée et trés chére avec un nombre

de lignes plus grand par rapport a la solution de station.

D’apres ces variantes, la solution la plus bénéfique est la premicre proposition avec 1007 butons

avec 4 lignes des butons et un espacement de 6m.
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V.1. Introduction

CHAPITRE V

MODELISATION DES PAROIS EN PIEUX

La modélisation est une étape décisive qui conditionne la qualité des analyses de diagnostic ou de
prévision du comportement des sols et des ouvrages.

Ce chapitre concerne a modéliser la proposition de deux autres variantes (pieux sécants et pieux

jointifs) par logiciel GeoS.

Les caractéristiques géotechniques prises en compte pour les différentes couches du profil sont
présentées dans le CHAPITRE 2.

Dans le but de comparer les solutions : pieux sécants, pieux jointifs avec parois moulées, nous

avons gardé les mémes variantes, la méme fiche et la méme épaisseur de la paroi, ainsi que les
mémes caractéristiques des supports horizontaux.

V.2. Vérification de la stabilité du souténement en pieux jointifs

Les tableaux V.1 ; V.2 ; V.3 ;V.4 présentes les caractéristiques des pieux jointifs ,les butons ,les

niveaux d’excavation ainsi la surcharge respectivement :

V .2.1. Caractéristiques des pieux jointifs

Tableau V.1: Caractéristiques des pieux jointifs

Longueur(m) | Diamétre(m) | Espacement | La fiche | Excavation | Module Coeff de
des centres (m) max (m) E(MPa) poisson
45 1 1 20 25 330000 0.2
V .2.2. Caractéristiques du butons et niveaux d’excavation
Tableau V.2 : Caractéristiques du butons
Profile Longueur (m) | Espacement | Surface (mm?) | Module élastique E
(m) (MPa)
2HEBS500 20.60 5 47728 210000
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Tableau V.3: Profondeurs d’excavation et position des butons

Profondeur d’excavation (m) Position des butons (m)
4 2.50
8.25 7.25
12.75 11.25
16.65 15.15
20.55 19.05
25

V.2.3. Caractéristiques de la surcharge

Tableau V.4 : Caractéristique de la surcharge

La surcharge Action q (MPa) La distance(m) | La longueur (m)
Circulation Variable 11.10 13.23 30
Type of wall : Pile curtain ~
Cross-section name : | Pile curtaind = 1.00m; a = 1.00 m User def.
Section length : | = 45.00 | [m]
Coeff. of pressure reduc. below ditch bottom : 1.00 [
Geometry
Pile diameter : d= 1.00 | [m]
Spacing of centers : a= 1.00 | [m]
1.00
1.00 1.00 1.00 L

A
b

Figure V.1 : Dimensions de la paroi en pieux jointifs
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Name : Project Stage : 1
11.10
448 875 |
/T—,'—. A
3350
. 20.60 | | ||
1 2 E = —3:00
h=2.Stme—gorc0 o118 | 20.00 - 530
h=7 25 0.60.
h=11.25mpeE—t.60 o 2500 1550
11 0. * ;
h=15.15mpee—I0.60 3 ¥
h=10.05m ‘ —
12150

Figure V.2: Positionnement des butons solution de la station d’aéroport
a. Vérification de la paroi

L’exécution commence du haut vers le bas, excavation de sol et mettre en place les butons jusqu'a
I’atteindre la cote théorique finale de I’excavation

Le tableau V.5 présente les résultats des efforts internes (efforts tranchants, moments fléchissant) et
déplacements max de la paroi en pieux jointifs :

Tableau V.5 Résultats des efforts internes et déplacement max de la paroi pieux jointifs

N° de Excavation 2 | Butons a (m) | Effort Moment Dép
Phases (m) tranchant max fléchissant max max
kN/ml kN.m/ml (mm)
! 4m - 60.39 141.60 34
2 ] 2.5m 57.02 84.04 1,7
3 8.25m - 207.90 584.15 6,8
4 ) 7.25 128.53 135.48 2.7
5 12.75m - 637.91 1263.69 17.5
6 i 11.25 342.35 410.37 6.2
7 16.65m - 967.80 1756.00 26.5
8 i 15.15 501.25 564.41 8.9
9 20.55m - 1304.52 2284.32 38.6
10 i 19.05 689.10 792.37 13.1
11 25m - 1710.92 3246.26 54.0
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L’allure de la déformation de cette paroi est pour un déplacement max 54 mm qui est
obtenue dans la phase 11.

b. Vérification de réactions des butons

Le tableau V.6 présent les réactions des butons (KN) de solution de la station avec des pieux jointifs

Tableau V.6 : Réactions des butons dans solution de station d’aéroport

Phase Butons 1 Butons 2 Butons 3 Butons 4 Butons 5
Excavation

Butons 1 265.05 - - -

Excavation 1192.29 - - -

Butons 2 598.90 1247.39 - -

Excavation 136.62 4368.87 - -

Butons 3 490.31 1917.33 2865.81 -

Excavation -117.60 2107.02 6475.34 -

Butons 4 431.16 1868.05 3112.46 4130.08 -
Excavation 260.10 1179.23 3237.34 8881.30 -

Butons 5 439.71 1765.16 2899.81 4179.07 5644.45
Excavation 505.13 1370.38 2060.97 4326.95 11773.86

La charge maximale des butons est 11773.86 KN
V.2.4. Vérification de stabilité au glissement

La figure V.3 présente le cercle de glissement avec une vérification par toutes les méthodes de
calculs du coefficient de sécurité
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Name : Analysis Stage - analysis: 2 -1

11.10

Figure V.3 : Schéma présente le cercle de glissement (solution de station aéroport)

Slope stability verification (all methods)

Bishop : FS = 1.98 > 1.50 ACCEPTABLE
Fellenius f Petterson : FS = 1.54 > 1.50 ACCEPTAELE
Spencer : FS = 2.04 > 1.50 ACCEPTAELE
Janbu : FS = 2.03 > 1.50 ACCEPTABLE
Morgenstern-Price : FS = 2.03 > 1.50 ACCEPTAELE

Le coefficient de sécurité le plus critique est Fs = 1.54 donc la stabilité au glissement est vérifiée.

