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Abstract:
Subject: Study of underground metro station “Jardin”

One of the most appropriate solutions to relieve traffic congestion in the capital of Algiers is the
creation of an underground metro network. The purpose of our work is the study of the “Jardin”
metro station, which will be excavated in the open "open trench'. A multi-criteria study will be
conducted in order to choose a support system that satisfies economy, safety and comfort
conditions. Calculation and modelling will be done using GEO5 software for retaining system,
ROBOT for internal structure.

Key words: metro, station, support, multi-criteria study, diaphragm wall, secant piles.

Résumé :
Sujet : Etude de la station de métro « Jardin »

L’une des solutions les plus appropriées pour désengorger la circulation au niveau de la capitale
d’Alger est la réalisation d’un réseau de métro souterrain. L’objet de notre travail est I’étude de
la station de métro Jardin dont le creusement se fera a ciel ouvert « tranchée ouverte ». Une
étude multicritere sera faite pour le choix optimal du soutenement. Le calcul et la modélisation
seront effectués a l'aide des logiciels GEO5 pour le souténement, ROBOT pour la structure

interne.

Mots clés : métro, station, soutenement, étude multicritéres, paroi moulée, pieux sécants.
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INTRODUCTION GENERALE

Introduction générale :

Depuis les dernieéres décennies I’Algérie a connu une explosion démographique sans
précédent ce qui a causé plusieurs problemes d’envergure dans le secteur du transport
tels que la pollution, la circulation, les accidents. D’ou la nécessité d'une alternative fiable
et rapide. Le métro d’Alger est la meilleure solution envisagée par le ministere des
transports.

Le métro abréviation du terme « chemin de fer métropolitain », est un type de transport
urbain souterrain qui dessert les quartiers d'une grande ville, une étude minutieuse doit

étre faite pour trouver un compromis entre :

— Les exigences de confort/sécurité.
— Les moyens financiers débloqués pour le projet.

— La capacité et la complexité pour la maintenance.

Notre mémoire porte sur la conception et le calcul des écrans de soutenement ainsi que
I’étude de la station du métro « Jardin ». Pour cela plusieurs variantes ont été établies
et comparées en termes d’optimisation de la sécurité des usagers, de I’économie, des délais
de réalisation et de l'esthétique de I'ouvrage, tout en prenant en compte les contraintes

naturelles et matérielles.

Dans ce contexte on a établi un plan d’actions dont les lignes directrices sont présentées

ci-dessous :

Le 1 chapitre est consacré a la description de 'ouvrage et a son implantation ainsi que
la définition des différents matériaux utilisés. De plus, un passage en revue des différentes
méthodes de creusement et de souténement a été fait. Suivi d'une étude multicritere pour

I'optimisation du soutenement.

Le 2@ chapitre traite la détermination de la hauteur du souténement en passant par un
calcul numérique et manuel. Par la suite, une variante de ’écran (paroi moulée) a été
retenue par comparaison du ferraillage de deux variantes de I’écran : paroi moulée et

pieux sécants. Suivi d’'un dimensionnement des tirants d’ancrage.

Le 3% chapitre effectue le calcul de la structure interne.

Enfin, une conclusion générale dressera un bilan du travail accompli.
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CHAPITRE 1

Présentation du projet

I.1 Introduction :

Ce chapitre porte sur la description générale de I'extension et la localisation de notre

ouvrage d’étude. Les caractéristiques de la station « Jardin » seront exposées.

Ce chapitre passera en revue les différentes méthodes de creusement et de soutenement.

De plus, une étude multicritere sera faite dans le but d’adopter une solution optimale

pour le souténement.

[.2 Présentation de I’extension Ain-Naadja - Baraki :

Ce trongon s'étend sur une longueur de 6 km avec 6 stations et un viaduc reliant la

station Mohamed Boudiaf a la station Mohamed Belarbi. Il traverse en hauteur la ligne

ferroviaire de la SNTF, la Route Nationale N°38 et Oued El Harrach. Cette extension

permet 1'accessibilité au centre de Baraki et la connexion avec la Gare Ferroviaire.

Les six stations sont dans le tableau ci-dessous. [13]

Tableau 1.1 : Caractéristiques des stations de l'extension Ain-Naadja — Baraki.

Station Longueur (m) | Largeur (m) | Profondeur (m) | Nombre d’acces
Mohamed Boudiaf 142 26 25 4
AinNaadja Gare En viaduc 120 17 4
Futur Parc Urbain | En viaduc 120 17 4
Mohamed Belarbi 126 26 20 3
Jardin 129 33 17 3
Cité 2004 123 29 20 2
fipn b ::eﬂ verstare
/ };,' L e

- .
\ “Station Mohamed Belarbi
tation Jar_din i

tation Cite 2004

EXTENSION w"AII\i-NAAD.JA-BARAKI
-En cours de realisation- 3

Sta!;io’n Futur Parc Uj‘bé'in

neinseg uoiglg

Station Mohamed Boudiaf A

Station Ain Naadja Gare

Lo sion C1 2015
s 1.5 ]

Station Futur Parc Urbain

Station Mohamed Belarbi ,
+ otation Jardin r

Figure 1.1 : Plan de I'extension Ain-Naadja — Baraki du métro d’Alger.

Iewg pang uokEg
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1.3. Présentation de la station Jardin :

STATION —J:,,
LE JARDIN nEl
P.K. 4+810 N
= HABITATION
: B 2 T i
= E = POLIGE D'URBANISME ~ g
3 s ] | -[-v HABITATION J HABITATION
& g e HABITATION . HABITATION .
- ! P | o
= Brgn aa” g o o T
213 - ——— = *q;
HE ar w = =
i1 447 4+800 4+850 =
| ‘ tBoulevard —Moframed—Belarbi o - = e
F T e e e e e o e e 5
ot — - — = = =
ge | o. fp T
== =
ITATION|
sl i - H
- 7 Y
PG

! HABITATION

“ Rue Djaafer |Reguige
B

oL ; I/@"/" ] -
: R P N I
Figure 1.2 : Plan de situation de la station « Jardin ».

Elle est Située entre P.K. 44740 et 44880 dans une extension d’environ 128,7m, dans le
centre-ville de Baraki qui est une zone urbaine surpeuplée. Elle sera implantée sous la
rue Mohamed Belarbi, de largeur 33,76m et d'une profondeur de 21,45m. Elle est

composée de plusieurs niveaux : sous-quai, quais, mezzanine, salle des billets et salle
d’acces. [12]

Figure 1.3 : Image de synthése de la station « Jardin »

Une bonne connaissance du site de 1'ouvrage est nécessaire, telles que les conditions
géologiques, hydrologiques et géotechniques qui représentent des facteurs importants. Ils
déterminent le degré de difficulté ainsi que la complexité de réalisation d'un tel ouvrage
et influent en partie sur la méthode de construction (creusement, souténement).

I.3.1 Données géologiques et géotechniques :

Les sols présents sur le site sont classés comme suit :
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0,00

1,00 N=19% Remblai
| N=21 Al (argile grisantre, sableuse et peu gravelense)
=24 E=150 kgfcm*
c=2,00 t/m* Ky=1500 t/m*
| N=23 ¥=2,00 t/m*
¥'=1,00 t/m*
95
(Z=12)
| N=27 Oy (argile jaunatre ‘avec carbonates)
=247 E=200 kg/cm*
| m=30 €=2,00 t/m? K+=1800 t/m* NAPPE  PHREATIQUE
¥=2,00 t/m? (2=15,0)
| N=13 ¥'=1,00 t/m?
17,50
[2=4)

N=28

TalArgile grisﬂtre vaseusa)

| MN=20 =247 ¥'=1,05 t/m*
=3,00 t/m* E=250 kg/cm?
N=24 y=2,05 t/m* Ky=2000 t/m*

31

(z=-9,5)

Figure 1.4 : Profil géotechnique de la station « Jardin ».

I.3.2 Données hydrologiques :

En raison de sa situation géographique, Alger est fortement soumise aux risques
d'inondation a cause du ruissellement des eaux de pluie des hauteurs de la ville jusqu'aux
quartiers situés en contrebas et a la présence des nappes phréatiques en profondeur du
sol. Ce risque est accentué par plusieurs facteurs liés a une évolution urbaine prenant
peu en compte les risques.

Les sondages réalisés au cours de l'investigation géotechnique (S-12 ; S-29) ont détecté

une nappe phréatique. Ayant un niveau de nappe situé a une profondeur atteignant 15m.
[12]

1.3.3 Données sismologiques :

D'apres le zoning sismique établi par le Centre de Génie Parasismique (CGS) en (1999)
la zone d'étude est classée dans la zone III caractérisée par une sismicité tres élevée. [5]

JISINNL  ~

Figure 1.5 : Carte de zonage sismique en Algérie.
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1.4 Caractéristiques des matériaux :

Le choix des matériaux de construction est conditionné en grande partie par la conception
et le calcul de I'ouvrage.

I.4.1 Béton :
A) Résistance caractéristique :

La résistance caractéristique du béton est sa résistance a la compression a 28 jours,
obtenue a partir de 'essai d’écrasement sur des éprouvettes normalisés.

_ J .
4,76 + 0,83;’
fo_

71,40 + 0,95j°

ij Si fC28 < 40 MPa

St fe2g > 40MPa

B) Résistance a la traction :

La résistance a la traction fi; est définie a partir de la résistance a la compression f; :

ftj = 0,6 + 0J06fC]
C) Module d’élasticité :

Le module d’élasticité (Module de Young) est la constante qui relie la contrainte de
traction (ou de compression) et le début de déformation du béton. Nous définissons ci-

dessous les deux de déformation instantanée et différée :

-Module de déformation instantanée : E;; = 110003/f,;  (MPa)

-Module de déformation différée : E,; = 37003/f; (MPa)

D) Déformation :

-Coefficient de poisson (V)

Il représente la variation relative de dimension transversale d’une piece soumise a une
variation de dimension longitudinale, il est égal a :

v = 0,2 Pour un béton non-fissuré « ELS »

v =0 Pour un béton fissuré « ELU »

-Le module de déformation transversale (G) :

C’est le rapport entre la contrainte de cisaillement et la distorsion latérale relative, Il est

donné par la formule suivante :
E

G=———
2(1+v)
E) Contraintes admissibles du béton :
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A Détat limite ultime (ELU) : le dépassement de cet état conduit a la ruine de la
structure, la sécurité n’est plus garantie et la structure risque de s’effondrer.
o = 22 £y (MPQ)
= a
bu 9]/19 c28
0 Coefficient qui dépend de la durée probable d’application de la combinaison d’action

considérée.

1;sit > 24h
0 = {0,9; silh<t< 24—h}
0,85;sit < 1h

1,5 dans le cas durable ou transitoire }

vy Coefficient de sécurité,  y, = { 1,15 dans le cas accidentel

A Détat limite de service (ELS) : L’atteinte de cet état remet en cause 'aptitude en cours
d’exploitation de la structure (Fissures, fuites, désordres divers). Il est défini en tenant

compte des conditions d’exploitation et/ou de durabilité.

Opc = 0,6 chS
1.4.2 Acier :

Dans notre ouvrage nous allons utiliser deux types d’aciers :

-Les aciers actifs qui créent et maintiennent la précontrainte.
-Les aciers passifs nécessaires pour reprendre les efforts tranchants, et pour limiter la

fissuration.
A) Aciers passifs :

Dans le cadre de notre projet, on a recours aux aciers FeE500 armatures passives de
haute ductilité. [12]

-Les contraintes admissibles a la traction :

A Détat limite ultime (ELU) :

fow= 05 = in (MPa)

_ {1 dans le cc:s accidentel}

Vs 1,5 dans le cas durable

A T'état limite de service (ELS) :

Tableau 1.2 : Etat fissuration béton a I’ELS

Etat considéré ELS

Fissuration Peu préjudiciable Rien a vérifier

Fissuration préjudiciable G, = max E £:110 ’77 % ftj]
Fissuration tres préjudiciable G, = max [OA’fe; 38 /77 % ftj]

Sachant que n Coefficient de fissuration n = 1,6 (pour les aciers de haute adhérence)
20
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Module d’élasticité Eg = 200000 MPa
B) Aciers actifs :

Les armatures actives sont des armatures en acier a haute résistance qu’on utilise dans
les constructions en béton précontraint par pré-tension ou post-tension. Ils sont sous
formes de fils, barres et torons. Pour ce projet, les torons de 7 fils (0,6”) ont été utilisés

et leurs caractéristiques seront définies. [1]

1.5 Méthodes d’excavation :

Selon les contraintes propres au site, il est possible de construire une structure typique

de station de métro par I'une des méthodes suivantes :

e La méthode « Bottom-Up » pour une tranchée ouverte
e La méthode « Top-Down » pour une tranchée couverte
e La méthode hybride

La méthode de la tranchée ouverte a été retenue.

Les différentes étapes de réalisation

d ,\z’i.]/j.\‘

SN AT AR AT A NN ANNNVANN

a a
Stage 1
a Construction des parois de souténement
b Excavation jusqu’au niveau (1)

Mise en place des butons ou des tirants

c .
d’ancrage au-dessus du niveau (1)
Répétition des étapes b et ¢ pour les
d .
niveaux @ et @
. Excavation jusqu’a la profondeur

souhaitée et mettre du béton projeté
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N N I N I N N NN NN N N NN,

Stage 2

Construction du plancher de
a base et détendre les
butons/tirants d’ancrage

Construction des murs jusqu’au
niveau indiqué

Premier coulage de poteaux en
béton

Stage 3

Construction du plancher de hall et
détendre les ancrages si nécessaire

Extension des murs vers le haut

Deuxieéme coulage de poteaux en béton

Maintenir les étaiements sous les porte-
a-faux si nécessaire
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e
T || — -

A AAPAANPANAFANSAPAANAS

s

Stage 4

a Construction du niveau de toit
b Installation des ¢éléments de
renforcement
Retirer les étaiements sous les porte-a-
c ., .
faux si nécessaire
d Détendre les ancrages si nécessaire
Construction des murs et plancher de
e .
quais

ALAAH 'l/:, /: /:, /: /:,

i L
N | —C__/

ENVINVHNISNVINVSNVSNTSNIINIS NS NSNS\

Stage 5
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Détacher et retirer la partie du mur de
a souténement qui dépasse au-dessus de
la dalle de toit

Rétablir les services, remplir le

remblai et remettre la route en

b circulation, mais seulement apres

avoir rendu le toit suffisamment
étanche

Figure 1.6 : Etapes de creusement tranché ouverte.

1.6 Types d’écrans de souténement :
Il existe plusieurs types d’ouvrages de soutenement, chacun ayant des caractéristiques
spécifiques en termes de :
- Mode de fonctionnement ;
- Matériaux constitutifs du souténement (béton, composite, bois) ;
- Mode d’exécution ;
- Domaine et environnement d’emploi (milieu urbain, rural, aquatique) ;
- Morphologie.
1.6.1 Paroi de pieux :
Des pieux alignés peuvent former une paroi de pieux qui seront utilisés comme
souténement associés a des tirants ou des butons en acier.
Il existe 3 types de parois de pieux :
- Parois de pieux sécants
- Parois de pieux tangents
- Parois de pieux disjoints

L’exécution de ces derniers est similaire (voir annexe A)
1.6.1.1 Pieux sécants :

La paroi de pieux sécants est un élément de soutenement basé sur un rideau de pieux.
Ceux-ci sont sécants, c’est-a-dire qu’ils s’entrecoupent afin de former un écran continu
en béton armé.

Les pieux ont en général un diametre compris entre 0.50 et 1.50 m. Ces pieux peuvent
atteindre une hauteur de souténement importante [9].
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o]

Pieu primaire Pieu secondaire

Figure 1.7 : paroi de pieux sécants
[.6.1.2 Pieux tangents :

Ceux-ci sont tangents ou quasi-tangents, c’est-a-dire qu’ils sont contigus. Ils ont en
général un diametre compris entre 0.50 et 1.50 m. Ces pieux peuvent atteindre une
hauteur de souténement moindre comparé au sécants. La fonction de ce type de paroi
est d’assurer une fonction de soutenement. Elles peuvent néanmoins reprendre des
charges verticales futures. Par contre, ces parois ne sont pas censées assurer une fonction

d’étanchéité [16].

Figure 1.8 : Paroi de pieux adjacents

1.6.1.3 Pieux disjoints :

Les rideaux de pieux disjoints se composent de pieux disposés de maniere a laisser
un espace entre eux. Pour les faibles espaces et des terrains cohésifs, la fouille est terrassée
telle quelle. Pour des espaces plus importants, le sol entre les pieux peut étre stabilisé
pendant l'excavation soit en installant un blindage en bois devant les déblais (paroi
berlinoise), soit en construisant une paroi en béton projeté armé. On parle alors de paroi
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parisienne ou lutécienne. Les rideaux de pieux disjoints sont auto-stables ou retenus par
des tirants ou des butons [16].

PROFILES _
| /' METALLIQUES
2T COTE TERRE T

| - BETON ARME — 0 e

COTE FOUILLE

L1

Figure 1.9 : Paroi de pieux berlinois

1.6.2 Paroi moulées :

La paroi moulée dans le sol est un élément de soutenement en béton coulé dans une
tranchée qui a été excavée sous protection d'une boue de forage. Elle est exécutée par la
mise en ceuvre de panneaux successifs en béton armé et c’est la juxtaposition de ceux-ci
qui forme la paroi moulée.

Elles ont en général une épaisseur comprise entre 0.40 et 1.20 m, voire 1.50 m. La largeur
d’un panneau est généralement comprise entre 3 et 10 m. Elles peuvent atteindre une
tres grande profondeur.

De fagon moins commune, les parois moulées peuvent aussi étre préfabriquées. Toutefois,
ceci nécessite de disposer de moyens de levage adaptés, les panneaux préfabriqués étant
des éléments tres lourds.

La paroi moulée peut étre mise en ceuvre en présence d’une nappe phréatique, la densité
de la boue bentonitique étant supérieure a celle de 'eau. Etant donné I'importance des
moyens mis en ceuvre pour ce type de paroi de souténement (traitement de la bentonite,
moyens de levage importants, machines d’excavation ..), elle est plutét adaptée aux
chantiers de grande envergure [8].

