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Résumeé :

Le but de ce travail est de concevoir et étudier un pont (VIADUC V3) sur le
chemin communal reliant RAS EL HAMRA a OUED BAGRAT du PK 3+316.97
a PK 3+491.189 — Wilaya de ANNABA.

Nous avons proposé¢ trois variantes et choisir la plus avantageuse aprés une
analyse multicritere. On a opté pour une solution par un pont en béton précontraint
construit en encorbellement successif. Nous avons réalisé une étude de la
superstructure et de I’infrastructure comportant I’étude de la précontrainte, étude
sismique et dimensionnement d’autres éléments de la structure, en faisant appel a
des méthodes de calcul manuelles et de modélisation a I’aide du logiciel ROBOT
STRUCTURAL ANALYSIS.

Mots clé : encorbellement successif, précontrainte
Abstract:

The purpose of this work is to design and study a bridge (VIADUCT V3) on
the communal road linking RAS EL HAMRA to OUED BAGRAT from PK
3+316.97 to PK 3+491.189 — Wilaya of ANNABA.

We proposed three designs and chose the most advantageous after a multi-
criteria analysis. We opted for a solution with a prestressed concrete segmental
balanced cantilever bridge. We carried out a study of the superstructure and the
infrastructure including the study of the prestressing, seismic study, and
dimensioning of other elements of the structure, while using manual calculation
methods and modeling using of the ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS
software.

Keywords: segmental balanced cantilever, prestressing
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) INTRODUCTION GENERALE

INTRODUCTION GENERALE

Les ponts jouent un role crucial dans I’économie permettant la connectivité et le
transport des personnes, de marchandises et des autres ressources. Ce sont des structures
essentielles pour traverser des obstacles tel que les rivieres, les chemins de fer, les voies de
circulation. Les ponts facilitent également 1’acces aux zones isolées et améliorent la mobilité
et la productivité en réduisant le temps de déplacement.

Le projet de fin d’étude est le couronnement de la formation d’ingénieur. Cette étape
permettra a I’étudiant de synthétiser toutes les connaissances théoriques acquises durant son
cursus universitaire en un mémoire, constituant ainsi, un pont entre le parcours académique et
la carriere professionnelle.

L’admiration que nous avions envers les ponts s’est vite tournée en une passion des les
premiers cours de ponts, chose qui nous a naturellement guidés a choisir d’étudier un pont
dans le cadre du projet de fin d’étude

Le projet a été proposé par I’entreprise SAPTA (Société Algérienne Des Ponts Et des
Travaux d’arts)

Pour mener a bien ce travail, nous avons structuré le mémoire en dix chapitres :

- Généralités sur les ponts.

- Présentation de I’ouvrage faisant I’objet de cette étude.

- Les propositions et le dimensionnement des variantes et 1’analyse multicritére.
- Evaluations les charges et les hypothéses de calcul

- L’étude de tablier en déférence cas (fléaux, service)

- L’¢étude transversale du tablier et les équipements

- L’¢étude sismique.

- L’étude de ’'infrastructure.
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CHAPITRE 1

GENERALITES SUR LES
PONTS



B LES PONTS CONSTRUITS PAR ENCORBELLEMENTS SUCCESSIFS

I.1. INTRODUCTION

La conception d’un pont doit satisfaire un nombre d’exigences. Par ailleurs, de nombreuses
données sont nécessaires au démarrage de 1’étude d’un projet de pont, Les principales sont :

= Plan de situation indiquant les obstacles a franchir et le tracé de la
nouvelle voie désirée.

=  Coupe longitudinale le long de I’axe du pont avec les conditions de gabarit sous le
pont en hauteur et en largeur, profil en long de la nouvelle voie désirée.

= Largeur du pont, largeur de la chaussée, des bandes d’arrét d’urgence, des trottoirs...

= Conditions de fondation et données des ¢tudes géotechniques.

= Conditions locales : possibilités d’acces pour les engins de chantier, les
picces et matériaux de construction.

= Conditions climatiques et météorologiques (périodes séches, températures
moyennes et extrémes, période de gel etc....)

= Environnement et topographie du site.

= Conditions d’esthétique.

Figure I .1 Pont construit en encorbellement successif

L’objectif de ce modeste travail, est 1’¢tude du pont situ¢ a La Willaya de Annaba la reliant la
plage de Ain el Achir et Djenen el bey. A cet effet, I’examen des plans de situation et les différentes
variantes existantes, a aboutis au choix d’un pont construit par encorbellement successif avec
voussoirs coulés sur place en béton précontraint.
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B LES PONTS CONSTRUITS PAR ENCORBELLEMENTS SUCCESSIFS

1.2. LES PONTS CONSTRUITS PAR ENCORBELLEMENTS SUCCESSIFS

L’intitulé de ce projet de fin d'études est I’étude et la conception du tablier d’un pont en béton
précontraint construit par encorbellements successifs.