V.2.5. Résume des résultats

D’aprés ces résultats, on a obtenu un déplacement maximal 54 mm dans la phase 11 qui dépasse la
valeur critique fixé 50mm Et ’effort tranchant max (3246.26 KN/m ) ,moment fléchissant max
(1710.92KN.m ) dans la phase 11. La stabilit¢ globale au glissement a été¢ également vérifiée
avec un coefficient de sécurité Fs=1.54. La charge maximale des butons est 11773.86 KN qui
dépasse la valeur limite 6350 KN, donc la stabilité des butons n’est pas vérifiée.

Cette solution n’est pas acceptable parce que le déplacement max dépasse 50 mm et la stabilité des
butons n’est pas vérifiée.

D’apres les résultats des pieux jointifs avec des déplacements importants, nous sommes passés a des
pieux sécants

Nous avons commencé avec des pieux sécants avec un diameétre équivalent de la paroi moulée (1m),
le structure est n’est pas stable et méme avec un diamétre de 1.20m le structure reste instable.

Nous avons effectué nos variantes avec une paroi en pieux sécants de 1.3m.
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V.3. Proposition 1

Nous avons gardé les mémes caractéristiques de la station d’aéroport avec les pieux sécants, le
tableau V.8 présente les caractéristiques des pieux sécants

V.3.1. Caractéristiques des pieux sécants

Tableau V.7: Les caractéristiques des pieux sécants

Longueur(m) | Diamétre(m) | Espacement | La fiche | Excavation | Module Coeff de
des centres (m) max (m) E(MPa) poisson
45 1.3 1 20 25 330000 0.2
Type of wall : Pile curtain ~
Cross-section name : | Pile curtaind = 1.00m; a = 1.00 m User def.
Section length : = 45.00 | [m]
Coeff. of pressure reduc. below ditch bottom : 1.00 [
Geometry
Pile diameter : d= 1.30  [m]
Spacing of centers : a= 1.00 | [m]
1.30
1.00 | 1.00 | 1.00 |

Figure V.4 : Dimensions de la paroi en pieux sécants

Name : Project Stage : 1
11.10
4‘4% 875
20.60 i Lilis 350
: —3:00 sy
h=2.50n;15—v20~60 o, 1308 | 30.00 1 _l
h=7.25mye 2060 J 7T T - -—1-
_ 2060kl oslog 15.50
h=11.25mme— == \
h=15.15mpe—t== 14
h=19.05m&—=— > —F
g 1250
itz —sfljo
4 —3:00
— - 16100

Figure V.5 : Positionnement des butons (proposition 1)
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MODELISATION DES PAROIS EN PIEUX

a. Vérification de la paroi

Le tableau V.8 présente les résultats des efforts internes et déplacements maximaux de la paroi pieux

sécants dans la proposition 1:

Tableau V.8 : Résultats des efforts internes max et déplacement max dans la proposition 1

N° de Excavation Butons Effort Moment Déplacement
phases (m) (m) tranchant fléchissant Max (mm)
(kN/ml) (kN.m/ml)

1 4m - 78.21 145.37 2.6

2 - 2.5m 78.12 124.06 2.1

3 4.25m - 220.64 639.50 53

4 - 7.25 136.68 169.39 3.1

5 4.5m - 606.28 1500.11 12.5

6 - 11.25 329.27 552.10 5.8

7 3.9m - 934.65 2030.13 18.6

8 - 15.15 477.53 720.35 8.2

9 3.9m - 1262.02 2635.36 25.8

10 - 19.05 652.65 983.26 11.3

11 4.5m - 1650.29 3661.42 35.1

L’allure de la déformation de cette paroi est pour un déplacement max 35.1 mm qui est

obtenue dans la phase 11.

b. Vérification de réactions des butons

Le tableau V.9 présent les réactions des butons (KN) dans la proposition 1 :
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MODELISATION DES PAROIS EN PIEUX

Tableau V.9 : Les réactions des butons (proposition 1)

PHASE Butonsl1 Butons2 Butons3 Butons4 Butons5
Excavation | - - - - -
Butons1 293.02 - - - -
Excavation | 1253.01 - - - -
Butons?2 636.41 1288.53 - - -
Excavation | 502.16 3804.78 - - -
Butons3 596.38 1953.26 2712.09 - -
Excavation | -44.53 2605.16 4773.64 - -
Butons4 466.40 1950.27 3114.74 3890.32 -
Excavation | 439.77 1601.93 3907.96 5014.13 -
Butons5 426.76 1819.67 3031.84 4241.54 5232.76

La charge maximale des butons est 5232.76 KN.

V.3.2. Vérification de stabilité au glissement

La figure V.6 présente le cercle de glissement avec une vérification par toutes les méthodes de
calculs du coefficient de sécurité
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Name : Analysis Stage - analysis : 2- 1

11.10

S0

Figure V.6 : Schéma présente le cercle de glissement (proposition 1)

Slope stability verification (all methods)

Bishop : FS =253 > 1.50 ACCEPTABLE
Fellenius / Petterson : FS = 2,10 » 1,50 ACCEPTABLE
Spencer : FS =253 > 1,50 ACCEPTABLE
Janbu : FS =252 > 1,50 ACCEPTABLE

Morgenstern-Price :  FS =2.52 > 1.50 ACCEPTABLE

Le coefficient de sécurité le plus critique est fs = 2.10, donc la stabilité¢ au glissement est vérifiée.
V.3.3. Résumés des résultats

D’apres les résultats de la paroi, on a obtenu un déplacement maximal 35.1 mm, il a été obtenu en
Phase n°11. Cette valeur est au-dessous du seuil critique fixé a 50 mm.