Alimentation Coloyme de Recyciczge de
en houe béformage ia boue
Excavafion des
ferres d'un
cofé
=
Béfomage
fiche
Terrassement sous Coulage dupanneauw  Terrassement sur un
boue d un pannean des deux cotés

Figure 1.10 : Exécution de la Paroi moulée
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1.6.3 Rideau de palplanches :

Les rideaux de palplanches sont constitués de plaques de profilés métalliques en général,
emboitées les unes dans les autres et battues dans le sol de fondation, pour former un
écran vertical, le plus souvent rectiligne, servant de soutenement a un massif de sol. Les
rideaux de palplanches peuvent constituer des ouvrages provisoires ou définitifs. Leur
caractéristique essentielle est que le souténement ainsi formé est souple. Les pressions
exercées par le massif de terre a retenir peuvent étre équilibrées par les forces de butée
mobilisées dans la partie en fiche. Dans le cas contraire, on a souvent recours a un systéme
d’ancrage en téte au moyen de tirants [16].

%

| Figure .11 : Rideau de p“é]p]ancbes
1.6.4 Parois clouées :

La paroi clouée est un type de souténement léger hors d’eau, sous forme d’une paroi en
béton projeté, armée d’un treillis ancrée dans le sol a soutenir, appelées « clous ». Il est
nécessaire de se trouver en présence d'un sol cohérent a court terme, ce qui permet de
garantir la stabilité du massif durant 1’excavation, avant de procéder au bétonnage de la
paroi. Les parois clouées sont des parois dont le role majeur est de garantir une fonction
de soutenement. Elles ne sont pas adaptées pour reprendre les charges verticales d’une
construction future. La paroi clouée compte une épaisseur de béton de 'ordre de 20 cm.
Généralement, on utilise ce genre de parois pour des souténements ayant une hauteur
tres limitée [16].
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1.6.5 Parois en Soilmix :

Une paroi en soilmix est un mur de soutenement étanche a la terre et a I'eau. Le mur
consiste en une série de panneaux soilmix contigus. Les panneaux sont un mélange de
terre et d’eau/ciment et peuvent également revétir une fonction portante. Un panneau
soilmix est composé en mélangeant les terres sur site a un coulis de ciment afin d'obtenir
un élément de construction rigide. Leur diametre varie de 0.60 a 0.80 m. Couramment,

les écrans de soutenement en Soilmix descendent a une profondeur assez importante [16].

Figure 1.13 : Exécution paroi en soilmix

1.6.6 Parois en jet-grouting :

Les parois en Jet-grouting sont des parois en béton de sol, c’est-a-dire qu’elles résultent
d’un mélange du sol en place et d’un coulis de ciment au moyen d’une injection sous
haute pression qui déstructure le sol et permet ainsi d’effectuer le mélange. Les
colonnes de Jet-grouting ont généralement un diametre compris entre 0.80 et 3.50 m,
en fonction de la méthode utilisée, de la pression du jet, et des caractéristiques du sol
en place. Une colonne de Jet-grouting peut atteindre une tres grande profondeur. Les
parois en Jet-grouting sont tres polyvalentes dans la mesure ou elles ont la capacité
d’agir en tant que souténement, elles sont capables de reprendre les charges d'un
batiment futur ou de reprendre en sous-ceuvre les charges d’un batiment existant [16].
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Figure 114 : Execution en jet-grouting
1.7 Etude comparative :

L’étude est faite selon les parametres :
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Tableau 1.3 : Etude comparative des écrans de souténement

Eléments Paroi de pieux Paroi moulée Rideau de Parois clouées Parois en Parois en jet-
Sécants Adjacents Disjoints palplanches soilmix grouting

Nuisances Peu de Peu de Peu de Peu de Beaucoup de Nuisances pour Peu de Peu de
nuisances nuisances nuisances nuisances nuisances les riverains nuisances nuisances

Utilisation et

mise en ceuvre

Défauts de

verticalité

Défauts de

verticalité

Défauts de

Mise en ceuvre

, .
necessitant une

Impossible &

Possible en site

Impossible en

Peut étre réalisé

CHAPITRE 1

verticalité proximité exigu présence de a proximité d’un
importante d’existants nappe existant
installation sur phréatique
chantier Importante Paossible en site
Utilisation pour | installation de exigu
de grandes chantier
profondeurs
Adaptation Adaptés 4 tous | Adaptés & tous | Adaptés i tous | Inadaptées pour | Impossible en Impossible en Adaptés 4 tous | Inadaptées pour
types de types de types de des géométries présence de sol | présence de sol types de des géométries
gbométrie gbométrie gbométrie complexes dur dur gbométrie complexes
Peuvent &tre Peuvent étre Inadaptées aux Peuvent étre Corrosion si Corrosion si Ne peuvent pas Peuvent étre
incluses & la incluses i la sols non incluses 4 la ouvrage définitif | ouvrage définitif | étre incluses i la incluses 4 la
structure structure cohérents A structure structure structure
porteuse porteuse court terme porteuse porteuse porteuse
Coteé Bon marché Bon marché Bon marché Cout élevé Cout élevé Bon marché Cout élevé Cout élevé
édconomique
Etanchéité Etanche Paroi non Paroi non Etanche Etanche selon Etanche Etanche Etanche
étanche étanche la technique de

traitement des

joints utilisée
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Tout d’abord, certaines méthodes semblent inadaptées en milieu urbain. C’est
notamment le cas des palplanches, en effet il n’est pas possible de réaliser les travaux
d’implantation des palplanches a proximité d’un existant, a cause des nuisances sonores
et/ou des vibrations générées. Les parois de palplanches sont fréquemment utilisées pour
effectuer le maintien des culées de pont en milieu extra-urbain.

De par leur prix et leur plus grande complexité de mise en ceuvre (besoin d’une
installation) notamment, les parois en Soilmix et en Jet-grouting ne sont utilisées que
pour des reprises en sous-ceuvre, lorsque la situation I'impose. Toutefois, si la situation
ne l'impose pas, c’est-a-dire si on n’est pas limité par des questions d’emprise de la
méthode de soutenement

Il est important de noter que, parmi les différentes solutions courantes (parois de pieux,
parois clouées), seules les parois de pieux sécants et parois moulés conviennent en

présence d'une nappe phréatique.
A la lumiere de cette étude, deux variantes sont possibles :

+ Pieux sécants

% Parois moulées

Ce sont des solutions qui disposent de bonnes capacités d’étanchéité, adaptable a toutes
les géométries, convient pour les profondeurs du projet, et peut étre réalisée en présence
de tout type de sol. Elles disposent donc bien de toutes les caractéristiques requises pour
ce projet, d’autant qu’elle ne constitue pas une solution excessivement cotiteuse.

1.8 Stabilité des souténements :

Pour assurer la stabilité de 'ouvrage de souténement, il faut vérifier les trois conditions
de stabilité suivantes :

A) Equilibre de la paroi supposée isolée :

Apres avoir établi le diagramme des composantes horizontales des poussées
correspondant au souténement considéré, on peut effectuer 1’équilibre de ces dernieres
pour déterminer I'effort minimal de traction a appliquer aux tirants d’ancrage.

Une fois les valeurs de ces efforts déterminées, il y a lieu de déterminer le point d’effort
tranchant nul. Ce point doit se trouver au-dessus de la fiche de la paroi, celle-ci risque
de perdre I’équilibre lorsque ces deux points sont confondus

B) Résistance de l'ancrage :

Le dimensionnement de l'accrochage du ciment au sol, que ce soit avec ou sans
coulis/mortier de scellement, doit étre tel qu'il puisse transmettre au massif de sol associé
I'effort de traction de service sollicitant le tirant. La valeur de la traction de rupture du
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scellement de I'ancrage étant difficilement estimable par le calcul, elle fait ’objet d’essais
sur site
C) Stabilité d’ensemble du massif contenant les ancrages :

On considere que le massif de sol en amont de I’écran de souténement est le massif de
sol d’étude soumis a une mise en pression par le systeme de tirants d’ancrage. On applique
la méthode d’équilibre des forces pour trouver 'effort maximal dans le tirant d’ancrage,
c’est-a dire la force qui conduit a la déstabilisation du massif de sol considéré.

1.9 Tirants d’ancrage :

Les tirants d’ancrage et les clous sont des éléments de traction, généralement mis en
précontrainte, introduits dans un trou de forage de diametre limité et enrobés d'un coulis
de scellement. [24]

Un tirant se compose :

- D’une téte d’ancrage qui transmet les forces de traction de l'armature a la
structure a ancrer par l'intermédiaire d'un systeme 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 l'intermédiaire du coulis de scellement.

Téte d'ancrage Gaine de protection

Armature

Gaine d'ancrage

=]
are:
rffs !jbfe

f=)
Artig
8
{ Collge
Dispositif d'appul
et de structure

Figure 1.15 : Composants tirant d’ancrage
Les tirants d’ancrages sont classés en deux types :

- Tirant barre (tirant passif) : dont 'armature est une barre rigide et la longueur
totale est obtenue par emmanchement.
- Tirant cdble (tirant actif) : dont Parmature est constituée de torons présentant

une certaine souplesse dans la réalisation et la mise en place.

Le type d’injection est :
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e Soit, l'injection est faite de maniere globale et unitaire (IGU) & une pression
d'injection supérieure ou égale a la moitié de la pression limite du sol mais au
moins égale & 1 MPa. L'IGU est menée avec un obturateur (simple), ou dispositif

équivalent, positionné en téte du tube d’injection. [24]

TETE D’ INJECTION

—

COUCHE DE :M' MEDIOCRE
il !

NAPPENPHREATIQUE

L} : i
mncntrc N CoucHE D' ANCRAGE

PHASE 4 PHASE 5

Figure 116 : Injection Globale Unitaire (IGU)

e Soit, on procede a l'injection a l'obturateur simple ou double d'un coulis ou
mortier de scellement manchette par manchette a une pression d'injection
supérieure ou égale a la pression limite du sol sans toutefois dépasser 4 MPa.
L’injection est répétitive et sélective (IRS). L'IRS est menée a 'obturateur double

(ou dispositif équivalent) par passes successives et phases répétées. [24]

P

COUCHE DE|[SOL MEDIOCRE

--‘-_
— N I
s -
NAPPE PHREATIQUE -l\l

| INJECTION
‘ ‘ SELECTIVE
|

OBTURATEUR
‘ DOUBLE INJECTION
REPETITIVE

CLAQUAGE
DU soOL

PHASE 1 PHASE 2 PHASE 3 PHASE U4 PHASE 5

Figure 17 : Injection Répétitive Sélective (IRS)
1.10 Conclusion :

Ce chapitre décrit d’une fagon générale 'ouvrage d’étude ainsi que les matériaux utilisés.

Apres avoir examiné plusieurs méthodes de soutéenement et de creusement soulignant

leurs avantages et leurs inconvénients, nos choix se sont portés sur :

- La méthode de tranchée ouverte « Bottom-up ».
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- Deux types de soutenement « les parois moulées » et « les pieux sécants » car ils
répondent a toutes les caractéristiques nécessaires pour ce projet. Il faudra toutefois
effectuer un calcul détaillé pour fixer le soutenement adéquat pour notre ouvrage, ce

dernier sera déterminé dans le chapitre suivant.
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Etude de 'écran de souténement

II.1 Introduction :

Le calcul des pressions se fera manuellement et numériquement pour la face 1. Une

comparaison de ces calculs se fera afin de valider les résultats numériques. A cet effet

seul le calcul numérique sera fait pour la face 2 de ’écran. Ceci sera effectué dans le but

de la détermination de la hauteur du souténement.

Ensuite on procedera a une comparaison du ferraillage de deux variantes de ’écran paroi

moulée et pieux sécants de la face 1 selon les deux méthodes.

Un dimensionnement des tirants d’ancrage sera introduit dans ce chapitre.

Les parametres géotechniques sont illustrés dans le tableau II.1 :

STATION
LE JARDIN
PK. NW

(BT T
[ Tl
1
|
1
1

- & 0. oL
= =
———ey

,,,,,,,,,,,,,

Figure II.1 : Profil géologico-géotechnique de la zone d “influence de la gare [18]

Tableau II.1 : Paramétres géotechniques de calcul pour la station Jardin [18]

Type y(% () CU(%) 0C) | EMPa) | EMPa) | v | Ko | Ly
de sol

R, 19 5 - 28 6 12 0.3 | 0.53 -

A, 20 20 100 24 15 30 0.3 | 0.59 1500
Qu 20 20 120 24 20 40 0.3 | 0.59 1800
Ta 20,5 30 125 24 25 50 0.3 | 0.59 2000
Ts 21 10 - 33 75 150 0.3 | 0.46 5500

Y : Densité humide (kN/m?) ; C

: Cohésion ; Cy : Cohésion (consolidé non-drainé)
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6 : Angle de frottement interne ; E : Module de déformation ; Eg : Module de
déformation en décharge ; v : Module de poisson ; K; : Coefficient des terres au repos,

Ky =1—sin8 ; K}, : Coefficient horizontale du sol.

II.2 Evaluation de la hauteur de 1’écran de souténement
I1.2.1 Principe de calcul

La méthode utilisée pour la détermination des pressions des terres latérales sur I'écran
est celle de Coulomb. La détermination des efforts internes (moments fléchissant M et
efforts tranchant T) se fait par deux méthodes :

o Laméthode de Blum, pour un écran encastré en pied, ou/et pour un écran encastré
en pied et appuyé en téte avec un seul lit d’ancrages.
e La méthode de Verdeyen, pour un écran encastré a ancrages multiples.
Le théoreme des états correspondants permet de ramener I’étude d’un sol cohérent a celui
d’un milieu pulvérulent soumis a une pression hydrostatique « C ». Pour cela on néglige
la cohésion en allant dans le sens de la sécurité et tous les calculs relatifs a 'ouvrage de

souténement seront menés en considérant un sol pulvérulent.
I1.2.2 Détermination de la poussée et de la butée

Les expressions des contraintes aux différents états :

e Contrainte a I’état actif :
0, =K, Xy XZ+K;XQ-K;%x C)cos 6+ U

e Contrainte a I'état passif :
(op =(Kp Xy XZ + K, X Q— K,XC(C) cos 6/S + U

Avec S= Coefficient de sécurité, K,= Coefficient de poussée, K,= Coefficient de butée, ,
Q= surcharge supportée par le sol et U= pression hydrostatique

On prendra :

C = 0 : Correspond a un sol sans terme de cohésion,
S = 2 : Pour le cas d'un écran simplement buté.
S = 1 : Pour le cas d’'un écran encastré et a un ou plusieurs ancrages

D’ou les expressions des contraintes a prendre en compte aux différents états :

Etat actif : 0, = (Kgy X ¥ XZ + Kgg X Q) cos 6§ + U
Etat passif : 0, = (Kpy X ¥ XZ + Kpq X Q) cos 6/S + U

Les coefficients de poussée et de butée dépendent de [15] :

o L’angle de friction du sol-écran « § ».
e L’angle que fait la surcharge Q avec la surface libre « a ».
e L’inclinaison de la surface libre avec I’horizontale «  ».

37



CHAPITRE 2

L’inclinaison de I’écran par rapport a la verticale « A ».

Figure II.2 : Actions, terrain et écran /3]

constantes sont évaluées par :

D’apres la théorie de Coulomb, Ka et Kp sont des constantes dépendantes de la
géométrie du mur et des propriétés mécaniques du sol et de I'interface mur sol. Ces

K, =

cos?(¢p — 1)

cos?Acos(A+6) |1+

2
sin(¢ + 6) sin(¢p — B)
cos(A + &) cos(B — 1)

cos?(¢p + 1)

cos?Acos(A—6) |1+

sin(¢ + 6) sin(¢p + B)
cos(A — &) cos(f — 1)

On prend : § = gcp

On peut aussi déterminer ces constantes d’apres Caquot-Kérisel (voir annexe D) [7]
Détermination de K, et K :

Estimation des coefficients de poussée et de butée :

Tableau I1.2 : Caractéristiques du sol et valeurs des Coefficients de poussée/butée
. Poussée Butée
Couche Caractéristiques du sol
K, K,
Y=19KN/m3 ¢$=28°
R, 0.324 4.594
C=5 KN/m2 §=18.67°
Y=20KN/m3 ¢$=24°
A, 0.376 3.432
C= 20 KN/m2 5=16°
Qmn Y=20 KN/m3 ¢$=24° 0.376 3.432
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C= 20 KN/m2 5=16°

Y=20.5KN/m3 ¢p=24°
T. 0.376 3.432
C= 30 KN/m2 5=16°

Y=21KN/m3 ¢=33°
T. 0.270 6.900
C= 10KN/m2 5=22°

Nappe phréatique a 15 m

e Formation R, Remblai

e Formation Ts Sables jaunes

e Formation Ta Argiles sableuses jaunes et grises :

e Formation Qu Marnes jaunes d’El Harrach

o Formation A; Cones de déjection (Néo-pléistoceéne) Limons caillouteux des cones
de déjection récents.

I1.2.3 Calcul des pressions
Les pressions sont déterminées de part et d’autre de la station :

Figure I1.3 : Coupe transversale de la station en phase finale

11.2.3.1 Evaluation des surcharges :

Considérons une surcharge uniforme limitée a une distance a de I'aréte de ’écran. Les
hypotheses suivantes sont prises en considération :

Au-dessus de la ligne qui est inclinée de ¢, la surcharge n’a aucune influence.
En dessous de cette ligne, la surcharge agit comme si elle était infinie c¢’est-a-dire [20] :
g, =Ky Xq

La figure suivante illustre I'effet de la surcharge sur ’écran :
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Figure I1.4 : Prise en compte de l'effet de la surcharge sur I'écran

La surcharge due a la grue Qgrye = 150 kN /m? est appliquée a une distance a = 2 m en
amont de 'axe de la paroi sur une profondeur Z = 1 m de la surface (dans la couche
R, (¢ = 28°) :

Donc : 2 Xtg(28°) =1.06 Dou:14+1=2
Ainsi, on peut conclure que Qg n’a pas d’influence sur l'intervalle 0 < Z <2m

Et on définit une surcharge des batiments avoisinants = 10 kN /m? par étage [18].