Il convient tout d’abord d’expliquer ce qu’est un pont construit par encorbellements successifs,
ainsi que les avantages et les inconvénients de cette technologie de construction. Il s'agit d'exposer
clairement les spécificités de ce type d'ouvrage, aussi bien dans la phase de construction qui est
trés importante que dans la phase de service.

1.3. Historique

Bien que d'apparition relativement récente, un peu plus de vingt ans, la technique des ponts en
béton précontraint construits par encorbellements successifs, s'est largement développée, le
matériau " béton précontraint " se prétant bien a la réalisation de structures par éléments.

Ce type d'ouvrage, qui a donné lieu a des réalisations dans le monde entier, est maintenant
devenu " classique ". Il est économique dans une gamme de portées relativement étendue de 60 m
aplus de 110 m.

La construction par encorbellements successifs est la méthode la plus utilisée dans le monde
pour la construction des grands ponts en béton précontraint.

Ainsi en Allemagne est construit le premier pont en porte-a-faux, dit pont cantilever, en béton
précontraint avec voussoirs coulés en place. C’est Ulrich Finsterwalder, directeur de la firme
Dyckerhoff&Widman, qui utilise cette technique en 1952 pour la construction du pont de
Balduinstein sur la Lahn et de Coblence sur la Moselle. Chaque pile portait un équipage mobile
qui permettait de réaliser symétriquement deux éléments, ou voussoirs, de 3 m.

En 1979, une portée de 390 metres est atteinte avec le pont de Krk en Croatie qui n’est battu
que par le pont de Wanxian sur la Yangzi Jiang en Chine qui atteint la portée remarquable de 420
metres et qui fut construit en 1997.

I.4. Présentation du procédé

Cette description sommaire est en partie basée sur le guide de conception « ponts en béton
précontraint construit par encorbellements successifs » rédigé par le Service d'Etudes Techniques
des Routes et Autoroutes, et publi¢ en 2003 par le Ministere Frangais de I’équipement.

La technique de construction par encorbellements successifs consiste a construire le pont
symétriquement a partir de ses appuis, en ajoutant a chaque étape deux é¢léments de tabliers
identiques qui s'équilibrent. Ce mode de construction permet d’éviter I'étaiement et le coffrage du
tablier ce qui permet de construire sur des bréches inaccessibles. Chaque pile est considérée
comme une balance a laquelle on rajoute progressivement deux demi-travées de chaque coté. A ce
stade de la construction I’élément pile/fléaux est isolé et isostatique. Les différents fléaux sont
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B LES PONTS CONSTRUITS PAR ENCORBELLEMENTS SUCCESSIFS

ensuite clavés, ce qui a pour effet de rétablir la continuité de la structure, qui devient alors
hyperstatique. Ces ouvrages sont précontraints, a chaque étape de construction correspond un
nouveau type de précontrainte.
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2 5 — £ 5
2 - Réalisation d’un _E\\%ili_u_%_l_u_Lm J_//Iﬂ_
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Figure I .2 Etapes de construction

I.5. Domaine d’emploi

Les portées compétitives de ces ouvrages se situent entre 80 et 150 m, mais la construction par
encorbellement reste tout a fait envisageable pour des portées jusqu'a 300 m. Pour les travées de
moins de 100 m de longueur, le tablier peut avoir une hauteur constante. Au-dela, il est
indispensable de prévoir un tablier a inertie variable.

En ce qui concerne la répartition des travées, il est généralement préférable de choisir des travées
centrales de longueur égales, et d’adopter un rapport travée de rive/travée centrale compris entre
0,6 et 0,7, pour éviter d’avoir un soulévement des travées de rive au niveau des culées, ce qui est
traduit par des réactions négatives.

portées (m o 10 20 30 40 SO 60 70 S0 90 100 110 120 130 140 150 160 170 1830

poutres
préefabriguées ===1

encorbellemeaent| SIS | e | B

poussage _— [RRPUPRN USRS PPN NP N E—

cintres
autolanceur - ===

— Domaine optimal
—_— Domaine normal

...................... Domaine exceptionnel
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B LES PONTS CONSTRUITS PAR ENCORBELLEMENTS SUCCESSIFS

1.6. Intéréts et limites de la technologie

1.6.1. Intéréts de la technologie :

» La majeure partie de 1’ouvrage peut étre construite sans contact avec le sol, la technique
permet de franchir des breéches difficilement accessibles.

» L’éventail de géométries envisageables est assez large, tous les tracés en plan et profils en
long de voies portées peuvent étre construits.

» Le découpage en voussoirs permet la réutilisation des outils de coffrages, et la
préfabrication des voussoirs est parfaitement envisageable.