I’effort tranchant max (1650.29 kn/m ), moment fléchissant max (3661.42kn.m ) dans la phase 11.

La stabilit¢ globale au glissement a ét¢ également vérifiée avec un coefficient de sécurité
Fs=2.10.

La charge maximale des butons est 5232.72 KN qui ne dépasse pas la valeur limite 6350 KN, donc la
stabilité des butons est vérifice.
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V.4. Proposition 2

On garde les mémes caractéristiques des butons 2HEB500, en modifiant le nombre de ligne des
butons 4 ligne et les niveaux d’excavation et I’espacement entre les lignes de 6 m .

Les niveaux d’excavation et position des butons sont présentés dans le tableau V.10 :

Tableau V.10 : Les niveaux d’excavation et position des butons (proposition 2)

Niveau d’excavation (m) Position des butons (m)
6 4.5
11.5 10
16 14.5
20.5 19.5
25
Name : Profile and assignment Stage : 1
11.10
20.60 - —_— —300

1
h=4.50(1\; Z o

h=10.00 ] 20.60.

h=14.50mwe—=20:60

1
h=19.50m&

<

Figure V.7 : Positionnement des butons (proposition 2)

a. Vérification de la paroi

Le tableau V.11 présente les résultats des efforts internes et déplacements maximaux de la paroi

pieux sécants dans la proposition 2:
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Tableau V.11 : Résultats des efforts internes max et déplacement max (proposition 2)

N° de Excavation Butons a Effort Moment Déplacement de
phases a (m) (m) tranchant fléchissant max | la paroi (mm)
max kN/ml kN.m/ml

! 6 - 163.72 826.12 217

2 - 4.5m 104.35 129.84 2.5

3 115 ] S11.43 1618.99 29.8

4 - 10 307.73 406.92 4.9

5 16 - 941.29 2081.01 33.8

6 - 14.5 477.44 614.00 7.0

7 20.5 - 1355.10 2775.50 37.0

8 - 19.50 588.12 702.73 9.5

9 25 - 1610.83 3227.03 42.6

L’allure de la déformation de cette paroi est pour un déplacement max 42.6 mm qui est obtenue dans

la phase 9

b. Vérification de réactions des butons

Le tableau V.12 présent les réactions des butons (KN) dans la proposition 2 :
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Tableau V.12 : Réactions des butons (proposition2)

PHASE Butons 1 Butons 2 Butons 3 Butons 4
Excavation - - - -
Butonsl1 723.54 - - -
Excavation 2361.84 - - -
Butons2 2219.79 1209.54 - -
Excavation 832.54 5270.07 - -
Butons3 1097.23 2589.35 3330.23 -
Excavation 424.42 2920.32 5218.16 -
Butons4 1002.60 2580.18 3802.17 4599.06
Excavation 799.68 2120.54 4158.55 6293.38

La charge maximale des butons est 6293.38 KN

V.4.1. Vérification de stabilité au glissement

La figure V.8 présente le cercle de glissement avec une vérification par toutes les méthodes de
calculs du coefficient de sécurité
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Name : Analysis Stage - analysis: 2 -1

11.10

Figure V.8 : Schéma présente le cercle de glissement (proposition 2)

Slope stability verification (all methods)

Bishop : FS = 2.53 > 1.50 ACCEPTABLE
Fellenius / Petterson : FS = 2.10 > 1.50 ACCEPTABLE
Spencer : FS = 2.53 > 1.50 ACCEPTABLE
Janbu : FS = 2.52 > 1.50 ACCEPTABLE

1.
Morgenstern-Price: FS = 2.52 > 1.50 ACCEPTAEBLE

Le coefficient de sécurité le plus critique est Fs =2.10 donc la stabilité au glissement est vérifiée.
V.4.2. Résumé des résultats

D’apres les résultats de la paroi, on a obtenu un déplacement maximal 42.6 mm, cette valeur est
admissible car elle est au-dessous de la valeur critique 50 mm. L’effort tranchant max
(1610.83KN/m) , moment fléchissant max (3227.03 KN.m) dans la phase 9.

La stabilit¢ globale au glissement a ¢été¢ également vérifiée avec un coefficient nt de sécurité
Fs=2.10.

La charge maximale d’un butons est 6293.38KN qui ne dépasse pas la charge maximale limite
6350KN, donc la stabilité interne des butons est vérifiée.
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V.5. Proposition 3

Nous avons changé la section des butons soit IHEB500 au lieu de 2HEB500 et gardes les
mémes niveaux d’excavation ainsi que le méme nombre de lits de butons soit 5 lits et le méme

espacement Sm .
V.5.1. Caractéristiques des Butons

Tableau V.13 : Caractéristiques des butons (proposition 3)

Profile Longueur (m) | Espacement Surface (mm?) | Module élastique
(m) (MPa)
IHEB500 20.60 5 23864 210000
Name : Project Stage : 1
11.10
4.4% 875
20.m AR I EARA R AN 3:50
h=2_50n~1b.20,6o_j-. el CIl 50.00 30 50
h=7. o R - T~
h=11.25me— 25000 190
h=15.15mpemmr . 14
h=19.05me€—1— —F
! 12:50
” —sflao
i —3:00
S 16100

Figure V.9 : Positions des butons (proposition 3)

a. Vérification de la paroi

tableau V.14 présente les résultats des efforts internes et déplacements maximaux de la paroi pieux

sécants dans la proposition 3
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Tableau V.14 : Résultats des efforts internes max et déplacement max (proposition 3)