I1.2.3.2 Evaluation des pressions sur les différentes faces :
Le calcul des pressions est déterminé manuellement d’une part et numériquement d’autre
part.

11.2.3.2.1 Face 1 :

Pour la face 1, le calcul des pressions est fait selon deux méthodes : méthode manuelle,

méthode numérique.
I1.2.3.2.1.1 Calcul numérique :
Le calcul se fera a I'aide du logiciel GEO5 (Geostructural Analysis) [20] :

Les phases d’excavation de la face 1 sont illustrées dans les figures suivantes :
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10,00

Phase 1 : excavation de 1.5 m

-
20| L | BT
[

_To\

Phase 2 : excavation de 1.1 m et mise en

place de 1* lit de tirants

5 ||||||\||\H|\||\|||Pi(:'ouG 10,00
E R ARNY3E D
—~ -
v |~
_bzvif—.i\

Phase 3 : excavation de 4.5 m et mise en
place de 2™ lit de tirants

150.00
1 1000
Mk
] = |
6,50 L
\\ =g
9,84 [ L
= ;,\E_NO\.

Phase 4 : excavation de 2.8 m

Zﬁ JlfRemblal, 100

6,50

10.00

10457 11lo7

Phase 5 : excavation de 1.2 m et mise en

place de 3™ lit de tirants

150,00

10,00

Phase 6 : excavation de 4 m et mise en place

de 4™ lit de tirants

10.00

T
6,50
10,57

T Rembla

Phase 7 : excavation de 1.7 m et la présence de la nappe phréatique

Figure I1.5 Les phases d’excavation de la face 1
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Les résultats obtenus sont illustrés sur les figures suivantes :

Géométrie de la structure
Long. de la structure = 6,10 m
Profondeur dans le sol = 4,60 m

Moment de flexion
M max. = 63,58 kNm/m

Force de

illement

Q max. = 96,40 kN/m

\ 15 0,00 0,00
- 1,00 1,00
L7 2,00 200
3,00 i 3,00
L :’:‘:';‘in
5,00 "::0.‘0“._'9.‘:‘"' 5,00
g -0,
I | « I | 600 I | | | 8 I | | |
hﬁ'ﬁ"“"'o""“"'ﬂm,m hﬁ,ﬁ"""'o"""""ﬁ,m m..‘..‘.')‘.‘.,.‘..nm'm
[kPa] [kNrm/m] [kN/m]
Phase 1
Géométrie de la structure Moment de flexion Force de cisaillement
Long. de la structure = 2,68 m M max. = 21,07 kNm/m Q max. = 56,18 kN/m
Profondeur dans le sol = 0,10 m
0,00 0,00
558 1,00 1,00
128,88 kN/ | .. 2,00 107 500 p6.18
0l —
| | ] ] ] | ] ]
'—T'CHT,‘]TJ"I""G“"I""HDD,M @E.W.H. Es,m'—‘r_s',ﬁ)"'l""o“"l""frs,m
[kPa] [kNm/m] [kN/r
Phase 2
Géométrie de la structure Moment de flexion Force de cisaillement
Long. de la structure = 7,64 m M max. = 188,29 kNm/m Q max. = 259,46 kN/m
Profondeur dans le sol = 0,56 m
\ 0,00 0,00
1,00 1,00 é
275,05 kN 200 - 1,03 200 -39,50, 164,87
A
3,00 e
5,00 e
00
636,04 kN, ?m s

uﬂ,m W—n—kn—n—n—n—&—n—n—n—n—'—n—n—n—o—lgm ol

[kMNm/m] [kM/n
Phase 3
Géométrie de la structure Moment de flexion Force de cisaillement
Long. de la structure = 1432 m M max. = 227,54 kNrm/m Q max. = 276,24 kN/m
Profondeur dans le sol = 4,48 m
T 0,00 0,00
262,48 kN} 2,00 2,00
9}5" 4,00 4,00
T2,66kN| .. 6,00 &4
|1 8,00 8,00
= 10,00 10,00
i 328 12,00 12,00
| = ‘4 = | 1400 | | | 1400 | | | |
'-_'ﬁ‘ﬁ"""'ﬂ""""'iﬂﬂ.ﬂﬂ w.."‘.‘GHH‘."‘Em_mw.w””n””_”.mﬂu
—_  [KkPa] [kMm/m] [kM/m|

Phase 4
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‘Géométrie de la structure Moment de flexion Force de cisaillement
Long. de la structure = 12,07 m M max. = 209,50 kNm/m Q max. = 264,14 kN/m
Profondeur dans le sol = 1,00 m
0,00 0,00
268,19 kNj ... 2,00 2,00 30344 13993
4,00 4,00
693,46 kN/|... 600 608114 P
8,00 8,00
10,00 00021 olaﬁm 131,59
E 12,00 L 12,00
t'I%‘ﬁ é 50,00 tﬁﬁﬁ é l;ou,m tﬁdj é Em,u
_________ [kPa] [kMNrm/m] [kN/
Phase 5
Géométrie de la structure Moment de flexion Force de cisaillement
Long. de la structure = 16,43 m M max. = 192,81 kNm/m Qmax. = 274,32 kN/m

Profondeur dans le sol = 1,35 m

272,33 KN/ -ﬂiwwﬁiﬂ
659,74 I/ __15“ o382
682,35 kN/ ... ] prRa2
e o0
Zm-dh_ﬂaim 155,27
M‘Tﬁ”%a’ ‘ 00 Wr
me}. +———— }}{mm
[kNm/m] [kN/mm]
Phase 6
Géométrie de la structure Moment de flexion Force de cisaillement

Long. de la structure = 21,30 m M max. = 192,95 kNm/m Q max. = 278,39 kN/m

Profondeur dans le sol = 4,34 m

0,00 0,00
i - -3386 162,60
542,27 kNI T 300 byl 62 &2
665,46 kN1 . 6,00 191955:&&%.& 23412
9,00 L 9,00-
659,11 kNJ ... e 229,17, 60,56
Ik 12,00 B = 1300
TATZ N L 15,00 . e {7273 171%2M 278,39
; ’ = -105,09,
— 18,00 o 18,00
el W 15, > < st
. ! 21,00 ! - | ;200 | .Em:mh_ﬁ‘ !
b‘ﬂﬁ.m"""'ﬁ"" m_..|....o...‘|..‘.gm_m|_—mnﬁ..|H.. 00
[kNm/m] [kN/m

Phase 7

Figure I1.6 : Les résultats obtenus de la face 1
11.2.3.2.1.2 Calcul manuel :
Les différentes étapes suivies sont :

Phase 1 :

Dans la 1%° phase, on excave 1.5 m, a partir de +16.76 & +15.26 , en considérant une

surcharge des batiments avoisinants en surface du coté amont de la paroi égale a
10 kN/m? et le poids d’une grue (nge =150 %) disposée a une distance d = 2m de

I’écran a une profondeur Z = 1m
Calcul des contraintes

o FEtat actif :
La couche (R,)—»> Q =10kN/m? ; 0<Z <1m
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04(Z) = (Kgy X ¥ XZ + Kgq X Q) cos b
0,(Z) =(0.324 x 19 xZ + 0.324 x 10) X cos 18.67°
0,(0) = 3.07 kN /m?

0,(1) = 8.90 kN /m?

La couche (4;)=>Q =104+ 19X 1=29kN/m? ;0<Z<1m

0,(Z) = (0376 x 20 X Z + 0376 x 29) X cos 16°
0,(0) = 10.48 kN /m?
0,(1) = 17.71 kN /m?

Z>1m Q=10+19%x 1+ 150+ 20 X 1 = 199 kN /m?
0,(Z) =(0376 x 20 XZ + 0.376 X 199) X cos 16°
0,(Z) =723 %xXZ+71.92
e Etat passif :
La couche (4;)—>Q =0; S=2

0,(Z) = (Kpy X v XZ + K,q X Q) cos §/S

cos 16°
ap(Z) =(3432x 20 XZ + 3.432%x 0) X >
0,(Z) = 3298 x Z
3.07 KN/m?
4 P1
m “m 8 90 KN/m?
10.48 KN/m?
I P3
le—
o P4 17.71 KN/m?
F o 71.92 KN/m?
NS P6 |e
32987 723%Z + 7102

Figure I1.7 : La distribution des contraintes horizontales (Phase 1)
Calcul des forces de pressions

Tableau I1.3 : Efforts sur écran (phase 1)

Bras de levi
Intensité P, (kN /ml) ras de feviet P, X y,(kN.m/ml)
yi(m)
P1 3.07 1+£, 3.07+3.07f,
P2 2.915 0.83+f, 2.4242.915f,
P3 10.48 fo 10.48f,
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P4 3.615 £o-0.17 3.6£,-0.615
P5 71.92f,-35.96 fo/2 -0.25 35.96,2-35.96f,+8.99
3.615f,>- 1.205£,3-0.916f,%+0.455f,-
PG fo £/3-07 fo fo fo
0.90375£,40.90375 0.154
B 16.49f,* fo/3 5.497f,°

Calcul de la fiche fy :
Y My = 0>—4.292f,° + 35.044f,” — 15.44f, + 13.865 = 0

F=12f,=12x698=93m

Calcul de la contre butée CB :
CB = 237.67 kN /ml

Observation : Dans la 1%¢ phase d’excavation, on obtient une fiche F égale a 9.3
m ; la fiche de la phase 1 et la profondeur de la 1¢ excavation donne la hauteur
de la paroi : 9.3+ 1.5=10.8m

Phase 2 : Dans la 2*¢ phase, on excave 1.08 m, a partir de +15.26 & +14.18 , en

considérant une surcharge des batiments avoisinants en surface du coté amont de la
paroi égale & 10 kN/m? et le poids d’une grue (nge =150 %) disposée a une

distance d = 2 m de I’écran a une profondeur Z = 1m

Calcul des contraintes

o FEtat actif :
La couche (R,)—>Q =10kN/m? ;0 <Z <1m

0,(0) = 3.07 kN /m?
0,(1) = 8.90 kN /m?

La couche (4,)—>Q =10+19X1=29kN/m? ; 0<Z<1m

0,(0) = 10.48 kN /m?
0,(1) = 17.71 kN /m?

Z>2m ; Q=10+19%x1+150+ 20 x 1 =199 kN/m?
0,(Z) =723 %xZ+71.92
o [Ltat passif :
La couche (4;)>Q@Q =0; S=1
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258m

Al

0,(Z) = 65.98 x Z

3.07 KN/m?

%, 8.90 KN/m?

10.48 KN/m?
\ 17.71 KN/m?

71.92 KN/m?

L)

4
Lol

L]

=

< »
=

65 98*Z

7.23*Z+71.02

Figure II.8 : La distribution des contraintes horizontales (Phase 2)

Méthode de calcul

L’écran sera étudié selon la méthode de Blum et la méthode des poutres

équivalentes, en décomposant la poutre « OA » en deux parties : une partie

supérieure « Al » et une partie inférieure « 10 »[24].

Partie Al :

Avec: Ly =H 4+ a; Ou: H = hauteur excavée et a =

0.1xH= 026m

3.07 KN/m?
h
+— P1
- 5
P2 .90 KN/m-~
2m 10.48 EN/m?
258 m
le—— P3
Al pa [T 17.71 KN/m?
71.92 KN/m?
y
le—— P35
a
l——
Ps
Bl
17.15 KN/m? 77.41 EN/m?

Figure I1.9 : La distribution des contraintes horizontales sur la partie Al (Phase 2)

Calcul des forces de pression

Tableau I1.4 : Efforts sur écran Al (phase 2)

Intensité P;(kN/ml)

Bras de levier y;(m)

P; X y;(kN.m/ml)

P1

3.07

2.26

6.94

P2

2.92

2.09

6.01
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P3 10.48 1.26 13.2
P4 3.64 1.09 3.97
P5 54.66 0.38 20.77
P6 2.09 0.25 0.52
Al ? 0.76 0.76 x Al
B1 17.15 0.09 1.54

Calcul de la force du tirant Al

ZM/I=0—>ZPi><yi—ZBiXyi =A1XxY1

1= 1987 _ 65.62 kN /ml
~ 076 O /m
Calcul de la réaction T
T =5.91kN/ml
Partie 10 :
17.15 KN/l T X S
F 9 I-'
b B2 —»le— P7
B3 " € P8
L 4 O L
65.08%Z +17.15 i CB 7.23%b + 7741

Figure I1.10 : La distribution des contraintes horizontales sur la partie IO (Phase 2)
Calcul des forces de pression

Tableau I1.5 : Efforts sur écran 10 (phase 2)

Intensité P;(kN/ml) Bras de levier y;(m) P; X y;(kN.m/ml)
pr 77.41xb b/2 38.71xb?
P8 7.23xbx(b/2) b/3 1.21xb?
B2 8.57xb b/2 4.29xDb?
B3 32.98xbx(b/2) b/3 5.5xb?
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T

5.91 b 5.91xb

Calcul de la hauteur b
XM =0->—XPy;+XBy;+Txb=0
4.29b3 — 34.42b%> +591b =0
Donc: b =7.85m

Calcul de la fiche
Ona:fy=a+b=026+785=811m

F=12f;=9.732m
Calcul de la contre butée CB
2Fx=0>CB=—-YXP+XB;+T

CB = 258.91 kN /ml

Observation : Pour la 2°¢ phase d’excavation, on obtient une fiche F égale a
9.732 m ; la fiche de la phase 2 et la profondeur de la 2™ excavation donne la
hauteur de la paroi : 9.732 + 1.08 = 10.82 m

Phase 3 : Dans la 3*¢ phase, on excave 4.5 m, a partir +14.18 & +9.68 , en
considérant une surcharge des batiments avoisinants en surface du coté amont de la

paroi égale & 10 kN /m? et le poids d’une grue (nge = 150 %) disposée a une

distance d = 2 m de I’écran a une profondeur Z = 1 m. On note la présence de deux

tirants d’ancrage, I'un a 2 m et I'autre 6.5 m de la surface.

Calcul des contraintes

o FEtat actif :
La couche (R,)—>Q =10kN/m? ;0 <Z <1m

0,(0) = 3.07 kN /m?
0,(1) = 8.90 kN /m?
La couche (4,)—>Q =10+ 19X 1=29kN/m? ; 0<Z<1m

0,(0) = 10.48 kN /m?
0,(1) = 17.71 kN /m?

Z>1m ; Q=10+19x1+150+20 %1 =199 kN/m?
0,(Z) =723 x Z + 71.92
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e Etat passif :
La couche (4;)—»Q =0; S=1

0,(Z) = 65.96 x Z

3.07 KN/m?

& r
\2.90 KN/m?
Tm 10.48 KN/m?
Al \17_.71 KN/m?

TO08m | 65m

r 108.65 KN/m?

fo

3 Qf*
63.56"Z T23*Z+71.92

y

Figure I1.11 : La distribution des contraintes horizontales (Phase 3)
Méthode de calcul

Dans ce cas on ne peut pas utiliser la méthode de Blum parce qu’on a deux
tirants d’ancrages, d’ou : I’écran sera étudié avec la méthode de Verdeyen pour
déterminer la fiche d’ancrage [24]:

F=t+12f,

S =

K,
Avect=%xH; K. =nXxK,, — K ;

c

3N
{
Sh

Ou :

R = La réaction au niveau de I'excavation déduite du calcul des efforts internes.
H = La hauteur d’excavation

Calcul des efforts internes :

Pour effectuer ce calcul, on modélisera la paroi comme étant une poutre
sollicitée, et les tirants d’ancrage comme appuis simples.

MOMENT FLECHISSANT [ Nom ]

2.025E+02
LN
> A».w»l ‘ .

—1.223E+02

6.50 7.00

Figure I1.12 : Moment fléchissant (Phase 3)
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EFFORT TRANCHANT [ N 1

Y

8.274E+02 —

e

x
-2.531E+02 .?.

1 2 3 3 5
x(m)= 0.00 1.00 2.00 6.20 7.00

Figure I.13 : Effort tranchant (Phase 3)

xX=2m Al = 165.01 kN M = —-1494 kN.m
x=65m A2 = 880.50 kN M = —-202.51 kN.m
x=7m R =574.00 kN M =97.91kN.m

Avec : M0 = 20251 kN.m a 6.5m
Calcul de la fiche
S =1 : Coefficient de sécurité de la butée, donc n = 2

K, =12x3432—-0.376 = 6.49

0376
T 6.49

_ |6x574 _
fo= |g29x20 = >1°™

F=0406+12x%x492 =6.586m

X7 =0.406

Observation : Pour la 3** phase d’excavation, on obtient une fiche F égale a
6.31 m ; la fiche de la phase 3 et la profondeur de la 3" excavation donne la
hauteur du pieu : 6.58 + 7.08 = 13.66 m

Phase 4 : Dans la 4°¢ phase, on excave 2.76 m, a partir de +9.68 & +6.96 , en
considérant une surcharge des batiments avoisinants en surface du coté amont de la

paroi égale & 10 kN/m? et le poids d’une grue (Qgrue =150 %) disposée a une

distance d = 2 m de I’écran a une profondeur Z = 1 m. On note la présence de deux
tirants d’ancrage, 'un a 2 m et 'autre 6.5 m de la surface.

Calcul des contraintes

o Etat actif :
La couche (Ry)—>Q =10kN/m? ;0<Z <1m

0,(0) = 3.07 kN /m?
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0,(1) = 8.90 kN /m?

La couche (4,)—>Q =10+19Xx1=29kN/m? ; 0<Z<1m

0,(0) = 10.48 kN /m?
0,(1) = 17.71 kN /m?