» Des portées trés importantes peuvent €tre atteintes, jusqu’a 300 metres.

1.6.2. Limites de la technologie :

» A travées identiques, les ponts en béton construit par encorbellements sont beaucoup plus
lourds que les ouvrages mixtes, les appuis et les fondations sont donc plus importants, et plus
chers.

» Les taches a effectuer in-situ sont relativement plus importantes, et il est parfois nécessaire
de neutraliser les voies franchies.

» Ces ouvrages ont un tablier relativement épais, ce qui peut poser probléme sur un plan
esthétique.

» Le découpage en voussoirs peut également provoquer des différences de teintes de béton
entre les ¢léments de I’ouvrage.
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) CHAPITRE II. PRESENTATION DE L’OUVRAGE

II.1. INTRODUCTION

Un pont est un ouvrage en élévation portant une voie de circulation permettant de franchir
un obstacle naturel (cours d’eau, vallée) et/ou artificiel (route, chemin de fer) et ce en toute
sécurité de ses usagers, pour cela il faut tenir considération les différents paramétres qui influent
sur ’ouvrage, en commencant par les exigences fonctionnelles passant par I’objectif de cet
ouvrage jusqu’aux exigences naturelles. L’ensemble de ces derniers doivent donc étre définis
au préalable et c’est ce qui va faire I’objet de ce présent chapitre.

I1.2. PRESENTATION DE L’OUVRAGE

I1.2.1.  Objectif du projet

L’objet de notre travail de fin d’étude consiste a faire la conception et I’é¢tude de 1’ouvrage
V3 du faisant partie des travaux de la réalisation du chemin communal reliant RAS EL HAMRA
et OUED BEGRAT.

11.2.2. Situation du site

L’ouvrage d’art de notre étude se situe dans 1’est de la willaya d’Annaba, du PK 3+316.97
au PK 3+491.189.

i ®anBous

2= OUBIq.

Figure II.1. Implantation de ’ouvrage sur Google Earth.

11.2.3. L’obstacle a franchir

Notre ouvrage servira de franchissement a une forme d’oued de profondeur de 31 m

MAHMOUDI & SEFFADJ -6-




) CHAPITRE II. PRESENTATION DE L’OUVRAGE

Ras *El HAMRA - OUED BEGRAT (Plage
( Plage Ain Achir ) Djenen Eel Bey)

&

Début de projet b Fin de projet
PK 3+316.97 , PK 3+491.189

La Mer
Méditerranée

Figure I1.2. Situation du projet sur Google Earth.

I11.3. LES DONNEES DU PROJET
11.3.1. Les données fonctionnelles

I1.3.1.1. Tracé en plan

L’ouvrage mit en étude présente une longueur totale de 174,22 m d’ont les caractéristiques
sont définit ci-dessous :

* Une Ligne droite de longueur : 107.38 m
= Une Clothoide de longueur 18.2 m. (R=300, A =130).
= Une Clothoide de longueur : 48.64 m (R= 350, A= 180).

Début de projet Fin de projet
PK 3+316.97 B PK 3+491.189

Clothoide 1

& Ry Clothoide 2

&
b1
B

x
s-@r;

Figure I1.3. Tracé en plan de la voie portée.
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) CHAPITRE II. PRESENTATION DE L’OUVRAGE

11.3.1.2. Profil en long
Longitudinalement, le tracé de la ligne présente les caractéristiques suivantes :

- Il présente une Longueur de 174.22 m et une pente longitudinale de P =5 %.

e T
R s - 74,5 IT
—
T, AR s
< )
6158 66.0 3
R " %‘/
- 974 //
ERINRe 5633 RS
\‘\1 54,69 /—/"/

Figure I1.4. Profil en long de la voie portée.

11.3.1.3. Profil en travers

Le profil en travers est I’ensemble des éléments qui définissent la géométrie et les
équipements de la voie dans le sens transversal. les composantes du profile en travers de notre
tablier sont :

e La largeur rouable 8.5 m.

e lalargeur totale : 10.76 m.

e nombre des voies de circulation : 2
e divers de 3%

10/6
920

Figure IL.S. Profil en travers de la voie portée.
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) CHAPITRE II. PRESENTATION DE L’OUVRAGE

11.3.2. Les données naturelles

Les données naturelles est une étape essentielle pour définir le type de I'ouvrage adéquat,
Elles sont récoltées directement sur le site du projet, elles sont fixes et inchangées, et nécessaires
pour I'é¢tude d’infrastructure de I'ouvrage ainsi que la conception de I'ouvrage lui-méme.

11.3.2.1. Topographie

Il convient de disposer d'un levé topographique et d'une vue en plan du site indiquant les
possibilités d’acces, ainsi que les aires disponibles pour les installations du chantier et les

Stockages.