N°de | Excavation a Butons a Effort Moment Déplacement
phases (m) (m) tranchant fléchissant de la paroi

max kN/ml | max kN.m/ml (mm)

1 4m - 78.53 145.55 2.6

2 - 2.5m 78.13 124.12 2.1

3 8.25m - 212.33 604.21 6.5

4 - 7.25 120.28 230.69 4.0

5 12.75m - 554.68 1718.17 16.7

6 - 11.25 287.66 755.86 9.1

7 16.65m - 863.75 2399.04 26.3

8 - 15.15 406.39 1012.99 13.9

9 20.55m - 1176.41 3044.30 35.8

10 - 19.05 565.18 1278.97 19.0

11 25m - 1548.37 4133.27 48.0

L’allure de la déformation de la paroi est pour un déplacement max 48 mm dans la phase 11

b. Vérification de réactions des butons

Le tableau V.15 présent les réactions des butons (KN) dans la proposition 3 :
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Tableau V.15: Réactions dans les butons (proposition 3)

PHASE Butonsl1 Butons2 Butons3 Butons4 Butons5
Excavation | - - - - -
Butonsl1 223.11 - - - -
Excavation | 1211.50 - - - -
Butons2 751.25 964.49 - - -
Excavation | 961.81 3056.06 - - -
Butons3 848.48 1831.37 2208.88 - -
Excavation | 253.67 2755.39 4935.11 - -
Butons4 625.68 2035.08 2986.57 3375.00 -
Excavation | 59.15 2041.10 4166.94 6699.71 -
Butons5 462.11 1947.54 3151.91 4137.99 4609.02
Excavation | 133.13 1566.07 3185.28 5567.42 8806.60

La charge maximale des butons est 8806.60 KN

V.5.2. Vérification de stabilité au glissement

La figure V.10 présente le cercle de glissement avec une vérification par toutes les méthodes de
calculs du coefficient de sécurité
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Name : Analysis Stage - analysis : 2- 1

11.10

[31]

Figure V.10 : Schéma présente le cercle de glissement (proposition 3)

Slope stability verification (all methods)

Bishop : FS =2.53 > 1.50 ACCEPTABLE
Fellenius / Petterson : FS = 2,10 > 1,50 ACCEPTABLE
Spencer FS =253 > 1.50 ACCEPTABLE
Janbu ; FS=2.52 > 1,50 ACCEPTABLE

MorgensternPrice :  FS =252 > 1,50 ACCEPTABLE

Le coefficient de sécurité le plus critique est Fs =2.10 donc la stabilité au glissement est vérifiée.
V.5.3. Résumé des résultats

D’aprés ces résultats de la paroi, on a obtenu un déplacement maximal 48 mm dans la phase 11 qui
ne dépasse pas la valeur critique fixé 50mm. I’effort tranchant max (1548.37/m ) , moment
fléchissant max (4133.27KN.m ) dans la phase 11

la stabilité globale au glissement est vérifiée Fs =2.10

la charge maximale des butons est 8806.60KN qui dépasse la valeur limite 6350 KN, donc la
stabilité interne des butons n’est pas vérifiée.

Cette solution n’est pas acceptable, parce que la stabilité des butons n’est pas vérifiée.
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V.6. Proposition 4

Nous avons proposé de mise en place 6 lignes des tirants d’ancrages avec des niveaux d’excavation
différents, on prend le tirant le plus grand D=63.5mm

Le tableau V.16 présent les caractéristiques géométriques des tirants et leurs positionnements :

Tableau V.16 : Caractéristiques des tirants d’ancrages

Tirants Profondeur | Longueur Longueur de | Diamétre Inclinaison(°) Espacement
(m) libre (m) scellement(m) | (m) (m)
1 ligne 3.5 43 5 63.5 20 2
2eme ligne 7 41 5 63.5 20 2
3eme ligne 10.50 39 5 63.5 20 2
4eme ligne 14 37 5 63.5 20 2
Seme ligne 17.50 37 5 63.5 20 2
6eme ligne 21 37 5 63.5 20 2
Name : Profile and assignment Stage : 1
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Figure V.11 : positions des tirants (proposition 4)
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a. Vérification de la paroi

le tableau V.17 présent les résultats des efforts internes et déplacements maximales de la paroi dans

la proposition 4 :

Tableau V.17 : Résultats des efforts internes et déplacement max (proposition 4)

N°de Excavation a tirant a (m) | Efforts tranchants | Moment fléchissant | Dép max
phase (m) max (kN) max (kN.m) (mm)
1 4.5 - 306.76 347.88 4.3
2 - 3.5 315.24 526.73 4.6
3 8 - 348.29 414.99 52
4 - 7 498.47 1080.86 7.2
5 11.5 - 468.78 689.45 6.5
6 - 10.50 446.14 490.5 4.4
7 15 - 698.02 1738.51 6.1
8 - 14 581.52 520.40 3.5
9 18.5 - 919.73 2236.81 20.6
10 - 17.50 1073.45 3382.2 37.7
11 22 - 1056.91 44477 39.7
12 - 21 688.69 1009.73 6.7
13 25 - 1064.47 4013.84 47.8

L’allure de la déformation de cette paroi est pour un déplacement max 47.8mm qui est obtenue dans

la phase 13.
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b. Vérification de la stabilité des efforts internes des tirants d’ancrage

Les tableaux suivants présentes les forces d’ancrages dans les tirants et leurs déplacement et

coefficients de sécurité pour chaque phase des travaux :

Phase 1 ;: Excavation a 4.5m.

Phase 2 : Mise en place le 1 ligne des tirants a 3.5m de profondeur.