Z>1m Q=10+19%x1+150+20x 1 =199 kN/m?
0,(Z) =723 %xZ+71.92
o [Ltat passif :
La couche (4;)>Q@Q =0; S=1

0,(Z) = 65.96 X Z

3.07 KNim?
& L 7
% 890 KN/m!
2m 1048 KEN/m
Al \ 17.71 ENim-
98m | 65m »
A2
v —p]
L4
A A 128.6 KN/m?
fo
F
v
63.96%Z T2I3*Z+ 7192
v

Figure II.14 : La distribution des contraintes horizontales (Phase 4)

Calcul des efforts internes :

MOMENT FLECHISSANT [ Nom 1

£l

1.783E+02

LI [\AL LA

ximl= 0.0
3.899

Figure II.15 : Moment fléchissant (Phase 4)
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EFFORT TRANCHANT [ N 1

4y

2. 190E+02

g -
Figure I1.16 : Effort tranchant (Phase 4)

xX=2m A1 =170.00 kN M = —-1494 kN.m

x=65m A2 = 465.89 kN M = —-178.30kN.m

x=984m R =170.23 kN M =—-7446 kN.m

Avec : My, = 17830 kN.m a 65m
Calcul de la fiche

S =1 : Coefficient de sécurité de la butée, donc n = 2
K, =2x3.432-0.376 = 6.49

0376

t = m X 9.84 = 0.570

_ fox1s221_
fo= |eaox20 = 28Im

F=0574+12%x29=394m

Observation : Pour la 4°¢ phase d’excavation, on obtient une fiche F égale a
3.94 m ; la fiche de la phase 4 et la profondeur de la 4** excavation donne la
hauteur de la paroi : 3.94 4+ 9.84 = 13.78 m

Phase 5 : Dans la 5" phase, on excave 1.23 m, a partir de +6.96 a +5.69 , en

considérant une surcharge des batiments avoisinants en surface du coté amont de la
paroi égale & 10 kN/m? et le poids d’une grue (Qgrue =150 %) disposée a une
distance d = 2 m de I’écran a une profondeur Z = 1 m. On note la présence de trois
tirants d’ancrage a 2m, 6.5m et 10.57 m de la surface.

Calcul des contraintes

o KEtat actif :
La couche (R,)—>Q =10kN/m? ;0 <Z <1m

0,(0) = 3.07 kN /m?
0,(1) = 8.90 kN /m?
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La couche (4,)—>Q =10+19Xx1=29kN/m? ; 0<Z<1m

0,(0) = 10.48 kN /m?
0,(1) = 17.71 kN /m?

85m>Z>1m ; Q=10+19x1+150+20%x 1 =199 kN/m?

0,(Z) =723 x Z + 71.92
0,(0) = 71.92 kN /m?
0,(7.5) = 126.145 kN /m?

La couche (Qy)—Q =179+ 20 X 8.5 =349 kN/m? ; Z > 85m
0,(Z2) =723 xZ+126.11

e Etat passif :
La couche (4;)—»Q =0; S=1

0,(Z) = 65.96 x Z

3.07 KN/m?
» + N, .00 KN/m? 10,48 KN/an?
Im : g
Al \ 17.71 KN/m?
6.5m -
11.07m | 10.37m
A2
—_—
il A3
—
“.n 137.496 KN/m?
fo
F
63.96*Z 7.23*Z +71.92
v

Figure 1117 : La distribution des contraintes horizontales (Phase 5)

Calcul des efforts internes :

MOMENT FLECHISSANT [ Nom 1

E)

1.984E+02

.

4 5
-30 10.511.07

—1.234E+02

U,
I

1 2
x(m)=  0.00 1.0

LA
S~
| :

3.852

Figure 1118 : Moment fléchissant (Phase 5)
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EFFORT TRANCHANT [ N 1

—2.514E+02

1 2 ] 5 6
x{ml= 0,00 1.00 2.00 6.50 10.571.07

Figure 1119 : Effort tranchant (Phase 5)

xX=2m Al = 165.54 kN M = —-1494 kN.m

x=65m A2 = 498.94 kN M = —198.37 kN.m
x =10.57m A3 = 674.38 kN M = —137.21kN.m
x=11.07m R = 369.08 kN M = 6436 kN.m

Avec : My, = 19837 kN.m a 65m
Calcul de la fiche

S =1 : Coefficient de sécurité de la butée, donc n = 2
K, =2x%3.432-0.376 = 6.49

t—0'376><1107—0641
" 6.49 DA

_ [6x36908 _
fo= |eao9x20 = +13m

F=0641+12x%x413=56m

Observation : Pour la 5 phase d’excavation, on obtient une fiche F égale a 5.6
m ; la fiche de la phase 5 et la profondeur de la 5™ excavation donne la hauteur
de la paroi : 5.6 + 11.07 = 16.67 m

Phase 6 : Dans la 6**¢ phase, on excave 4.01 m, a partir +5.69 a +1.68 , en
considérant une surcharge des batiments avoisinants en surface du coté amont de la
paroi égale & 10 kN/m? et le poids d’une grue (nge =150 %) disposée a une
distance d = 2 m de I’écran a une profondeur Z = 1 m. On note la présence de quatre
tirants d’ancrage a 2m, 6.5m, 10.57 m et 14.58 m de la surface. On note la présence
d’une nappe phréatique a 15 m

Calcul des contraintes

e Etat actif :
La couche (R,)>Q =10kN/m* ;0<Z<1m
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0,(0) = 3.07 kN /m?
0,(1) = 8.90 kN /m?

La couche (4,)—>Q =10+19Xx1=29kN/m? ; 0<Z<1m

0,(0) = 10.48 kN /m?
0,(1) = 17.71 kN /m?

85m>Z>1m ; Q=10+19x1+150+20x 1 =199 kN/m?
0,(Z) =723 x Z + 71.92
0,(0) = 71.92 kN /m?
0,(7.5) = 126.145 kN /m?

La couche (Qy)—Q =179+ 20 x 8.5 =349kN/m? ; 0<Z <55m
0,(Z) = 723 X Z + 126.11

0,(0) = 126.11 kN /m?
0,(5.5) = 165.88 kN /m?

0,(Z) = (Kay X v' XZ + Kgqg X Q)cosé + U
0,(Z) =(0376 x 10 X Z + 0.376 X 349) X cos16°+U avec: U=y, XZ
0,(0.08) = 167.97 kN /m?

o [Ltat passif :
La couche (4;)—»Q =0; S=1

0,(Z) = 65.96 X Z

3.07 KNim?

t i b \, 8.90 KN/m? ;.
vm 10.48 KN/en?
- Al \ 17.71 KN/m?
65m
1057 m
15.08m [15m |1438m A2
A3
—1

163.88 KN/m?

63.96%Z 361¥Z2+1261+U

Figure I1.20 : La distribution des contraintes horizontales (Phase 6)

Calcul des efforts internes :
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MOMENT FLECHISSANT [ Nom 1

El

1. S40E+02 /\

g

T

-1.273e+02

3 3
00 2.00 10.57 14 808

«(m)=  0.00 1.

Figure I1.21 : Moment fléchissant (Phase 6)

EFFORT TRANCHANT [ N 1

y

6. 128E+02

[

e —

1

«m= 0,00 1.00 2.00

=3. 115E+02

in=NEEEEEN L

Figure I1.22 : Effort tranchant (Phase 6)

148,08

xX=2m Al = 167.61 kN M = —-1494 kN.m

x=65m A2 = 484.84 kN M = —178.02 kN.m
x =10.57m A3 =532.81 kN M = —174.63 kN.m
x =14.58m A4 =927.26 kN M = —192.60 kN.m
x =15.08m R =530.39 kN M =91.15kN.m

Avec : Mg = 192.60 kN.m a 14.58m

Calcul de la fiche

S =1 : Coefficient de sécurité de la butée, donc n = 2
K, =2x3.432-0.376 = 6.49

o 0.376
" 6.49

_ [6x53039
fo= |eaox20 = +Pm

F=0874+12x493=6.82m

X 15.08 = 0.874

Observation : Pour la 6°¢ phase d’excavation, on obtient une fiche F égale a
6.82 m ; la fiche de la phase 6 et la profondeur de la 6" excavation donne la
hauteur de la paroi : 6.82 + 15.08 = 21.9m
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Phase 7 : Dans la 7 et la derniére phase, on excave 1.68 m, a partir +1.68 a +0.00 ,

en considérant une surcharge des batiments avoisinants en surface du coté amont de la

paroi égale & 10 kN/m? et le poids d’une grue (Qgrue =150 %) disposée a une

distance d = 2 m de I’écran a une profondeur Z = 1 m. On note la présence de quatre
tirants d’ancrage a 2m, 6.5m, 10.57 et 14.58 m de la surface. On note la présence

d’une nappe phréatique a 15 m

Calcul des contraintes

o KEtat actif :
La couche (R,)—>Q =10kN/m? ;0 <Z <1m

0,(0) = 3.07 kN /m?
0,(1) = 8.90 kN /m?
La couche (4;)=> Q@ =10+19Xx1=29kN/m? ;0<Z<1m

0,(0) = 10.48 kN /m?
0,(1) = 17.71 kN /m?

85m>Z>1m ; Q=10+19%x1+150+20x 1 =199 kN/m?
0,(0) = 71.71 kN /m?
0,(7.5) = 126.145 kN /m?

La couche (Qy)—Q =179+ 20%x85=349kN/m? ;0<Z <55m
0,(Z2) =723 xZ+126.11

0,(0) = 126.11 kN /m?
0,(5.5) = 165.88 kN /m?

0a(Z) = (Koy X v' XZ + Koy X Q)cosd +U
0,(Z) =(0376x 10 XZ + 0376 X 349) X cos16°+ U avec: U=y, XZ

0,(1.76) = 189.84 kN /m?

e Etat passif :
La couche (4)—>Q =0; S=1

0,(Z) = 65.96 x Z
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3.07 KN/m?

™, 890 KN/m? 10,48 KUt
2 . i
-m Al \ 17.71 KN/m?
65m
1057 m
1676m |15m |1438m Az
SN
A4
—_
185.88 KN/m?
F fv
63 06%7 I614Z+ 1261+

Figure I1.23 : La distribution des contraintes horizontales (Phase 7)

Calcul des efforts internes :

MOMENT FLECHISSANT [ Nom

1.874E402
~1.280E+02 \\/ ? ? ‘
2 3 4 5 7 ]
5.50 10.57 141800 16.76

|
«im)= 0,00 1.00 2.00 ! 6

Figure I1.24 : Moment fléchissant (Phase 7)

EFFORT TRANCHANT [ N 1]

. 3
e |1 \
Figure I1.25 : Effort tranchant (Phase 7)
x=2m Al =167.98 kN M = —14.94 kN.m

x=65m A2 = 48237 kN M = —187.04 kN.m
x =10.57m A3 = 543.19 kN M = —183.44 kN.m
x = 14.58 m A4 = 556.57 kN M = —167.75kN.m
x =16.76m R = 128.74 kN M =20.72 kN.m

Avec : Mo = 18736 kN.m a 6.5m
Calcul de la fiche

S =1 : Coefficient de sécurité de la butée, donc n = 2

K.=2x3.432—0.376 = 6.49
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0376

=——x16.76 = 0.
t 649 16.76 = 0.971

6 X 128.74
6.49 x 20

F=0971+12x%x244=54m

Observation : Pour la phase finale d’excavation, on obtient une fiche F égale a

3.9 m ; la fiche de la phase 7 et la profondeur de la 7*™ excavation donne la

hauteur du pieu : 5.4 + 16.76 = 22.16 m
11.2.3.2.1.3 Comparaison :

La comparaison des résultats de la face 1 donne :

Tableau I1.6 : comparaison des résultats manuels et numeériques

Moment de flexion M4, (kN)

Hauteur de ’écran (m)

Manuel 187.36

22.16

Numérique 192.95

21.30

On constate une similarité entre les deux méthodes a cet effet le calcul de la face 2 sera

numérique :

11.2.3.2.2 Face 2 :

Les résultats obtenus sont illustrés sur les figures ci-dessous :

Géométrie de la structure Moment de flexion
Long. de la structure = 10,61 m M max. = 505,14 kNm/m
Profondeur dans le sol = 8,01 m

I 5 .
2:60 1,00

T
T

.

g

g

o,
oSl

s
X
o
S
e
s

gt

!
e

T

el
¢" o
.l

-
S

10,00

Force de cisaillement
Q max. = 387,94 kN/m

[kPa] [kNm/m]

Phase 1 : partie supérieure

T T T B e e e e S e e e L S o LA e s e
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Géométrie de la structure Moment de flexion Force de cisaillement
Long. de la structure = 3,78 m M max. = 12096 kNm/m Qmax. = 228,62 kN/m
Profondeur dans le sol = 0.10 m
0.00
1,00
3,68
2,00
3.00 o
489,75 kN | 1354
0,10
S N . ——————+ | ahod——+1 ——
Lido.ob I f f h150,00 (300,00 f
[Nm/m] iN/m]
7 3 . ‘.
Phase 2 : partie supérieure
Géométrie de la structure Moment de flexion Force de cisaillement
Long. de la structure = 8:88 m M max. = 15638 kNm/m Qmax. = 240.22 kN/m
Profondeur dans le sol = 0,70 m
- 0,00 0,00
A 100 1.00
| 2,00 2,00
019/ | 300 12248 3,00 -136.45, 21288
818 200 400
500 115,76/ 500
600 ; 600
7,00 e
eSS X2y 156,38 24022 17881
56295 b/ e e : 5 178
800 e ets 8,00
o+ e od————+—+—————————— | g od——————————————————
L150,00 I b——————————*hso00  l20000 f 0 f 200,00 (300,00 f f 500,00
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Géométrie de la structure
Long. de la structure = 5,34 m
Profondeur dans le sol = 0.10 m

Moment de flexion
M max. = 40,08 kNm/m

Force de cisaillement
Q max. = 78,83 kN/m

Phase 2 : partie inférieure
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Figure I1.26 : Les résultats finaux obtenus de la face 2

I1.3 Ferraillage de I’écran de souténement :

La détermination du ferraillage pour la face 1 de la paroi se fera en considérant comme

un poteau circulaire pour les pieux sécants et une paroi rectangulaire pour la paroi

moulée qui sont soumis a la flexion composée provoquée par :

e Un moment fléchissant donné par les efforts latéraux des terres.

e Un effort normal induit par le poids propre de I’écran et le poids de la poutre de

couronnement.

Une étude comparative sera faite du calcul de ferraillage pour le cas des parois moulées

et les pieux sécants afin d’opter pour la solution la plus économique et efficiente.

I1.3.1 Calcul du ferraillage de la paroi :

On entame 'estimation du ferraillage pour les deux variantes manuellement et

numériquement.

11.3.1.1 Manuel :
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Pour le calcul du ferraillage de I’écran, on étudie le ferraillage dans le sens longitudinal

et transversal.

e Ferraillage longitudinal :
Le calcul se fait a 1’état limite ultime ELU et a I’état limite de service ELS selon le
BAEL 91 et 'Eurocode 7 avec les combinaisons d’action suivantes [14][3]:

ELU :

e Situation Accidentelle (S.A) : G+ F4 + Q
e Situation Durable et Transitoire (S.D.T) : 1.35G + 1.5Q

ELS : G+0Q
L’écran de soutenement est provisoire donc le ferraillage se fera uniquement a ELS.
Calcul de moment fléchissant M, , :
Le moment fléchissant maximum est :
Mo = 19295 kKN.m

L’effort normal maximal N,,,, est :

Effort normal d au poids propre de I’écran :
Pieux sécants Parois moulée

Np:R2xﬂxprbéton N, = LX1IXH X ppston

N, = 0.52 X 3.14 X 22.16 x 25 = 435.11 kN N, =1x0.75x22.16 X 25 = 415.5 kN

H : hauteur de I’écran ; R : rayon du pieu ; L : grande dimension de la paroi moulée ;

[ : petite dimension de la paroi moulée ; ppsron : Poids volumique du béton =
25 kN /m3

Effort normal di a la poutre de couronnement :

Ny = Volume X pperon = 1.5 X 1.5 X 1.8 X 25 = 101.25 kN
Pieux sécants Parois moulée
Npax = 435.11 4+ 101.25 Npax = 415.5 +101.25
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Npax = 536.36 kN

Nppax = 516.75 kN

Le logiciel EXPERT BA a été utilisé pour la détermination de la section d’armatures

nécessaire

On obtient la section d’armatures suivante :

Pieux sécants

A = 15.7 cm?

Parois moulée

A; = 7.5 cm?

Choix d’armature pour le ferraillage longitudinal :

Pieux sécants

10HA18 (10 barres de diametre 18 mm)

Calcul de I'espacement :

Pieux sécants

o _2m(R—d) _2x314x (05 - 0.05)

t 10 10

St =28cm

e Ferraillage transversal :

Vérification au cisaillement :

Parois moulée

7HA14 (7 barres de diametre 14 mm)

Parois moulée

1m
=g

S¢ =125cm

Le réglement impose la vérification suivante [14]:

_ |4 . 0-15fcj
Ty = u/(bo % d) < mln{ v

0.15x 30

Ty < min{—1.15

;4 M Pa} — Fissuration tres préjudiciable

04 MPa} = min{ 3.913 MPa ; 4 MPa } = 3.913 MPa

I, : Effort tranchant maximum a ’ELU dans une section donnée.

b, : Largeur de la section du béton.
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d : Distance du centre de gravité de 'armature tendue a la fibre la plus comprimée de

la section.

Dans le cas pieux sécants, on assimile la section circulaire a une section rectangulaire

de base b et de hauteur h comme suit :

Scercle

rectangle
m X D? Dxh
= X
4
314 x1
= —7 =0.78m

Donc on a un rectangle de 1 m de largeur b et 0.78 m de hauteur h.