Tableau V.18 : Force d’ancrage et déplacement des tirants (phase 2, proposition 4)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement | Coefficient de
max(KN) (mm) sécurité
(KN)
1 1000 9557.24 1.9 5.77

Phase 3 : Excavation a 8m.

Tableau V.19 : Force d’ancrage et déplacement des tirants (phase 3, proposition 4)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement | Coefficient de
max(KN) (mm) sécurité
(KN)
1 1000 9050.27 1.6 5.03

Phase 4 : Mise en place 2eme lignes des tirants a 7m.

Tableau V.20 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 4, proposition 4)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement | Coefficient de
max(KN) (mm) sécurité
(KN)
1 1000 9050.27 3.2 5.03
2 1250 9678.36 0.8 5.30
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Phase 5 : Excavation a 11.5m.

Tableau V.21 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 5, proposition 4)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement | Coefficient de
(KN) max(KN) (mm) sécurité
1 1000 8865.70 3.0 4.99
2 1250 8695.81 1.5 4.45

Phase 6 : Mise en place 3eme lignes des tirants a 10.5m

Tableau V.22 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 6, proposition 4)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement Coefficient de
(KN) max(KN) (mm) sécurité
1 1000 8865.70 32 4.99
2 1250 8695.81 1.6 4.45
3 1540 8312.44 -0.7 3.95

Phase 7 : Excavation a 15 m.

Tableau V.23 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 7, proposition 4)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage Déplacement Coefficient de
(KN) max(KN) (mm) sécurité
1 1000 7312.63 4.6 3.47
2 1250 7263.28 1.9 341
3 1540 7086.59 -4.5 3.17
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Phase 8 : Mise en place 4eme lignes des tirants a 14m.

Tableau V.24 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 8, proposition 4)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement | Coefficient
(KN) max(KN) (mm) de sécurité

1 1000 7312.63 3.0 3.47

2 1250 7263.28 2.3 3.44

3 1540 7086.59 -2.0 3.39

4 2050 8762.59 -1.8 4.27

Phase 9 : Excavation a 18.5m.

Tableau V.25 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 9, proposition 4)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage Déplacement Coefficient de
(KN) max(KN) (mm) sécurité
1 1000 6634.51 3.4 3.33
2 1250 6062.31 24 3.24
3 1540 6228.71 -2.3 3.55
4 2050 6656.89 -10.0 2.89

Phase 10 : Mise en place Seme lignes des tirants a 17.5m.

Tableau V.26 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 10, proposition 4)

Tirant Force d’ancrage | Force d’ancrage Déplacement | Coefficient de

(KN) max(KN) (mm) sécurité

1
1000 6634.51 3.8 3.33

2 1250 6062.31 23 3.24

3 1540 6228.71 -2.9 3.55

4 2050 6656.89 -11 2.89

5 2100 6114.57 -16 2.67
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Phase 11 : Excavation a 22m.

Tableau V.27 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 11, proposition 4)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement | Coefficient de

(KN) max(KN) (mm) sécurité

1
1000 5535.51 6.1 3.02

2 1250 5841.10 2.1 3.50

3 1540 4225.28 -7.2 3.00

4 2050 4500.74 -18.4 2.55

5 2100 4948.57 -30.3 2.87

Phase 12 : Mise en place 6eme lignes des tirants a 21m.

Tableau V.28 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 12, proposition 4)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage | Déplacement | Coefficient
(KN) max(KN) (mm) de sécurité
1
1000 5535.51 6.3 3.02
2 1250 5841.10 2.0 3.50
3 1540 4275.28 -6 3.00
4 2050 4500.74 -18.1 2.55
5 2100 4948.57 -30.2 2.87
6 2030 4722.01 -40.4 2.44
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Phase 13 : Excavation a 25m.

Tableau V.29 : Forces d’ancrage et déplacements des tirants (phase 9, proposition 4)

Tirant | Force d’ancrage | Force d’ancrage Déplacement Coefficient de

(KN) max(KN) (mm) sécurité

1
1000 4777.16 6.6 2.65

2 1250 4423.00 2.0 2.47

3 1540 3223.61 -5.0 2.40

4 2050 3969.35 -16.2 2.37

5 2100 3726.47 -30.4 2.25

6 2030 3232.17 -43.1 2.08

Stage - analysis : 1-1
h sures + displace ment
—— fgthpressures + dispiacement
~— - ~"Te bagthgrdrhmlg g

Name : Analysis

Modulus of subsoil reaction
Length of structure = 45.00m

Figure V.12 : Schéma représente le déplacement et les pressions agissants sur la paroi (proposition 4)

V.6.1. Vérification de stabilité au glissement

La figure V.13 présente le cercle de glissement avec une vérification par toutes les méthodes de
calculs du coefficient de sécurité dans proposition 4 :
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Name : Analysis Stage - analysis: 1 -1

11.10

Figure V.13 : Schéma présente le cercle de glissement (proposition 4)

Slope stability verification (all methods)

Bishop : FS = 1.98 > 1.50 ACCEPTABLE
Fellenius / Petterson : FS = 1,54 > 1,50 ACCEPTABLE
Spencer : FS = 2.04 > 1.50 ACCEPTABLE
Janbu : FS = 2.03 > 1.50 ACCEPTABLE

Morgenstern-Price: FS =2.03 > 1,50 ACCEPTABLE

Le coefficient de sécurité le plus critique Fs = 1.54, donc la stabilité au glissement est vérifiée.

V.6.2. Résumés des résultats

D’apres ces résultats de la paroi, on a obtenu un déplacement maximal 47.8 mm dans la phase 13 qui ne
dépasse pas la valeur critique fixé 50mm. Et I’effort tranchant max (1073.45KN/m )dans la phase 10,
Moment fléchissant max (4013.84KN.m ) dans la phase 13

La stabilité interne des tirants d’ancrages est vérifiée pour toutes les phases d’excavation avec un coefficient
de sécurité varié entre 2.08 et 5.30

La stabilité globale au glissement est vérifiée Fs = 1.54
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Le tableau V.30 présent les déplacements maximaux de chaque proposition et la solution de station :

Tableau V.30 : Les déplacements maximaux de chaque solution

La paroi moulée déplacement max Vérification
Station
Solution de station 54 mm Non Vérifié
Proposition 1 35.1 mm Vérifié
Proposition 2 42.6 mm Vérifié
Les propositions Proposition 3 48 mm Non Vérifié
Proposition 4 47.8 mm Vérifié

V.7. Conclusion

Afin de choisir la meilleure solution pour le souténement provisoire de 1’excavation de la station
de métro d’aéroport, nous avons fait une comparaison entre les solutions proposes depuis la sécurité
et ’économie de systéme d’appui pour les deux variantes d’écrans de souténement : parois moulées
et pieux sécants. Cette comparaison basée sur les résultats de modélisation en termes des efforts
internes max, déplacement horizontal max et la stabilité au glissement

Nous avons noté que La solution en pieux jointifs n’est pas vérifiée parce que le déplacement
max dépasse le seuil (50mm) et aussi les réactions des butons n’est pas vérifié, donc on a pass¢ a les
sécants avec un diametre plus grand.

En pouvons sitter que ’utilisation des tirants d’ancrage dans les terrains saturé et argileux molle a
ferme se produit des déplacements importants [4]. Les résultats de nos précédentes propositions de 4
lignes et 5 lignes des tirants prouves cette information.

Nous avons noté que la déformation est plus importante pour les parois en pieux par rapport la paroi
moulée. Les efforts tranchant et moment fléchissant sont plus importants dans la paroi en pieux
sécants. Le tableau V.31 présent tous les résultats de modélisation obtenus pour les deux types de
parois.

D’apres les résultats de modélisation des deux types de parois, nous avons choisis une solution
sécurisée et en méme temps économique qui est la solution de paroi moulée de la 1" proposition 100
% butons : 4 lignes des butons 2HEB500 espacée 6 m.
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Tableau V.31 : Les résultats de modélisation obtenus pour les deux types de parois

Le type de | Les solutions Effort Moment Déplacement | Coefficient
paroi tranchant | fléchissant max (mm) de sécurité
(KN/m) (KN.m) Fs
Solution sur site | 1665.73 3512.20 30 1.56
) Proposition 1 1625.23 3094.40 39.9 1.55
Parois
moulces Proposition 2 1282.13 3163.16 44 1.54
Proposition 3 1053.89 3411.75 49 1.84
Solution sur site 1710.92 3246.26 54 1.54
Parois en Proposition 1 1650.29 3661.42 35.1 2.10
pieux
sécants Proposition 2 1610.83 3227.03 42.6 2.10
Proposition 3 1548.37 4133.27 48 2.10
Proposition 4 1073.47 4013.84 47.8 1.54
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CONCLUSION GENERALE

Ce travail est pour le but de choisir un souténement provisoire optimal et économique pour soutenir

I’excavation de la station de métro d’aéroport.

Pour cela, nous avons présenté la solution réalisée sur site et d’autres propositions sont effectuées

par nous. A fin de choisir la solution optimale basant sur des aspects techniques et économiques.

Sous la supervision des compagnes de prospection, des reconnaissances géologiques et
géotechniques sont effectuées dans la zone d’implantation de la station pour le but d’obtenir un profil

géotechnique retenue dans le calcul. Ce profil constitué de :

- Remblai sableux [0.0 —3.0 m]

- Argile limoneuse molle a ferme [ 3.0 - 18.5m |.

- Argile graveleuse ferme a dure [18.5 -31.0m].

- Grave argileux moyennement compact a compact [31.0 - 36.0m].
- Sable argileux moyennement compact a compact [36.0 - 39.0m].

- Marne tendre a compact [39.0 - 48.0m].

D’apres I’hydrogéologie du site, la nappe phréatique est située a Sm de profondeur.

A T’aide de logiciel Géo 5, nous avons modélisé les deux types de souténement : paroi moulée
et paroi en pieux. Les résultats de cette modélisation sont présentés en termes des efforts
internes et déplacements de la paroi, ainsi les réactions dans les systémes d’appui les buttons

et les tirants d’ancrage.

Nous avons commencé par une paroi auto-stable on obtient une fiche de la paroi
importante D = 77m. Pour cela mise en place des supports horizontaux est nécessaire pour
diminuer la fiche qui devient de 20m avec les buttons. En vérifiant la solution réalisée dans la
station, on obtient un déplacement de 30mm (utilisation 607) et pour la méme paroi en pieux
jointifs on obtient un déplacement de 54mm qui dépasse le seuil. Pour le but de 1’optimisation
de ses résultats et faire une comparaison entre les deux types de paroi nous avons effectué
plusieurs propositions en paroi moulé et concernent la paroi en pieux en passe a des pieux
sécants avec un diametre plus grand d = 1.3m. D’apres les résultats des deux parois, en note

que La paroi en pieux sécants se déforme plus par rapport la paroi moulée.