L’effort tranchant maximum est déduit de la figure I1.25 :

V, = 27839 kN
Pieux sécants Parois moulée
d=09xh=09%x0.78=0.7m d=09xh=09%x1=09m
D’ou :
Pieux sécants Parois moulée
B 278.39 x 1073 _ 03977 MP _ 278.39 x 1073 04124 MP
e %07 @ =0 75%09 ¢
7, = 0.3977 MPa < 3.913 MPa T, = 04124 MPa < 3.913 MPa
(Vérifié) (Vérifié)

Calcul des armatures transversales :

Ay Ty —03XkXf
Pt = =
S¢by 0.91,
Ys

e k =0 : Pas reprise de bétonnage et la fissuration est tres préjudiciable
e Yy, =15

Pieux sécants Parois moulée
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7cm < S; <min{15¢;;0.9 x d ;40 cm}
=27cm

On prend : S; = 10 cm

Pieux sécants

SeX by X7, 10100 X 0.3977
t2700F 0.9x500
Vs 1.5
= 1.32 cm?

Pieux sécants

Donc on peut prendre une cerce de

diametre ¢p14
- i {1, Do, -
¢ =14mm < mm{35 ST ¢1} =

16 mm — < (Vérifié)

7cm < S; <min{15¢;;0.9 x d ;40 cm}
=21cm

Parois moulée

Sex by X7, 10 0.75 x 0.4124
t2709f,  ~ 0.9x500
Vs 1.5
= 1.031 cm?

Parois moulée

Donc on peut prendre 2 barres de

diametre ¢10
— i {1, bo . —
¢ =10mm < mm{35 v (,'bl} =

14 mm - < (Vérifié)

Pourcentage minimum des armatures transversales [7]:

At_xfe>max

Stxbo

Pieux sécants

0.66 MPa > 0.4 MPa (Vérifié)

{0.4 MPa; %“}

Parois moulée

0.687 MPa > 0.4 MPa (Vérifié)

Les résultats trouvés donnent le ferraillage suivant :

Longitudinalement :

Pieux sécants

10HA18 Avec un espacement entre

barres verticale de 28 cm

Transversalement :

Parois moulée

7HA14 Avec un espacement entre barres

verticale de 12.5 cm
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Pieux sécants Parois moulée

Une cerce de ¢p14 avec un espacement de 2 cadres transversales de ¢10 avec un
10 cm de la présence des tirants espacement de 10 cm
d’ancrages et un espacement de 20 cm

ailleurs.

I1.3.1.2 Numérique :

11.3.1.1.1 Parois moulées :

Vérification de la section en béton (Mur en béton armé h = 0,75 m)

Phaze: 7

Ceefficient partiel de charge = 1,00

Armature - 7 pee profil 14,0 mm; enrebage 30,0 mm

Armature de cisaillement - 2 pce profil 10,0 mm; espacement 100,0 mm

Pourcentage d'armature D = 0,16 % = 015 % = Prnin
Situation de I'axe neutre X = 0,03 m < 043 m = Xmax
Force de cisaillement limite ultime Vpg = 106490 kN/m = 278,39 kN/m = Vgg

Moment limite ultime Mpg 319,19 kNm/m > 192,95 kNm/m = Mgg

Section ADMISSIBLE.

Figure I1.27 : Détail de calcul de la paroi moulée

Enrobage = 50.0 mm

4 a a 4 a a
l\? pde. prof. 14 0mm,enrob. §0.0mm

0 vs’\/ g

" Arm. de cisaillement
2 pce prof. 10,0mm, esp. 100,0mm

Figure I1.28 : Ferraillage longitudinal et transversal de la paroi moulée

11.3.1.1.2 Pieux sécants :

Vérification de la section en béton (Paroi en pieux d = 1,00 m; a = 0,80 m)
Phaze: 7

Coefficient partiel de charge = 1,00

Vérification de la résistance a la flexion

Armature - 10 pee profil 18,0 mm; enrobage 30,0 mm

Type de structure (pourcentage d'armature) : poutre

Paourcent. d'armat. p = 0,162 % > 0,151 % = pmin

Charge : Mgg = 134,36 kNm

Capacité portante: Mpg = 481,10 kMNm

Conceptien de I'armature du pieu ADMISSIBLE

Vérification de la résistance au cisaillement

Armature de cisaillement - profil 14,0 ram; espacement 200,0 mm

Aoy = 2x 769,7 = 15394 mm2

Force de cisaillernent limite ultime: Vpg = 1204,73 kN = 22272 kN = Vgg
Section ADMISSIBLE.

zeulement armature de cisaillermnent

Vérification globale: Section ADMISSIBLE

Figure I1.29 : Détail de calcul de la paroi de pieux sécants
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4 prof. 14,0 mm, esp. 200.0 mm &

Otdce. prof. 18 0mm. enrob. 50,.0mm

Figure I1.30 : Ferraillage longitudinal et transversal de la paroi de pieux sécants

I1.3.1.1.3 Comparaison :

Tableau I1.7 : comparaison des résultats numériques du ferraillage

Ferraillage Longitudinal Transversal
Paroi moulée (largeur = 0.75m) 7 HA14 2 HA10
Pieux sécants (diametre = 1m) 10 HA18 1 HA14

On remarque que la section d’armature de la paroi moulée est plus économique que
celle des pieux sécants.

IT.4 Dimensionnement des tirants d’ancrage :
La présente partie traite le dimensionnement des tirants d’ancrage.

On doit dimensionner les différentes parties du tirant, a savoir :

e La section d’acier des armatures S,
e La longueur libre L;
e La longueur de scellement Lg

Ces différentes parties sont indiquées sur la figure :
Téte d'ancrage Gaine de protection

Armature

Gaine d'ancrage

Py,
al‘tis lfbl‘e

/ i :
S,
| Ce”e-e
Dispositif d'appul
et de structure

Figure I1.31 : schéma d’un tirant [10]
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T, : Traction limite ;D; : Diametre de forage ; Ds : Diaméetre moyen du bulbe de

scellement.
I1.4.1 Critéres de dimensionnement et vérification :

Le dimensionnement et la vérification des tirants d’ancrage sont faits suivant les
criteres illustrés dans le document de recommandations T.A 95 [11] et la méthode de
Michel Bustamante [8].

La force du tirant d’ancrage Ay doit respecter les conditions suivantes [8] :

Ad < Rd,a et Ad < Rd,t

Ry, : Résistance de l'armature en acier (résistance interne du tirant)
Ry : Résistance du tirant a l'interface coulis-terrain (résistance externe du tirant)
I1.4.2 Caractéristiques du toron :

L’armature des tirants d’ancrages est composée par des torons a 7 brins conformes a la
norme EN 10138, qui auront les caractéristiques suivantes :

Tableau I1.8 : Caractéristiques des torons [6]

Relaxation
Charge apres 1000
Diametre Section Poids Limite
Diametre | Norme ala heures a 0.7 a
nominal | nominale | nominal d’élasticité
rupture 0.8 de charge
de rupture
0.6 EN mm mm?’ g/m kN kN %
' 10138 15.2 140 1090 260 230 25-45

Module élastique (E) = 195 4+ 10 kN/mm? (GPa)

Les tirants d’ancrage sont de type provisoire exécuté en injection répétitive sélective
(IRS) [10]. Leurs caractéristiques sont :

e Force maximale = 0.8 X force de rupture = 208 kN
e Traction de service = 0.6 X limite d’élasticité = 138 kN

I1.4.3 Calcul de la longueur libre :
La détermination de la longueur libre se fait graphiquement (voir annexe C)

La longueur libre dépend du plan de glissement du sol, calculée a partir de la base de la
derniere couche dans laquelle la paroi trouve ancrage, ainsi que d’une valeur supposée
(H/5) considérée comme un facteur de sécurité [ref].
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Tableau I1.9 : Longueur Ilibre des tirants

Tirant Longueur libre L; (m)
Al 16
A2 14
A3 11
A4 9

I1.4.4 Evaluation de la résistance interne :

En général la résistance de calcul minimale de tous les tirants est évaluée selon la

formule suivante [8] :

Rd,a = (n X A X PtO,lk)/Ym

Avec :

n : Nombre de torons

A; : Section nominale de I'armature du toron =140 mm?

Pyo1 : Contrainte caractéristique de Parmature = 1570 N/mm?
¥m : Coefficient de sécurité du matériau = 1.15

On trouve : Ry, = 191 X n kN

Tableau I1.10 : Résistance Interne des tirants en fonction du nombre de torons

Nombre de torons | 2 3 4

Ry q(kN/Ancrage) | 382 | 573 | 764

Les forces d’ancrages sont données par logiciel GEOb5:

A1 =542.27 kN < 573kN (3 torons)
A2 = 665.46 kN < 764 kN (4 torons)
A3 = 659.11 kN < 764 kN (4 torons)
A4 = 743.42 kN < 764 kN (4 torons)

I1.4.5 Evaluation de la résistance externe du tirant :
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Pour que le scellement joue son role, il faudra que les aciers ne puissent pas glisser a

I'intérieur du coulis.
La résistance externe est définie comme suit [8] :

Ry, = FR x ~&

Ym

T, =m X Dg X Lg X qs

T, : Traction limite du tirant d’ancrage ; FR : Facteur de réduction = 0.8 ; y,, :
Coefficient de sécurité partielle = 1.15 ; Dy : Diameétre moyen du bulbe de scellement ;
Lg : Longueur de scellement ; g : Frottement latéral unitaire limite s’exercant le long
de la surface latérale du bulbe

La valeur Dy dépend :

Du diametre de forage, de la nature et de la compacité des sols, du mode de

scellement

Sa valeur est évaluée en introduisant un coefficient de majoration a [3] :
DS =aX Dd

Le coefficient de majoration a dépend de la nature du sol, du type d’injection ou du

mode de scellement (voir annexe)

D’apres la méthode de Bustamante 5m < L; < 18 m.

Tableau I1.11 : Résultats des essais pressiométriques [18]

Essais pressiométriques

Couche de sol Pression limite P;(bars)
A 8.51

Qu 16.88

L’évaluation de la résistance externe sera résumée dans le tableau suivant :

Tableau I1.12 : Tableau récapitulatif de l'évaluation de la résistance externe

Couche | 9s(MPa) a Dy(mm) | Dg(mm) Lg(m) T.(MN) | Rq:(kN)
du sol
A 0.168 1.8 130 234 8 0.988 687.30
Qm 0.235 1.8 160 288 8 1.701 1183.3
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Al = 542.27 kN < 687.30 kN
A2 = 665.46 kN < 687.30 kN
A3 = 659.11 kN < 1183.3 kN
A4 = 743.42 kN < 1183.3 kN

Ryq et Rge> Al, A2, A3, et A4 — conditions vérifiées
I1.4.6 Calcul de la rigidité axiale :

Le calcul se fait suivant la formule suivante [11] :

C _ nxAxEpr

Lgxa
Avec :

n : nombre de torons ; A : Section nominale =140 mm? ; E : Module d’élasticité
=195 kN/mm? ; E,, : Epaisseur du pieu 1 m ; Ly : Longueur de scellement 5m < L <

18 m ; a : Distance horizontale entre deux tirants

Tableau I1.13 : Rigidités axiales des torons

Tirant Ls(m) a(m) C(kN/m)
A1 (torons) 8 2.6 5250
A2 (torons) 8 1.3 10500
A3 (toromns) 8 1.3 10500
A4 (torons) 8 1.3 10500

Pour des raisons constructives un minimum de 4 torons doit étre respecté [11].

I1.4.7 Calcul de la charge de plastification C,, [11] :

NXEXA
C. =
p Cs

Avec : Cs : coefficient de sécurité = 1.5

Pour 4 torons C, = 72800 kN
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I1.4.8 Calcul des allongements :

Le calcul des allongements des tirants est une étape trés importante avant de
commencer la mise en tension des cables. Cette étape est considérée, une fois menée a
bien, comme 'accréditation de la mise en place des restes des tirants se trouvant sur le

méme lit de tirant.
Pour calculer les allongements des tirants on se réfere au tableau (voir annexe)

On utilise la formule suivante pour le calcul [11] :

_FxLxl
T EXAXn

Avec :

Al : L’allongement du tirant ; F : Traction limite = 1860 MPa ; L : Longueur totale de
tirant = L; + Ly ; E : Module d’élasticité = 195000 MPa ; A : Section nominale =
140 mm? ; n: Nombre de torons

Tableau I1.14 : Allongements des Tirants d'ancrages

Tirant Ly(m) L, (m) L=L;, +Ls(m) Al(cm)
Al 8 16 24 4.08
A2 8 14 22 3.75
A3 8 11 19 3.24
A4 8 9 17 2.89

I1.5 Conclusion :

Ce chapitre a fait 'objet de I’étude de I’écran de soutenement de la station en nous
permettant de dimensionner et ferrailler la paroi moulée et la paroi de pieux d’une part
et les tirants d’ancrage d’autre part.

On obtient les résultats suivants :

- La hauteur de soutenement est de 21.30m avec une fiche de 4.54m

- La comparaison du dimensionnement entre le manuel et le numérique de la face
1 a donné des résultats concordants.

- Une similarité du ferraillage estimé a partir des deux méthodes est constatée.

- 4 tirants d’ancrage : Al est composé de 3 torons et A2, A3, A4 composés de 4

torons ont été trouvés.
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CHAPITRE 3 Etude de la structure interne

II1.1 Introduction

Le dimensionnement du souténement de notre station est achevé, On entame le calcul de
la structure interne, qui représente la deuxieme partie de notre ouvrage. Pour cela, on
passe par les différentes étapes du dimensionnement des éléments en béton armé pour

chaque niveau.

La structure comprend quatre niveaux (salle des billets, mezzanine, quais, sous-quais) et
s'é¢tend sur une longueur totale de 128.7 m, avec une largeur de 33.76 m et une
profondeur de 21.45 m [18].

Figure Il 1 : Dimensions de la structure interne de ]a_z-statfoﬂ
Les épaisseurs des différents éléments de la structure sont données dans le tableau III.1.

Tableau I11.1 : Epaisseur des différents éléments de la structure

Elément Epaisseur (m)

Dalle de couverture 0.58 — 2.59

Dalle de la salle des billets 1-1.2

Dalle de la mezzanine 1
Dalle des quais 0.2
Sous quais 1
Voile 0.6
Poteau « circulaire » 1.35
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IT1.2 Caractéristiques des matériaux :

Les voiles et les dalles sont en béton C30/37 et les piliers en béton C35/45, pour les
armatures passives de haute ductilité Fe E 500B [18].

II1.3 Coefficient de sécurité

Pour le dimensionnement, on doit différencier entre les facteurs de sécurité pour les
charges et pour les matériaux dans ’analyse de la structure permanente [14].

Facteurs de sécurité pour les charges (actions) :

Tableau I11.2 : Facteurs de sécurité pour les charges

Action permanente | Action variable
Favorable 1 0
Défavorable 1.35 1.5

Facteurs de sécurité pour les matériaux (résistance) :

Tableau I11.3 : Facteurs de sécurité pour les matériaux

Béton | Acier
Favorable 1.5 1.15
Défavorable 1.2 1

III.4 Combinaison de charge

La combinaison de charge qui a été utilisée dans le modele de calcul est la combinaison
a létat limite ultime (ELU) [18] :

1.35PP+135CM+15Q,+15H
PP = poids propre ; CM= surcharges permanant ; Q, = surcharges variables ;
H = poussée des terres.
III.5 Charges et Actions
Les actions considérées pour le calcul de la structure sont :
IT1.5.1 Poids propre

Le poids propre est dii & la densité des matériaux [18] : Yperon = 25 kN/m3 ;
Yacier = 78.5 kN/m3
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II1.5.2 Charges permanentes verticales
Niveau de couverture :

La pression permanente due au poids propre des terres appliquée sur la dalle de la
station est de 20 X 1 = 20 kN/m?.

| iZ=2000
¥ I| I—
22000 []  —
1L T —
[ | pz=20m ﬁ
pZ=2000 . § W [ E— [ S— - § - — — —— —— — =
pi ]

Figure II1.2 : Plan des charges permanentes sur la dalle de couverture
Niveau sous quais :
La pression permanente due au poids propre de la voie ferrée est :
g = 25x%x 1.3 =325 kN/m?
Telle que 1"épaisseur du béton pour la voie est :

6.19-4590—-03=13m

Avec une couche de remplissage de la voie de 30cm.

~z_ *7190m

— +6.190m

<z *4.590m

Figure II1.3 : Coupe transversale des sous-quais

|

|

n

Figure II1.4 : Plan des charges permanentes sur le niveau sous quais
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II1.5.3 Surcharges verticales

Les surcharges sur les dalles intermédiair
[12] sont:

Les salles techniques = 15 kN /m?

Niveau sous quais :

Les zones réservées au personnel =

es (mezzanine, salle des billets, quais)

Les zones d’acces publiques = 6 kN /m?

10 kN /m?

Charges ferroviaire :
P P

Iy

17 592 12 5%
—

1

12 5% 12 5%
T

T

101,60

Figure II1.5 : Schéma de forces concentrées appliquées sur le niveau des sous quais [11]

Ona:P = 250kN

12x250
101.6

Valeur moyenne : =30kN/m

p=30KkNm/4m =75 kN/'m?