Parmi les résultats des solutions proposées, nous recommandons la solution de la paroi
moulée a 100% butons de la 1% proposition : 4 Lignes de buttons de section 2HEB500 espacée

de 6m, qui se désigne un déplacement de 39.9mm et plus économique par rapport la solution réalisée

sur site.
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LISTE DES SYMBOLES

Poids Volumique humide

Poids volumique sec

Poids volumique saturé

Poids volumique déjaugé

Degré de saturation

Coefficient de poussée des terres
Coefficient de butée des terres

Angle du talus derriére le mur

Angle d’inclinaison d’un mur par rapport a la verticale
Angle de frottement sol/mur ou rugosité
Teneur en eau

limite de liquidité

limite de plasticité

Indice de plasticité

Le module de réaction

Module pressiométrique

Le module cedométrique

Pression limite

Le nombre de coup mesuré lors de 1’essai de pénétration standard
Coefficient de compressibilité
Coefficient de gonflement

L’angle de frottement effectif

Cohésion effective

Coefficient de Poisson

Module élastique

La surcharge

La longueur de la paroi moulée

La fiche

Profondeur

La surface

Coefficient de sécurité vis a vis du glissement
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Annexe A

II1.5.1.1. Résultats des essais préssiométriques PMT dans la phase APD et CPC

Tableau II1.6 : Résultats des essais pressiomeétriques du Sondage S47 phase APD

Profondeur E (MPa) Pl (MPa) Pf (MPa) E/ Pl Classification du sol

(m)

2 4.6 0.490 0.331 4.6 Sable laches class A

4 10.5 0.586 0.420 105 | Argile limoneuse molle

classe ¢ A

6 98 0.918 0 9.8 Argile hmone‘us’e ferme
classe ‘B

3 9.2 0.899 0 9.2 Argile hmone‘us’e ferme
classe ‘B

10 10 1.298 1.154 10 Argile limoneuse ferme
classe ‘B

12 9.8 1.603 1.352 9.8 Argile limoneuse ferme
classe ‘B

14 10.3 1.431 1214 10.3 Argile limoneuse ferme
classe ‘B

16 10.3 1.441 1.236 10.3 Argile hmone}‘s,e ferme
classe ‘B

18 19.9 1.628 0.592 19.9 Argile limoneuse ferme
classe ‘B

20 20.9 1.545 0.735 20.9 Argile sableuse ferme
classe ‘B

22 10.9 1.609 1.320 10.9 Argile sable‘fse, ferme
classe ‘B

24 10 1.427 1.257 10 Argile sableuse ferme
classe ‘B

26 10 1.501 1.228 10 Argile sableuse ferme
classe ‘B

28 10.7 1.522 1.232 10.7 Argile sableuse ferme
classe ‘B

30 7.9 1.263 0.982 7.9 Argile sableuse ferme
classe ‘B

32 10.6 1.748 1.428 10.6 Grave moyennement

compact class ‘B
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Tableau II1.7 : Résultats des essais pressiométriques du Sondage SP59 phase CPC

Profondeur E(MPa) PI(MPa) | Pf(MPa) | E/PI Classification du sol
(m)
4.6 49.7 2.172 1.652 22.9 Argile limoneuse ferme classe ‘B’
9.2 20.6 1.237 0.364 16.6 Argile limoneuse ferme classe ‘B’
13.8 9.1 831 0.627 10.95 | Argile limoneuse molle a ferme classe
’AetB’

18.4 64.5 1.045 0.504 61.7 Argile limoneuse ferme classe ‘B’
23 10.4 0.626 0.527 16.6 Argile sableuse molle classe ‘A’
27.6 37.3 2.728 1.952 13.7 Argile sableuse ferme a dure classe ‘C’

324 23.6 2.454 1.663 9.6 Grave compact class ‘C’
37 79.7 3.686 2.294 21.6 Sable argileux compact class‘ C’

Tableau IIL.8 : Résultats des essais pressiométriques du Sondage SP60 phase CPC

Profondeur E (MPa) | Pl (MPa) Pf ( E /Pl Classification du sol
(m) MPa)
4 14.5 0.938 0.585 15.4 Argile limoneuse ferme classe ‘B’
6 16.8 0.965 0.637 17.4 Argile limoneuse ferme classe ‘B’
9 4.9 0.648 0.428 7.6 Argile limoneuse molle classe ‘A’
12 9.7 0.450 0.344 21.5 Argile limoneuse molle classe ‘A’
15 8.7 0.712 0.427 12.3 Argile limoneuse molle classe ‘A’
18 73.2 3.320 2.257 22 Argile limoneuse trés ferme a dure
classe ’C’
21 44.1 2.067 1.144 21.4 Argile sableuse ferme classe ‘ B’
24 36.4 2.108 1.098 17.3 Argile sableuse ferme classe © B’
27 44.4 3.033 2.024 14.6 Argile sableuse treés ferme a dure
classe ‘C’
30 64.3 4.398 2.869 14.6 Argile sableuse tres ferme a dure
classe ‘C’
39 71.5 3.083 2.132 23.2 Sable argileux compact class ‘C’
43.5 76.3 3.134 2.141 24.3 Marne tendre classe ‘A’
48 125.8 7.111 4.185 17.7 Marne compacte classe ‘B’
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Tableau II1.9: Résultats des essais pressiométriques du Sondage SP61 phase CPC

Profondeur (m) | E (MPa) | Pl (MPa) Pf E/Pl Classification du sol
(MPa)
3 16.4 0.804 0.529 20.4 | Sable moyennement compact
6 26.4 1.829 1.332 14.4 Argile limoneuse ferme Classe ‘B’
9 34.6 0.721 0.502 48 Argile limoneuse ferme classe ‘B’
12 14.9 0.766 0.576 19.5 Argile limoneuse ferme classe ‘B’
15 25.8 1.645 1.001 15.7 Argile limoneuse ferme classe ‘B’
18 422 1.864 1.148 22.6 Argile sableuse ferme classe B’
21 18.2 1.003 0.739 18.1 Argile sableuse ferme classe ‘ B’
24 323 1.482 1.124 21.8 Argile sableuse ferme classe B’
27 22 1.220 0.910 18 Argile sableuse ferme classe ‘ B’
30 41.3 2.969 2.011 13.9 | Argile sableuse trés ferme a dure
classe ‘ C’
34.5 31 2.780 1.797 11.1 Grave compact class ‘C’
39 43 2.234 1.448 19.2 | Sable moyennement compact class
‘B’
43.5 90 3.562 2.580 253 Marne tendre classe ‘A’
47.3 53.6 3.241 2.318 16.5 Marne tendre classe ‘A’

Tableau III.10: Résultats des essais pressiométriques du Sondage SP62 phase CPC

Profondeur | E (MPa) | Pl (MPa) Pf E /Pl Classification du sol
(m) (MPa)
3 26.1 1.394 0.837 18.7 sable moyennement compact
6 13.2 0.851 0.456 15.3 Argile limoneuse molle a ferme
classe ‘A et B’
9 14.4 0.995 0.662 12.5 Argile limoneuse molle classe ‘A’
12 20 1.052 0.675 19 Argile limoneuse molle classe ‘A’
15 21.7 1.532 1.056 14.2 Argile limoneuse molle classe ‘A’
18 37.7 2.293 1.326 16.5 Argile sableuse ferme a dure classe
(3 C’
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21 36.4 2.719 1.468 13.4 | Argile sableuse ferme a dure classe
(3 C’
24 59 3.222 2.055 18.3 Argile sableuse ferme a dure classe
(3 C’
27 121.9 5.584 3.578 21.8 | Argile sableuse ferme a dure classe
(3 C’
30 71.5 4.067 2.853 17.6 | Argile sableuse ferme a dure classe
(3 C’
34.5 38.2 2.749 1.792 13.9 Grave compact class ‘C’
39 67.9 5.207 3.518 13 Sable compact class * C’
43.5 148.7 6.265 4.132 23.7 Marne compacte classe ‘B’
48 39.3 2.978 1.901 13.2 Marne tendre classe ‘A’

I11.5.1.2. Résultats des essais pénétration standard SPT dans la phase APD et CPC

Tableau III.11 : Résultats d’essai pénétromeétre standard des sondages S46 et S47 dans la phase APD

S46 S47
Profondeur Nspt Profondeur Nspt
4-45 16 4 -45 10
6-6.5 23 6 -6.5 18
8 -85 20 7-17.5 21
10 - 10.5 19 10 -10.5 18
12 -12.5 11 12 -12.5 23
14 -14.5 12 14 -14.5 21
16 -16.5 12 16 -16.5 19
18 -18.5 12 18 -18.5 16
20 -20.5 12 20 -20.5 16
22 -225 12 22 -22.5 15
24 -24.5 12 24 -24.5 17
26 -26.5 12 26 -26.5 17
28 -28.5 12
30 -30.5 22
30.5 - 31 18




Annexe A

Tableau I11.12 : Résultats d’essai pénétrometre standard des sodages SC85 et SC86 dans la phase CPC

SC85 SC86

Profondeur Nspt Profondeur Nspt
1-1.5 14 1.5 -2 9
3-35 23 3-35 10
45 -5 23 45 -5 16
6 -6.5 23 6 -6.5 17
75 -8 23 75 -8 12
9-95 30 9-95 15
105 - 11 14 105 - 11 9
12 -12.5 14 12 - 125 13
13.6 - 14.1 11 13.5 - 14 19
152 -15.7 10 15 -15.5 35
16.7 -17.2 20 16.5 -17 19
18.1 - 18.6 17 18 -18.5 53
19.8 -20.2 11 19.5 -20 33
21.8 -22.2 45 21 -21.5 33
23.1 -23.6 13 225 -23 17
244 -24.38 29 24 -24.5 32
126.3 -26.7 29 25.5 -26 22
27.8 -28.2 41 27 -27.5 50
29.3 -29.7 42 285 -29 18
30.7 -31.2 28 30 -30.5 18
322 -327 28 315 -32 6
33.7 -34.2 28 33 -335 11
36.7 -37.2 28 345 -35 20
36 -36.5 20

37.5 -38 20

39 -39.5 39

40.5 -41 39

42 -42.5 27

43.5 -44 45

45 -45.5 50

47 - 475 50
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Tableau II1.13 : Résultats d’essai pénétrométre standard des sondages SC87 et SC88 dans la phase

CPC
SC87 Nspt SC88 Nspt
1.5 -2 3 1-15 19
3-35 10 25 -3 12
45 -5 18 4 -45 22
6 -6.5 33 55 -6 22
7.5 -8 7 7-17.5 22
9-95 12 85 -9 24
10.5 - 11 11 10 -10.5 28
12 -12.5 13 11.5 -12 24
13.5 - 14 7 13 -13.5 24
15 -15.5 16 145 -15 24
16.5 -17 6 16 -16.5 24
18 -18.5 28 17.5 - 18 25
19.5 -20 39 19 -19.5 24
21 -21.5 14 20.5 -21 24
22.5 -23 13 22 -22.5 27
24 -24.5 17 23.5 -24 27
25.5 -26 32 25 -25.5 43
27 -27.5 10 26.5 -27 37
285 -29 7 28 -28.5 34
30 -30.5 45 29.5 -30 34
315 -32 35 31 -31.5 7
33 -335 4 325 -33 31
345 -35 12 34 -345 31
36 -36.5 12 355 -36 31
37.5 -38 13 37 -375 31
39 -395 19 38.5 -39 31
40.5 -41 23 40 -40.5 31
42 -425 16 41.5 -42 30
43.5 -44 16 43 -435 42
45 -455 34 44.5 -45 14
46.5 -47 44 46 -46.5 18
48 -48.5 18 47.5 -48 17
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