A
g
4
2
2
,
’
,
z
¢
7

SOOI

Figure II1.6 : Schéma de la charge appliquée par le métro sur le niveau sous quais [11]

P_30
T4

= 7.5 kN /m?
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CHAPITRE 3 Etude de la structure interne

La surcharge appliquée par le métro dans 1”espace de la voie est de 7.5 kN /m?.

pZ=-7.50

-
Figure IIL.7 : La surcharge appliquée sur le niveau de sous quais
Niveau des quais :
Les surcharges sur le niveau des quais sont de 15 kN /m?2.
F7=-15.00
Timms : — ' — T ' —s ' 1
|_'__,I _j_l |
| pZ=15 — ; | — —!:H
Figure I8 : La surcharge appliquée sur le niveau de quais
Niveau de la mezzanine :
Les surcharges appliquées sur le niveau de la mezzanine sont de 15 kN /m?2.
pZ=-15.00 | ne 1o || == TS AR S
] | —  H
i 0
| pZ=-15.00 -

Figure II19 : la surcharge appliquée sur le niveau de la mezzanine
Niveau de la salle des billets :

Les surcharges dans le niveau de la salle des billets sont de 15 kN /m?2.
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CHAPITRE 3 Etude de la structure interne

pZ=-15.00
i —_— S
S e e e R 1

aE

Figure II1 10 : La surcharge appliquée sur le niveau de la salle des billets
Niveau d acces :

Les surcharges dans le niveau d acces sont dues au trafic défini par la norme NF EN
1991-2/NA. Le modele de charge de la leére classe de trafic consiste en deux systémes
partiels [1] :

Des charges concentrées a double essieu (tandem : T'S), chaque essieu ayant pour
poids : agQ

Des charges uniformément réparties (systéme UDL), avec un poids au meétre carré
de voie conventionnelle égal a : a,qy

e Charge de I'essieu a la voie 1 : Qq, = 300 kN ; g1, = 9 kN /m?
e Charge de I'essieu A la voie 2 : Qu, = 200 kN ; gy = 2.5 kN/m?
o Coefficients d’ajustement : ag; =1; @gy =1; ag =1.2

a9k o%qi9ik i 9ix

i
FEEEE ST

Figure II1.11 : Charge routiére selon la norme NF EN 1991-2/NA, LM 1
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CHAPITRE 3 Etude de la structure interne

Pour une largeur de chaque voie w = 3 m et une longueur moyenne d’un véhicule
(distance entre essieux) L = 5m. On considére que la surcharge ponctuelle est repartie

uniformément dans une surface par voie de :
A=3m X5m=15m?

On considere aussi que la charge de trafic est repartie sur la dalle supérieure de la
station comme indiqué dans le schéma ci-dessous:

Qeq

:;} Remplissage

.

.

v v
L

v

v v w
Dl W
.}? o n
v -
.

‘g
vy Oy ¥
-

v v v ow
-

. a

.

v v
v v
. A

b >
»

v v v e
.

v
A s A

...........................

s, O Bk Y9 [paje

Figure II1.12 : Répartition de la charge du trafic [1]

aoQk
Qeq = QA + aqqxk

Pour 2 essieux :

Geq = 2 X (300 kN / 15 m?) + 9 kN/m? = 49 kN /m?

A =(3+2X X(5+2xX%
res ( tg 600) ( tg 60°)
9 15
res Ares

Ou :

Qeq : Charge équivalente

A,.s - Surface de déversement de la charge
Qres : Charge de remplacement

L’épaisseur moyenne du sol considérée sur la station est de 1 m de remblai, et on prend
I’épaisseur moyenne de la dalle supérieure égale a 1.5 m. En conséquence, la surcharge
appliquée sur la dalle de couverture est :

4 _<3+2X1+O.75)X(5+2x1+0.75>_35 )
res = tg 60° tg60° )~ >
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CHAPITRE 3 Etude de la structure interne

15
Gres = 49 X 3= 21 kN/m?

[Z=21.00

[®
©
=

1 l_
il

Figure 11113 : la surcharge appliquée sur le niveau de la dalle de couverture
IT1.5.4 Pressions latérales
L’effort des pressions latérales de poussée du terrain est repris par le mur extérieur.
La valeur de la poussée du terrain est (poussée au repos) [23] :
eo=KoXHXy , Ky=1-sing
Ou :

ey : Poussée au repos K|, : Coefficient de poussée au repos) H : Profondeur du terrain
y : Densité du terrain, ¢ : Angle de frottement du terrain

On considere les caractéristiques de la couche suivante :
¢ =24°,y =205kN/m3, K, =0.59
Donc : e =059 %x205xH=121XH
La Surcharge transmise par les batiments est de 10 kN /m? par étage.
La contrainte horizontale due a la surcharge q est :
o, =Ky*xq=0.59X%xq
ITI.6 Résultats

Les résultats de l'effort interne (moment fléchissant) sont déduits par logiciel (Robot
Structural Analysis)
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CHAPITRE 3 Etude de la structure interne

Dalle de couverture :

Moment suivant 'axe x-x :

24590 0112460 78 A7 7 FBE12 42 555 80 551 7O B12 B0 577 B 2593 15 sz

IW|IAI 410,30 42400 427,32 420,00 4202 423,01 423,08 424,21 423,31 42300 41343 309,70 22RO

2,21
dafe 100,00 T390 0219 219,30 403,13 430,54 431,74 4I023 43400 S4ILT0 43350 400,70 <4242 400,00 17,08
LN

43,08
4406802 d o e T35 SIS SmO3 SMEU - g13,53 T 617,95 7Y g19.65 T g28,72 SO

T24,40
443,18

o, TS ool meis 1200, 2 1063,62 1214, 16 1078, 14 102,99 1003,00 1157,21 107204 1002.00 542,00 779,05 062,00 4z o
74,13 K
= Toa0 61 AT zan mEm o T TRE Lol B raps aoee arior aonw Az 470,38 i
- TR T a7 .54 58,93 TR T e " -300,93
= e — r—— e —— =
T B e B T e o o e 2 P

Figure Il1.14 : Moment fléchissant x-x (Dalle de couverture)

Moment suivant ’axe y-y :

-5 56
211,78 2129,67 213980 213436 2126,92 120,77 117,27 215,41 2115,53 211781 212118 124,61 2117,33 208043
431,12 1009,33 1320,25 1799,28 138254 847,34 120280 &840
Brc-Wrrd Bk N ] o430 o4, 58 -Ta4,03 3 3
e med 0
[ W) 141,00 147,32 170,24 21300 2163,%0 210 217,71 2172,33 2178, 60 2177,03  -2147,07 720,97
242,73 244,00 £
130,32 208,67 Z7es, 3 25TI,E -2, g o1 SR
874, - Z=11,70 -3051,75 -346,83 GM7.29

055,71 306124 FH o T

* 1548,35

126,33 273,41

-1053,55 326,50 ' R Y S = = = 3 : t ™

-353,38 358,30

4295 714,43 32,20 o[0T, 53 TioEe 3L IZT TF3E0 D620 013,08 207,61 019,33 300 6,27 -30,30 SO2.90 36,70 993,20 Sd45.40 3,71 e
m 241,03 -273.42
1090, 78.12 -30,20 23,42 H“@.m ene @822 W2 STeR 5349 96,13 4212 s L1780 1220 5940 116,36 119,00 1 [ird
e . o 114,00 _
S e T FET IS TR = e 7 1

Figure II1.15 : Moment fléchissant y-y (Dalle de couverture)

Salle de billets

Moment suivant 'axe x-x

. [ Frarrea s e R e T LN Fr=m ]
A 70,31 14000 7 0546 germ—
- — RE! ' 12,08 e C B
al 20 ;o am:m 4 1,52
n-ta'n - 2, Ak ] 3g L [i] ATl5144
" 4, 49 4719 4 053
16 -1a1,50 a8 -287 .95
491,32 4. a7 4% 4+ 4
g 333 3413
249 527,01 11307:5 4, 0,80 440 .50 480 Ry 15 [ 42
41@] B 210,14 .38 _Lm g6l43 29 g &les 19 7| -539, 76 o
sy 1530,33 2815 8 2406,59 1287 .23 1387 25 134061 1381,01 133702 1319,23 228980
et an g TR BT g g 127,13 102,13 AT g3 izmn seam VT3 gap 1AM
e r’ﬂ'm & 37 28,83 - 27,77
] 11m,ze 1021 118,28 i o272 me o7 o 108,14 ™ e2,07 e 41,39 en77 46,26

Figure I11.16 : Moment fléchissant x-x (Salle des billets)
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Moment suivant 'axe y-y :

1
180,28 187423 R i HU:’Lﬁﬁmﬁ g
239 [r2 ~4E 2 Ut a7y 20,01 4T
oo s r7s om2i TS 51
S0Z20 amaz1 13 ICES 403,27 121,71
A43,3 A7) 54 126011 —197@
o097 -
Kl Lomor -ididm =3 hz 3 1 ndo Bk 554 26
N R BT ey
5 126 b ! 7P, 4 s B b ] = .

P ofae il 1 —zar1| 1T il il " '
ke 17213 291691 244925 °7 134845 1196563 1356,67 198,33 = 142386 124553 8= 25003 pogy 13 = go7 3
o g0 r.!:\cu_:“1 gy 1m0 - 2T 102 A0 a2y 2 AT1AT 2194 102 26 m.z B06,70 56,81 58,88 31,01 @ e

iz - . 73,44 200 am3 128,16
o3 ;0,33 107,23 m“‘l l,;m = 4700 ammam oz M3 I FAB a0y z sgma3 | 496,30 sproag 406,77 ;3,75 ) 26,‘1F
T e =
0, TIO500 1501 12 146925 TIG T === 149537 1506,79 1486, 1415,01 s T35
X g .
Figure I11.17 : Moment fléchissant y-y (Salle des billets)
Mezzanine
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Figure II1.18 : Moment fléchissant x-x (Mezzanine)

Moment suivant 'axe y-y :

a7,
314, hd = | 33217
B om0 4o 440,03
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.91 -1eR.2m

447,78

i) 1
¥ i X ¥ AT 14 112 28 i T
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B . 170,84 e H v ’ -165,14 60
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Figure II1.19 : Moment fléchissant y-y (Mezzanine)
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Quais :

Moment suivant 'axe x-x :

Figure II1.20 : Moment fléchissant x-x (Mezzanine)

Moment suivant 'axe y-y :

Figure II1.21 : Moment fléchissant y-y (Mezzanine)
Radier / Sous quais :

Moment suivant 'axe x-x :

amm-17T4 4 mn qeor aser amase amm 164,04 63,00 106,71 170,42 173,73 173,80 77,12 101,48 a
20,20 233,85

T73 440 3,164.07

(S ESCREN

75 4,31 F, 144,78 4,314,156

Figure II1.22 : Moment fléchissant x-x (Sous quais)

Moment suivant 'axe y-y :

— 5
001,11 530,32 SO2,43 023,31 624,71 610,70 o 7oy 14,04 S o T S 258,15 200,61
123,40 113,70 180,44 138,88 64,91 72,07
17a,m oz o043 131,03
WP 47002 SE01 89277 fE410 96,54 £9347 £93,01 895,40 34,91 45 OGN SER00 £, SIS0 67,33 47IT6 39,73
1gd12 479,35 S004 TISES TIS4 TN 7EaTT momer o1ams mea 823,79 mimar mimaz simat 824,77 mmm mimoe momm 7oas4 TTS00 TMA ATRAR 1210 202l 54
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SR 074 53R

40,00 5302 43500 83404 S0D00 SE3A3 45010 24T
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123,67 AIT45 438 180,70 172,33 188, 26

Figure II1.23 : Moment fléchissant y-y (Sous quais)
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Voile :

Moment suivant 'axe x-x :

406§ a1 19,59 POl 1068, 76, | Aod7 o0 o gy, fasa, 70,50 0o, ol T B RN O T A, O 8 S, 2 BT 7o B Z8.% 4405 80
EER 24,73 213 2,30 3 S48 204 w40 26T 0,3 58,30 9812 7,47 -56,64 smm0 meor amds
2814 B 59564 B2 7.0 9128 Zo00 mo 40,5 §.23 =m,00 133702 37,29 181,01 =a.= 180,61 44 3 7 .25 oo 128723 o048 2406, [ 87
I 3,78 T4, 2,74
25F7, ; o7z, o6, 50 29,57 == THTET 22‘3;,432?,91 = —3GT.0T 22‘?4@'4?@ 6,56 05, T 33
anes 18,99 s = 198 ma
18,97 717 10,82 38 6% .= 7,96 680 637851 801 908 GHI9Woa7,95 3017 8,44 4™ mas 6,23 321

101,50 A7 B F U373 15790066, 8475, 50 477,00 475, 71468,19 472 3747130 460,354 72, 28 Ju2 567 476,89 467,73 465,32 930,16 4

Figure II1.24 : Moment fléchissant x-x (Voile)

Moment suivant 'axe y-y :

ol
83,10 -132,10

(65,21 = 105,52 143754

13,40 22,06

a5 BH4.42585B00 g 7243 pg e 47 28,57 0% 26,412,30-26,21 -28,2121,01 -28,132:2-27,63 27,75

B8 00 B 260,36 2 260,95 1934,29 oz 6 25%,0m N B3 2453,33 B23,79 1965,

Figure II11.25 : Moment fléchissant y-y (Voile)
ITII.7 Calcul des sections d’armatures
Le calcul d’armatures se fait selon deux méthodes :

IT1.7.1 Calcul manuel :

L’organigramme suivant résume la méthode a suivre pour déduire la section d’armatures
[22] :
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3= (0337:b-0,81:d)eb o '
b= N+ (d-d)-M
c= E@,E fﬁ‘-ﬁ:]rfl efiefin

@ w o>

NoN
M
b v
a>b >C —
Ne(d-d)—
n,asw-wfj“
=1 . B Ti"_fh
l ﬂ,EET—-F
h
5.P.C calcul par aﬁ""""""‘f“"*("‘f} F
assimilation 3 la (d—d)+a, g
flexion simple N—bobefyy At T o
. d'!

_H—tyrbthtfhu

Oxc

A

A;:u

Figure II1.26 : Organigramme de calcul la flexion composée

Application numérique :
{ N™* = 25841,69 kN
M€ " = 3044,65 kN.m
D =135m
d = 0,1h = 0,1(135) = 13.5 cm.

d = 0,9h = 0,9(135) = 121.5 cm.

085X fpg 0,85 35

=19.83 M
bu yb 1.5 pa
e (alcul de l'excentricité :
_M_ 11374 = 0.0157 m = 1.57
© TN T 313407 /M T osam
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CHAPITRE 3 Etude de la structure interne

h
e, = e+ > d' =55.57 cm

e Moment fictif M, :
M, = N, .e,

M, = 25841,69 x 1073 x 0.5557 = 14.36 MN.m
e Vérification des conditions :
b=N,(d—-d)—M,
b = 25841,69 x 1073(1.35 — 0.135) — 14.36 = 13.549
a = (0,337h - 0,81d") b. h. f},,,
a = (0.337 x 1.35 — 0.81 x 0.135)1.352 x 19.83 = 12.49

Donca<b

Et:c=(05Xh—=d)XbXhXf,,
¢ =(0.5x%x1.35-0.135) x 1.35 x 1.35 X 19.83 = 19.51
Alors: c>b

On passe obligatoirement par le pivot C

Un calcul d’une section entierement comprimée :

0.3574Nux(@d-dN-My4

bxh2x
Y = d,fbu Avec : My, = N, X e,
0.857——
h
0.357 + 25841.69 x 1073 x (1.215 - 0.135) — 25841.69 x 1073 x 0.5557
o 1.35 X 1.352 x 19.83 _
Y = = (0.838
057 _ 0135
) 1.35
Ny —WXbXhXfp
Asc == - L Avec : Osc =fe/ys
SC
25841.69 x 1073 — 0.838 x 1.35 x 1.35 x 19.83 5
Ay, = =00 =102.12 cm
1.15

IT1.7.2 Calcul numérique a 1’aide du logiciel EXPERT BA :

Pour les planchers, on a considéré une section rectangulaire du béton (b X h) sollicitée

a la flexion simple et les résultats sont donnés dans le tableau I11.4 :
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Tableau II1.4 : résultats des moments et sections d’armatures des planchers

Moment fléchissent Suivant Suivant Section Section
Moy (kN.m) X-X y-y d’armatures d’armatures
Agy (cm?) Agy(cm?)
Dalle de couverture 8870.56 | —3061,24 89.3 29.8
Salle des billets 7105.52 | —2393.36 191.1 53.4
Mezzanine 4946.17 | —4826.50 165.2 159.5
Quais 41.91 —85.52 5.9 12.8
Sous quais 2470.16 | —824.77 70.1 21.7

Voile :

On peut considérer aussi que la section du voile est rectangulaire sollicitée a la flexion

composeée :

N = 5540.89 kN

M, = 1458.23 kN.m

On trouve :

A, = 62.7 cm?

Pilier :

La section de béton du pilier est sollicitée aussi a la flexion composée :

N = 25841.69 kN

On trouve :

A = 134.7 cm?

M, = 3044.65 kN.m

Les détails de calcul sont donnés dans ’annexe E.

Mipax =

N = 5540.89 kN

—1895.07 kN.m

Agy = 42.7 cm?
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CHAPITRE 3 Etude de la structure interne

On effectue un calcul d’armatures manuel du pilier le plus sollicité.

II1.8 Flottaison du radier
IT1.8.1 Définitions Et principe

La caractéristique la plus attrayante des structures de stations de métro construites, est
leur espace, la flexibilité qu'elles offrent peut parfois donner lieu a des problemes et
conduire a l'instabilité si le poids unitaire équivalent de la structure dans son ensemble
s'avere étre comparable au poids unitaire de 1'eau, d’ou la fréquence du phénomene de
flottaison du radier dans la majorité des stations de métro dans le monde.

La flottaison du radier est un phénomene ou le radier ‘flotte’ sous I'action de la pression
exercée par l'eau souterraine, ce phénomene est basé sur le principe de la poussée
d’Archimede pour vérifier la capacité de résistance du radier a ce phénomene, on utilisera
les équations suivantes [19] :

_0.1(y xm' +wp)

F
KI

Avec :

F : Facteur de sécurité (varie entre 1.03 et 1.15)

Yw : Poids volumique de I'eau = 10 kN /m3

Y4 : Poids volumique du sol au-dessus de la nappe d’eau (émergé)
Yp : Poids volumique du sol au-dessous de la nappe d’eau (immergé)
yg : Poids volumique du sol au-dessous de la dalle de couverture

W, : Poids effectif du sol au-dessus de la nappe d’eau

Wpg : Poids effectif du sol au-dessous de la nappe d’eau

Ws : Poids effectif total = W, + Wy

W : Poids propre de la structure
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Z : Profondeur de la structure

Z, : Profondeur de la nappe d’eau
Dimensions de la structure :

L(L") : Longueur totale (Longueur libre)
B(B') : Largeur totale (Largeur libre)
D(d) : Profondeur totale (pénétration)

Pour mieux comprendre les parametres définis ci-dessus voici le schéma suivant :

R R ]
2 A VW =
| |
v W
Dw| Re R, D
RF, NUg | Re d
i - |
Bl
B

Figure II1.27 : Coupe transversale des chargements verticaux [19]

Pour une structure souterraine, le facteur de sécurité vis-a-vis de la flottaison vise a
fournir, une mesure de sécurité contre l'incidence de son instabilité verticale sous 1'action
de la flottabilité. Afin que la structure souterraine ne flotte pas vers le haut et provoque
une instabilité, la somme des forces agissant vers le bas doit dépasser la force ascendante
de la flottabilité par une marge suffisante. La marge de sécurité désirée est généralement
mesurée comme le rapport entre toutes les forces agissant vers le bas qui s'opposent a la
flottaison et la force de flottabilité agissant vers le haut. Ce rapport est communément
appelé facteur de sécurité contre la flottaison.

Le principe de calcul est de faire en sorte que la structure résiste par son poids propre a
la force de flottaison, pour cela on va d’abord proposer une valeur du coefficient de
sécurité entre 1.03 et 1.15 [19], puis on déduit la valeur minimale du poids propre de la
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structure notée Wx nécessaire pour résister a la flottaison. Et on compare cette valeur a

celle du poids propre de notre ouvrage calculé.
IT1.8.2 Application Numérique

A partir de la figure suivante [18] :

1044

L 16,99 L 5.00 L

11.77

Pleux @ 1.00 m
L=22.00m

Figure II1.28 : Coupe transversale de la station Jardin [18]

On prend :
y = 20.5 kN/m?3

L=1287m (L' =126.3m)

B =33.76 m (B’ = 31.36 m)

D =21.45m (D,, = 7.45m)

d=459m;Z=1m; Z;,=15m
On retrouve :
K' =0.438, m' = 0.134

Avec : F = 1.05

On estime : Wy = 465.8 kN

On estime le poids de la station W [19]:

— _xr 121450m
=7 *20.360m

— =z _*5510m

— = *150m

— =z T190m

< +6180m

_ xp_ FA5%0m
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, L Ly B\ Lp n,

Avec :

Ty : Epaisseur de la dalle de couverture
b : Largeur de la dalle du quai

Lp : Longueur de la dalle du quai
Tp : Epaisseur de la dalle du quai
Ty, : Epaisseur du mur périphérique
Ts : Epaisseur du mur de quai

Hp : Hauteur du mur du quai

A¢ : Section d'un poteau

H. : Hauteur du poteau

n, : Nombre de rangées de poteaux

p : Espacement longitudinal entre les poteaux

126. . 31.36
Aq =3136X 1.5 X 4+ 1221 X 2= X 0.2 4+2 X 06 2145<1+128_7>
P56 x24T e
1287 " °~ 4 ~ 105
Agq = 85.38m?

W =25XA,, = 21345 kN => 465.8 kN
Le poids propre de la station est suffisant pour résister a la flottaison

II1.9 Conclusion

L’étude de la structure interne de la station de métro « Jardin » a été effectué a 'aide
du logiciel Robot. A cet effet un calcul manuel d'un élément de la structure a été

estimé afin de valider les résultats numériques.

Par la suite, on a procédé a 1’étude manuel de la résistance du radier a la flottaison. A
la lumiere de ces résultats, la vérification a la flottaison du radier est satisfaite.
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Conclusion générale :

Notre projet de fin d’études a pour theme conception et calcul du soutenement d’une
part, et du calcul de la station « jardin » d’autre part. A cet effet, une description
générale de 'ouvrage ainsi qu’une définition des matériaux utilisés a été faite. On a
examiné plusieurs méthodes de creusement et de soutéenement qui sont référencés comme

étant les plus employés pour ce type d’ouvrage. Les résultats obtenus sont :
-Méthode de tranchée ouverte pour le creusement

-Parois moulées et les pieux sécants conviennent aux exigences de 1'ouvrage.
-Hauteur de soutenement est de 21.30m avec une fiche de 4.54m

-Similarité de la hauteur du soutenement estimé a partir de la méthode numérique et de

la méthode manuelle.

-On a opté pour les parois moulées a la lumiere des résultats de la comparaison du

dimensionnement et du ferraillage des deux variantes.

-Quatre tirants d’ancrage : Al est composé de 3 torons et A2, A3, A4 composés de 4

torons sont nécessaires.

-Etude de la structure interne de la station de métro « Jardin » a été effectué a ’aide du

logiciel Robot.
-Validation des résultats manuels et numériques d’'un élément de la structure a été fait.
-Vérification a la flottaison du radier est satisfaite

Au cours de ce projet de fin d’étude, on a pu développer nos connaissances et nos
compétences dans le domaine du génie civil, a savoir la géotechnique, et plus

particulierement les structures de souténement.
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Annexe A : I’exécution de pieux sécants

Le souténement formé par des pieux primaires et secondaires intersectés est appelé
paroi de pieux sécants. Les pieux primaires peuvent étre exécutés moins profondément
que les pieux secondaires (rideau de pieux en touches de piano).

£ S TETIR
/\ L /_4 L //// g
“ i, W Y

-

Pieu primaire Pieu secondaire
Figure A.1 : Mur de pieux sécants classique (gauche) et en touches de piano (droite)

On commence toujours par installer une poutre de guidage pour indiquer les positions des pieux

et assurer le guidage durant le forage.
L'exécution se déroule en plusieurs étapes :

e Premiere étape : une premiere série de pieux primaires non armés est réalisée suivant la

séquence 1 —5 -9 — 13 —..

¢ Deuxieme étape : une deuxieme série de pieux primaires non armés est réalisée suivant la

séquence 3 — 7 — 11 — ...

¢ Troisieme étape : les pieux secondaires en béton armé sont exécutés suivant la séquence 2 — 4
— 6 —8— 10— 12 — ... Les pieux primaires sont partiellement fraisés (cf. figure 2). Si le rideau de
pieux est installé a proximité de constructions susceptibles de tasser, les pieux secondaires sont

exécutés en deux étapes suivant les séquences 2 -6 — 10 — .. et 4 — 8 — 12 —...
e La fouille est ensuite excavée jusqu'au niveau d'installation d'un éventuel support horizontal

e Si nécessaire, le support horizontal est mis en place (tirants d'ancrage, pieux de traction,
étangons, ...). Les tirants d'ancrage ou les pieux de traction sont placés a hauteur de

l'intersection entre un pieu primaire et secondaire
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e La fouille est & nouveau excavée jusqu'au niveau d'installation d'un éventuel support

horizontal supplémentaire ou jusqu'au niveau du fond de fouille final.

Premiére étape . .
R élape . ‘ . . .

Troisiéme étape

ou>D/B

Pieu primaire
Pieu secondaire

Figure A.2 : Vue en plan du processus d'exécution d'une paroi de pieux sécants.

Figure A.3 : Mise en ceuvre d’une paroi de pieux sécants
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Annexe B : ’exécution des parois moulées

Avant la mise en ceuvre des parois moulées proprement dites, on place d'abord des
murettes-guides sur la plate-forme de travail, tout au long du tracé de la future paroi.
Ces murs paralléles en béton (légerement) armé remplissent différentes fonctions. En
effet, non seulement ils guident le grappin a l'intérieur de la tranchée, mais ils
constituent également une structure portante pour les couches supérieures et
permettent de caler les cages d'armature, les profilés de jointoiement et les tubes
plongeurs. Enfin, ils servent aussi de point de référence pour le mesurage pendant la

mise en ceuvre du panneau.

La paroi est formée au moyen de panneaux adjacents

Panneaux primaires | | | | |

Panneaux adjacents | | | || |

N !

Panneau primaire Joint Panneau primaire

Figure B.1 : Vue en plan du processus d'exécution d'une paroi moulée

Les parois moulées sont des parois en béton armé moulées dans le sol. Elles font gé-
néralement office de barriere d’étanchéité a 1’eau ou de soutenement des terres pour des
fouilles assez profondes (> 6 m), voire tres profondes (> 20 m). Dans de nombreux cas,
elles revétent également une fonction portante permanente. Les parois moulées peuvent
étre réalisées a proximité de constructions et fondations existantes, a condition d’en

tenir compte lors du phasage d’exécution.

Lors de la réalisation d’'une paroi moulée, on creuse, a 1’aide de grappins rectangulaires
spéciaux (voir figure), des tranchées individuelles dans le sol (‘panneaux’), jusqu’a la
profondeur requise. Pour éviter I'effondrement de la tranchée durant 1’excavation, celle-
ci est remplie d'un fluide de support (généralement de la boue bentonitique). Apres
I'excavation, le fond de la tranchée est nettoyé et le fluide de support est remplacé. Des
cages d’armature préfabriquées sont alors immergées dans la tranchée et cette derniere
est ensuite bétonnée a 1’aide d'un ou plusieurs tubes plongeurs. La figure ci-dessous
indique 'ordre de mise en ceuvre d’un panneau individuel. Un panneau standard a une
largeur de 0,6 a 1,5 m, une longueur de 2,8 a 8 m et est généralement réalisé jusqu’a
une profondeur d’environ 30 m. En réalisant ces panneaux de maniére contigué, on

obtient une paroi continue dans le sol.
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La mise en ceuvre des panneaux individuels se déroule comme suit :

- Aux deux extrémités du panneau, on creuse deux tranchées dont la largeur

correspond a la longueur du grappin

- On procede ensuite & 1'excavation de la passe centrale restante (également appelée

'merlon")

- Les excavations susmentionnées sont toujours réalisées a 1'aide d'un fluide

d'excavation.
- Le niveau et la qualité de ce fluide sont controlés régulierement durant 1'exécution

- Par la suite, le fond de 1'excavation est nettoyé et le fluide d'excavation souillé est
remplacé par un autre, plus propre (dessablé ou frais). Des bassins d'attente doivent

étre prévus a cet effet

- Apres cela, on place un profilé de jointoiement comportant un ou deux joints de part
et d'autre du panneau primaire. En revanche, dans les panneaux voisins, seul le coté
face au sol est doté d'un profilé de jointoiement. De 1'autre coté (c'est-a-dire au niveau
du raccord avec le panneau précédent), le profilé de jointoiement déja présent est

enlevé et seuls les joints partiellement bétonnés restent en place

- Puis, les cages d'armature et les tubes plongeurs sont mis en place dans la tranchée
excavée, apreés quoi le béton est coulé en une phase par le fond et le fluide d'excavation
est pompé par le dessus. Cette technique permet d'obtenir une paroi de souténement

jointive

- Ensuite, on excave la fouille jusqu'au niveau du fond de fouille final ou jusqu'au
niveau d'installation des éventuels supports horizontaux (généralement tirants
d'ancrage ou étancons lorsque le placement des tirants d'ancrage est impossible ou que
la paroi moulée peut étre ancrée sur les parties de la construction déja exécutées),

avant de placer ces derniers a leur tour

- Enfin, on poursuit 1'excavation jusqu'au niveau d'installation des éventuels supports

horizontaux complémentaires ou jusqu'au niveau du fond de fouille final.
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Figure B.2 : Mise en ceuvre d'un panneau de paroi moulée individuel

1. Excavation sous fluide d’excavation des deux tranchées aux extrémités du panneau,

dont la longueur correspond a la longueur du grappin.

2. Excavation sous fluide d’excavation de la passe restante entre les deux tranchées

(également appelée ‘merlon’).

3. Nettoyage du fond de I'excavation et remplacement du fluide d’excavation souillé
par le sol par un autre, plus propre, dont la teneur en sable est limitée (<2% en

volume).

4. Mise en place des profilés de jointoiement (sur les bords) et des cages d’armature

dans la tranchée excavée.

5. Bétonnage du panneau a l’aide des tubes plongeurs.

Longueur du grappin Merlon Longueur du grappin
(généralement 2,8 m) (1a2m) (généralement 2,8 m)

| |
1 7 7
| !

-~

Figure B.3 : Vue en plan et dimensions courantes d'un panneau primaire pourvu, de part et

d'autre, d'un profilé de jointoiement comportant un joint

102



ANNEXFES

ANNEXE C : Calcul des tirants d’ancrage

La capacité d'un tirant peut varier de quelques tonnes a plus de 1 500 tonnes. La
gamme courante va de 20 a 200 tonnes. Les longueurs totales dépendent des
caractéristiques des projets et vont de 10 a plus de 60 metres. Les longueurs moyennes

sont de 15 & 25 metres.

Il s'agit de déterminer la section d'acier, la longueur d'ancrage et la longueur de la

partie libre du tirant d’ancrage.
Recommandations T.A 95 :

Définitions relatives aux phases successives de la durée de vie d’un tirant :

A
2
g =
(=
—X Effort dans le tirant 1) Mise en tension
—* Effort calculé en fin 1™ phase
de phase % 2° phase
Pertes totales = Tr-Ti-& 4) 3° phase (phase finale)
0 Ti >
Temps descriptif

Figure C'1 : Evolution de la tension au niveau du tirant d’ancrage

L’intervalle 0-Ti correspond a la mise en ceuvre du tirant d’ancrage dont les étapes
sont précisées dans le chapitre 1 de notre projet ; la phase qui suit cet intervalle
correspond a la mise en tension du tirant. Cette période se décompose en un certain

nombre de phases élémentaires :

— D’abord on porte la traction du tirant & une valeur T, (traction d’épreuve) qui
ne sera ensuite plus dépassée dans tout le processus de mise en service

— Ensuite, on laisse descendre la tension jusqu’a une certaine valeur appelée
traction de blocage Tj ; elle peut étre éventuellement égale ou inférieure a T,.

— Apres la préparation du blocage, vient le blocage proprement dit, la traction qui
subsiste alors dans le tirant est appelée traction réelle de blocage T
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La suite du diagramme indique la traction dans le tirant lors des phases successives de
travaux jusqu’a la phase finale

Le tirant est alors mécaniquement terminé et ne donne plus lieu a aucune intervention,

a moins qu’il ne fasse I'objet d'un controle systématique.
Définitions relatives aux efforts sollicitant les tirants :

Traction limite conventionnelle :

Cette valeur correspond a la plus petite des deux valeurs suivantes :

— Rupture de I'armature du tirant
— Rupture du scellement (traction limite T,)

Traction de service T :

La traction limite de service est celle qui doit subsister dans le tirant pour assurer
I’équilibre de la structure, tel qu’il résulte du calcul, sous les sollicitations les plus
défavorables pouvant se produire pendant toute la durée de vie de I'ouvrage.

La traction de service résulte de limitations imposées :

— Soit par les contraintes dans I'armature
— Soit par la rupture du scellement
— Soit par les phénomenes de fluage

Elle se déduit de la traction limite conventionnelle & partir de la relation :

< traction limite conventionelle
S — Ft

Ou F; est le coefficient de sécurité propre au tirant

D’une autre manicre si T, désigne la force de traction correspondant a la limite
d’élasticité conventionnelle de 'armature du tirant, Ts doit étre plus au moins égale a

I'une des valeurs suivantes :

T; < 0.75T, pour les tirants provisoires
T; < 0.6 T, pour les tirants permanents
Méthode de Bustamante :

Cette méthode permet de calculer la longueur d’un tirant d’ancrage a partir des
tableaux et lois décrites plus loin.

Prédimensionnement de la longueur libre :
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L’importance de la longueur libre est, dans la majorité des cas, essentiellement
conditionnée par la situation de la couche d’ancrage. Comme on préfere dans la pratique
sceller dans des sols relativement compacts, la longueur libre est d’autant plus importante
que la couche présentant de telles caractéristiques est profonde. Dans les autres cas, il
faut s’assurer que la longueur libre est suffisante pour délimiter un volume de sol
suffisamment important pour ne faire courir aucun risque de rupture d’ensemble du
massif. Il faut également s’assurer d’une longueur totale minimale de l'armature
permettant le blocage a la traction désirée, compte tenu des pertes mécaniques.

La longueur libre dépend du plan de glissement du sol, calculé sur la base de la derniere
couche du sol a laquelle le pieu trouve ancrage, ainsi que d’une valeur supposée 0.2 H

considéré comme un facteur de sécurité.

h excavation

PARDI-MOULEE OU PIEUX

h totale pieu ou paroi

htirant a la

FICHE

1

Figure C.2 : Calcul de la longueur libre
Prédimensionnement de la longueur de scellement :

Il s'agit de mobiliser un frottement dans un terrain donné. Dans un rocher 1'effort se
transmet de l'armature au terrain par la formation de bielles de compression. Dans le cas
d'un sol, le frottement latéral mobilisable augmente avec la contrainte normale a
l'interface scellement /terrain.

Cette contrainte normale est fonction de :

— La contrainte initiale
— La compacité du sol par le phénomene de dilatance

A titre indicatif, on peut retenir :
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— Sables et graves laches : 2a4t/m
— Sables et graves denses : 6a 12 t/m
— Argiles et limons raides : 2a6t/m
— Argiles et limons durs : 4a9t/m

— Craie altérée : 6a10t/m

— Craie saine : 10a15t/m

— Rocher : 15a30t/m

Pour un tirant de 80 t, la longueur de scellement est communément comprise entre 4
et 15m.

Il faut étre particulierement prudent dans les terrains susceptibles de présenter des
phénomenes de fluage, c‘est-a-dire dont l'indice de plasticité supérieur a 20, comme les
argiles ou les marnes. Les roches moyennes a dures, les alluvions propres et denses sont
de bonnes couches d'ancrage.

La capacité de scellement retenue est toujours vérifiée par des essais de tirants.

Tableau C.1 : Caractéristiques géométriques (méthode de Bustamante)

Caractéristiques géométriques Tirants | Micropieux

Moyennes 20.5 12.5

Longueurs totales Ly (m)
Extrémes | 7a46 | 6.5a 20.75

Moyennes 7.75 7.5

Longueurs scellées Lg (m)
Extrémes | 5 a 18 4.75 a 12

Moyens 132 160

Diameétres forages (mm)

Extrémes | 95 a 170 | 115 & 242

D’apres la méthode de Bustamante : 5m < L; <18 m
La longueur scellée est déduite de la loi suivante :
T, =m X Ds X Lg X qs

La valeur Ds dépend en premier lieu du diametre de forage D; mais aussi de la nature et
de la compacité des sols et du mode de scellement, Cette valeur est évaluée avec la

formule en introduisant un coefficient de majoration a.

Ds=a><Dd
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qs et a sont déterminés par la figure :

Tableau C.2 : Valeur du coefficient a pour le calcul du diamétre du scellement

Cosmcient o, Conditions Indicatives dappllcation
soln
IRS [1) 1EU {1} Quantite ususlis da coults (2] 3 Injectsr i [3)
Graves 1,8 13214 1,5V,
Graves sableuses 16218 12a14 1,5V,
Sables graveleu 15315 1,2a13 1,5V:
Sables grossiars 1,5V,
‘Sables Mayens 1.5Ws
14315 11a12
Sanies fing 1.5V,
Satles imoneux 1.532 Vs pour IRS -1,5 Vs pour IGU
Limares 14315 11312 2V, pour IRS -1,5 W, pour IGU
Arglies 1.822,0 12 2,5 33V, pour IRS -1,5 3 2V, pour 16U
Mames 1.5.4 2V, pour couchs compacte
Mamocalcaires 1.8 l1a1z 25 W, 0w plus 5| couche Tracturee
Crale aliersa ou fragmanies 1,13 1,5 Vg 5l epuche fnement fractures
Rocher sitére ou fragments 1.2 1.1 2V, 0U pius 5 couche fraciures

{1) selon les dafinflons precisées o-avant.

{2) le 0DEage du COULS COMESPONT 3 un E/C compas enre 0.4 &1 06

{3) Vg 25t I volume ou bulbe de scellemant associe 34, @, o © est e diameatrs de forage.
Wi comprend le volume du coulls de gaine addiilonné de celul postinjecte.

Le tableau suivant contient les valeurs de la pression limite P; obtenue par les essais

pressiométriques au pressiometre de menard pour chaque couche de sol et qui entre

dans le calcul de g :

Tableau C.3 : Valeurs de la pression limite selon les essais pressiométriques

Essais pressiométriques

Couche du sol | P; (bar)
A, 8.51
Qm 16.88
T, 97.85
T, 30.77

107



ANNEXFES

Calcul des allongements :

Le calcul des allongements des tirants est une étape trés importante avant de

commencer la mise en tension des cables. Cette étape est considérée, une fois menée a

bien, comme 'accréditation de la mise en place des restes des tirants se trouvant sur le

meéme lit de tirant.

Pour calculer les allongements des tirants on se réfere au tableau suivant :

Tableau C.4 : Dimensions et propriétés du toron [1]

Désignation Symbole Unité Valeurs

Rupture RedFa MPa 1770 ou 1860

Toron

Diamétre nominal o mm 153 15,7
Section nominale Ay mm? 140 150
Masee nominale M g/m 1093 1172
Etat de surface - -

Force 40,1% a0 MPa 1520 ou 1600

Force 4 0,2% Loz MPa 1570 ou 1660
Module d'élasticité E MPa = 1985 000

Fil

Diamétre extérieur du fi d mm 500,04 520,04
Diamétre du fil central d mm 102t01,04d 102101044

On utilise la formule suivante pour le calcul [11] :

Avec :

Al : L’allongement du tirant ;

F : Traction limite = 1860 MPa ;

Al =

L : Longueur totale de tirant = L; + Lg ;

E : Module d’élasticité = 195000 MPa ;

A : Section nominale = 140 mm? ;

n: Nombre de torons

FXLX1
EXAXn
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ANNEXE D : Calcul des coefficients de poussée et de butée
Notion de poussée et de butée

Imaginons un écran mince vertical lisse dans un massif de sable. Il est soumis par
définition a la poussée au repos. En supprimant le demi massif de gauche, et en
déplagant 1'écran parallelement a lui-méme vers la droite, il se produit un équilibre dit
de butée (ou passif). En le déplagant vers la gauche, il se produit un équilibre de
poussée (ou actif).

La figure représente la force horizontale F' a appliquer a cet écran pour le déplacer.

Intensité de la force
sur l'écran

Poussée ou Butée ou
Pressions actives des terres Pressions passives des terres

FF
r
/ Pressions des terres
£ au repos
a
Direction du déplacement

Eloignement de 'écran Mouvement de l'écran
de 1a masse ol contre la mazze sol

Figure D.1 : Principe de la poussée et de la butée

D’apres la théorie de Coulomb, Ka et Kp sont des constantes dépendantes de la
géométrie du mur et des propriétés mécaniques du sol et de I'interface mur sol. Ces

constantes sont évaluées par :

K, = _cosz(q,’) -2 _
N
(9 + 1)
K, = _cos _
crsosa-os g RIS
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On prend : § = §¢

On peut aussi déterminer ces constantes d’apres Caquot-Kérisel :

Tableau D.1 : Coefficients de poussée et de butée

E: !m —}-b h-.!-.i.,..w .-.\.-.-.a_._.,=

| *Coefficients de poussée ot do butée
Valeurs Ge X, (Sur 13 premitre igna) ot 00 K__ (Sur 1@ 0Ruxiéme igne) (surface ibm horizontale,
| écran verticall pour diverses valeurs de 8 (T aprés Caquot-Kérisel).
T w|w|w | »|w]|w @] e | o
it 5, 08| 065| 053 | 04s| 037 | 03 | 026 022 0r88| 0188
5 i 09| 08| 047 095| 093 | Q90| 086 080 073 | 084 |
¥ | |
8,2 || om| 0es| osi| 04| 08| 00| 025 020/ c'6 | 0N
| 08 | 198 t24 ] 1391 v 158 168 1R | 1T 18
E 1 |
5§ .1 (jos| 067 056] 045/ 037| 030 025 020| 0.'6 | 013
0“3 1l vs| 130] 1a0] 170] 190] 220 25 | 28 | 22 | ae
5.0 |lose| om| 0| o o] 0| 0z7| 022 017 | 018 |
el ¢ | 9] vaz| 170 204) 2481 3 | 37 | 48 | S8 | 7S
e - g §
5.1 (| oss| ors| oss| 02| 04| 09| 032| 026 020 | 016 |
; ¢ 3 || 12| 152 1a9| 238 300| «G2| 5355 81 |12 |19
; i |
§_.2 (| osa| om | or2) osc| 058| 048] 040 03a| 027 | 022 |
e o 31| 12¢| 150] 208| 272| 301 | 528| w0 28 (21 |a1 |
L I ; |
» é"""l 10¢| 108] 108| 106 100| cos| ase| 08| o0&z | 075 |
¢ 126 186| 220 04| 426) 656 (107 |82 (38 LI
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Annexe E : Calcul des sections en béton armé
Dalle de couverture :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa) Acier: fe = 500,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

1» Az
I

=1 b
b =100,0 (cm)
h =260,0 (cm)
d, = 20,0 (cm)
d, = 20,0 (cm)
3. Moments appliqués:
Mmax (kN*m) IVImin (kN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 8870,56 0,00
Etat Limite de Service 0,00 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00 0,00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théorique  Ag; = 89,3 (cm2) Section théorique Ay, = 0,0 (cm2)
Section minimum A, i, = 25,0 (cm2)
théorique p = 0,37 (%)
minimum Pmin = 0,10 (%)

Analyse par Cas:

CasELU M, =8870,56 (kN*m) M, = 0,00 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: A
Position de I'axe neutre: y =28,5  (cm)
Bras de levier: Z=228,6 (cm)

Déformation du béton: ¢, =1,35 (%0)
Déformation de l'acier: &, = 10,00  (%o)
Contrainte de l'acier:

tendue: o, =434,8 (MPa)
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Dalle de couverture :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

1_

&1l

b =100,0 (cm)
h =260,0 (cm)
d, =20,0 (cm)
d, = 20,0 (cm)

3. Moments appligués:

Mimax (KN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) -3061,24
Etat Limite de Service 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ay, = 0,0 (cm2) Section théorique
Section minimum A i» = 0,0 (cm2)

théorique p =0,12 (%)

minimum Pmin = 0,10 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELU M, =-3061,24 (kN*m) M,.i» = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: A
Position de I'axe neutre: y =9,5 (cm)
Bras de levier: Z=236,2 (cm)
Déformation du béton: ¢, = 0,41 (%0)
Déformation de l'acier:  g,=10,00 (%o)
Contrainte de l'acier:
tendue: o, =434,8 (MPa)

Acier: fe = 500,0 (MPa)

Mumin (KN*m)
0,00
0,00
0,00

Agr = 29,8 (cm2)
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Salle des billets :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa) Acier: fe = 500,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

1_ Hiz
I

=1 b

b =100,0 (cm)
h =120,0 (cm)
d,; =10,0 (cm)
d, = 10,0 (cm)

3. Moments appligués:

Mimax (KN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 7105,52
Etat Limite de Service 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théorique Ay =191,1 (cm2) Section théorique
Section minimum A, i, = 11,6 (cm2)
théorique p =1,74 (%)
minimum Pmin = 0,11 (%)

Analyse par Cas:

CasELU M, =710552 (kN*m) M, =0,00 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: B
Position de I'axe neutre: y =61,1 (cm)
Bras de levier: Z=285,6 (cm)

Déformation du béton: ¢, = 3,50 (%0)
Déformation de l'acier: ¢, =2,80 (%0)
Contrainte de l'acier:

tendue: o, =434,8 (MPa)

Mumin (KN*m)
0,00
0,00
0,00

A, = 0,0 (cm2)
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Salle des billets :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

1_

&1l

b =100,0 (cm)
h =120,0 (cm)
d,; =10,0 (cm)
d, = 10,0 (cm)

3. Moments appligués:

Mimax (KN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) -2393,36
Etat Limite de Service 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ay, = 0,0 (cm2) Section théorique
Section minimum A i» = 0,0 (cm2)

théorique p =0,49 (%)

minimum Pmin = 0,11 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELU M, =-2393,36 (kN*m) M,.i» = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: A
Position de I'axe neutre: y =17,1 (cm)
Bras de levier: Z=103,2 (cm)
Déformation du béton: ¢,=1,84 (%0)
Déformation de I'acier:  g,=10,00 (%o)
Contrainte de l'acier:
tendue: o, =434,8 (MPa)

Acier: fe = 500,0 (MPa)

Mumin (KN*m)
0,00
0,00
0,00

A, = 53,4 (cm2)

114



ANNEXES

Mezzanine :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa) Acier: fe = 500,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

1_ Hiz
I

=1 b

b =100,0 (cm)
h =100,0 (cm)
d,; =10,0 (cm)
d, = 10,0 (cm)

3. Moments appligués:

Mimax (KN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 4946,17
Etat Limite de Service 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théorique Ay, = 165,2 (cm2) Section théorique
Section minimum A in = 9,9 (cm2)
théorique p =1,84 (%)
minimum Pmin = 0,11 (%)

Analyse par Cas:

CasELU M, =4946,17 (kN*m) M, = 0,00 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: B
Position de I'axe neutre: y =52,8 (cm)
Bras de levier: Z=68,9 (cm)

Déformation du béton: ¢, = 3,50 (%0)
Déformation de l'acier: ¢, =2,47 (%0)
Contrainte de l'acier:

tendue: o, =434,8 (MPa)

Mumin (KN*m)
0,00
0,00
0,00

A, = 0,0 (cm2)
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Mezzanine :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

1_

&1l

b =100,0 (cm)
h =100,0 (cm)
d,; =10,0 (cm)
d, = 10,0 (cm)

3. Moments appligués:

Mimax (KN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) -4826,50
Etat Limite de Service 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ay, = 0,0 (cm2) Section théorique
Section minimum A i» = 0,0 (cm2)

théorique p =177 (%)

minimum Pmin = 0,11 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELU M, =-4826,50 (kN*m) M,.i» = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: B

Position de I'axe neutre: y =51,0 (cm)

Bras de levier: Z=69,6 (cm)

Déformation du béton: ¢, = 3,50 (%0)

Déformation de l'acier: ¢, =2,68 (%0)

Contrainte de I'acier:

tendue: o, =434,8 (MPa)

Acier: fe = 500,0 (MPa)

Mumin (KN*m)
0,00
0,00
0,00

A, = 159,5 (cm2)
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Quais :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

1_

=1 b

b =100,0 (cm)
h =20,0 (cm)
d; =3,0 (cm)
d, =3,0 (cm)

3. Moments appligués:

Mpmax (KN*m)

Etat Limite Ultime ( fondamental )
Etat Limite de Service
Etat Limite Ultime ( Accidentel )

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ay =5,9 (cm2)
Section minimum A in = 2,1 (cm2)
théorique p = 0,35 (%)

minimum

Analyse par Cas:

Pmin = 0’12 (%)

41,91
0,00
0,00

Section théorique

Cas ELU M, =41,91 (kN*m) M,.i» = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: A

Position de I'axe neutre: y =1,9 (cm)

Bras de levier: Z=16,2 (cm)

Déformation du béton: ¢,=1,26 (%0)

Déformation de I'acier:  g,=10,00 (%o)

Contrainte de I'acier:
tendue:

o, =434,8 (MPa)

Acier: fe = 500,0 (MPa)

Mumin (KN*m)
0,00
0,00
0,00

A, = 0,0 (cm2)
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Quais :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

1_

&1l

b =100,0 (cm)
h =20,0 (cm)
d; =3,0 (cm)
d, =3,0 (cm)

3. Moments appligués:

Mimax (KN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) -85,52
Etat Limite de Service 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ay, = 0,0 (cm2) Section théorique
Section minimum A i» = 0,0 (cm2)

théorique p =0,75 (%)

minimum Pmin = 0,12 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELU M, =-85,52 (kN*m) M,.i» = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: A

Position de I'axe neutre: y =4,1 (cm)

Bras de levier: Z=154 (cm)

Déformation du béton: ¢, = 3,17 (%0)

Déformation de I'acier:  g,=10,00 (%o)

Contrainte de I'acier:

tendue: o, =434,8 (MPa)

Acier: fe = 500,0 (MPa)

Mumin (KN*m)
0,00
0,00
0,00

A = 12,8 (cm2)
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Sous quais :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

1_

=1 b

b =100,0 (cm)
h =100,0 (cm)
d,; =10,0 (cm)
d, = 10,0 (cm)

3. Moments appligués:

Mpmax (KN*m)

Etat Limite Ultime ( fondamental )
Etat Limite de Service
Etat Limite Ultime ( Accidentel )

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique
Section minimum
théorique p
minimum

Analyse par Cas:

Ag1 =70,1 (cm2)
As min = 9,9 (cm2)
=0,78 (%)
Pmin = 0’11 (%)

2470,16
0,00
0,00

Section théorique

Cas ELU M, =2470,16 (kN*m) M,.i» = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: A

Position de I'axe neutre: y =224 (cm)

Bras de levier: Z=81,0 (cm)

Déformation du béton: ¢, = 3,32 (%0)

Déformation de I'acier:  g,=10,00 (%o)

Contrainte de I'acier:
tendue:

o, =434,8 (MPa)

Acier: fe = 500,0 (MPa)

Mumin (KN*m)
0,00
0,00
0,00

A, = 0,0 (cm2)
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Sous quais :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

1_

&1l

b =100,0 (cm)
h =100,0 (cm)
d,; =10,0 (cm)
d, = 10,0 (cm)

3. Moments appligués:

Mimax (KN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) -824,77
Etat Limite de Service 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ay, = 0,0 (cm2) Section théorique
Section minimum A i» = 0,0 (cm2)

théorique p = 0,24 (%)

minimum Pmin = 0,11 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELU M, =-824,77 (kN*m) M,.i» = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: A

Position de I'axe neutre: y =7,0 (cm)

Bras de levier: Z=287,2 (cm)

Déformation du béton: ¢,=0,84 (%0)

Déformation de l'acier:  g,=10,00 (%o)

Contrainte de I'acier:

tendue: o, =434,8 (MPa)

Acier: fe = 500,0 (MPa)

Mumin (KN*m)
0,00
0,00
0,00

A = 21,7 (cm2)
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Voile :

Calcul de Section en Flexion Composée

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa) Acier: fe = 500,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul en poutre

Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:
-5}

| =—

£‘_ _
Asq

1511» b
b =100,0 (cm)
h =60,0 (cm)
d,=5,0 (cm)
d,=5,0 (cm)

3. Efforts appliqués:

Cas N° Type N (kN) M (kN*m)
1, ELU 5540,89 1458,23
2. ELU 5540,89 -1895,07
4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ag = 62,7 (cm2) Section théorique Ag, = 42,7 (cm2)
Section minimum A, i, = 11,6 (cm2)

théorique p =1,91 (%)

minimum Pmin = 0,11 (%)

Analyse par Cas:

Cas N°1: Type ELU N =5540,89 (kN) M = 1458,23 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 1,09 Pivot: B
Position de I'axe neutre: y =41,3 (cm)
Bras de levier: Z=38,5 (cm)

Déformation de l'acier: ¢,=1,16 (%0)
Déformation du béton: ¢, = 3,50 (%0)
Contrainte de l'acier:
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Pilier :
Calcul de Section en Flexion Déviée Composée

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 35,0 (MPa) Acier: fe = 500,0 (MPa)
e Fissuration non préjudiciable
e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

D

D =135,0 (cm)
d=10,0 (cm)

3. Efforts appliqués:

CasN°  Type N (kN) M, (kN*m) M, (kN*m)
1. ELU 25841,69 0,00 3044,65

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique A = 134,7 (cm2)

Section minimum A min = 28,6 (cm2) Section maximum A nax = 715,7 (cm2)
théorique p = 0,94 (%)
minimum  pi, = 0,10 (%) maximum ppa = 5,00 (%)

Analyse par Cas:

Cas N°1: Type ELU N =25841,69 (kN) M, = 0,00 (kN*m) M, = 3044,65 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: B
Position de I'axe neutre: y =130,5 (cm)
Bras de levier: Z=67,3 (cm)

Déformation du béton: ¢, = 3,50 (%0)
Déformation de l'acier: ¢, = 0,00 (%0)
Contrainte de l'acier:

comprimée: o' =434,8 (MPa)
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