11.3.2.2. Géotechnique

La connaissance des caractéristiques géotechniques du sol est fondamentale dans I’étude
d’un ouvrage. Elles sont indispensables pour la détermination du type de fondation des appuis,
et pour choisir un emplacement pour I’implantation de ces derni€res, dans le but d’avoir un bon
comportement mécanique de 1’ouvrage en question.

Pour I’¢tude de ce viaduc, le laboratoire chargé de I’étude a procédé a la réalisation des
reconnaissances suivantes :

In-situ :

(02) sondages carottés de 20 metres de profondeur. (Conformément au D.T.R B. E 1.1)

(02) sondages pressiométriques de 20 métres accompagnés par des essais (NF P 94-110).

Au laboratoire : Les échantillons prélevés ont subi les analyses suivantes :

e Densité seche yd (NFP 94-064).
e Teneur en eau W % (NF P 94-050).
e Densité humide yh (NF P 94-050).
e Analyse granulométrique (NF P 18-560).
e Limites d'Atterberg : (NF P 94-051)
e Analyse chimique sommaire :

e Insolubles.

e Carbonates.

e Chlorures.

avec des prélevements des échantillons intacts destinent pour les essais de laboratoire (voir
annexe A pour les résultats).

MAHMOUDI & SEFFADJ -9- /ms/_]\\




) CHAPITRE II. PRESENTATION DE L’OUVRAGE

00.00 —7— Teare végétale .
| // 7 7 (7 Limeon, argile et graves de
] % couleur brunitre.
05.00 —F—
1000 ——
— Génisse schisteux altéré et fracturé,
1500 ——
20.00

Figure I1.6 : Coupe lithologique du terrain au SC01.

I1.3.2.3. Caractéristiques du sol :

D'apres les donnes des essais géotechniques, le rapport géotechnique et le réglement de
classification des sites en fonction des propriétés mécaniques des sols qui les constituent
(voire I ‘Annexe A), en déduire que la catégorie de notre sol est S1 (site rocheux) et type de
fissuration préjudiciable.

11.3.2.4. Sismicité du site

La sismicité est déterminée selon les reégles parasismiques algériennes applicables au
domaine des ouvrages d’art (RPOA 2008).

+¢ Classification de la zone sismique : d’apres Particle 3.1.1 du RPOA2008

La carte de zonage sismique (figure 3.1 du RPOA), révele ’appartenance de la région
d’Annaba a la zone Ila (moyenne).

+¢ Classification du pont : d’aprés ’article 2.2 du RPOA2008

Selon la norme citée aux RPOA Le pont classé dans le groupe 1 (pont stratégique).

¢ Coefficient d’accélération de zone « A » : d’aprés I’article 3.1.2 du RPOA2008

Le coefficient d’accélération de zone « A » est défini en fonction de la zone sismique et de
I’importance du pont. Selon le tableau 3.1 du RPOA, ceci correspond a A = 0.25.

MAHMOUDI & SEFFADJ -10 -




) CHAPITRE II. PRESENTATION DE L’OUVRAGE

I1.3.2.5. Climatologie
% La Variation du Température :

Les effets de la température sont bien évidemment pris en compte dans le calcul des
constructions car la température a une influence sur la vie de la structure suivant les
changements saisonniers, une augmentation sensible de la température provoque une dilatation
des ¢léments structuraux d’un ouvrage, de méme une chute de la température provoque un
raccourcissement de ces derniers. Aussi la température intervient dans le dimensionnement des
joints de chaussée. (+35 °C a -15°C)

+¢ Neige :

Les effets de la neige ne sont pas pris en considération dans le calcul des ponts, mais ils
peuvent intervenir dans certains cas particuliers (ouvrage en phase de construction).

% Vent :

Les efforts engendrés sur la structure par le vent, sont fixés par le RCPR a:

e Une surcharge répartie de 2 kN/m2 pour les ouvrages en service.
e 1.25 kN/m2 pour les ouvrages en cours de construction.

I1.4. CONCLUSION

L’étude du site d’implantation de 1I’ouvrage est une étape cruciale, il faut bien considérer
I’environnement et les obstacles a franchir (les données naturelles et fonctionnelles) avant de
commencer la conception et I’étude de 1’ouvrage lui-méme.
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. CHAPITRE III. CONCEPTION ET DIMENTIONNEMENT

III.1. INTRODUCTION

La conception est une étape critique dans tout projet de construction qui nécessite une
maitrise et précision, pour optimiser 1’ouvrage du point de vue esthétique, technique et
économique afin de réduire les aléas durant la construction et durant tout le long des années
d’exploitation de I’ouvrage.

L’objet de ce chapitre est de procéder par une analyse multicritére et comparer des
différentes variantes pré-dimensionnées et retenir celle qui répond mieux aux besoins.

I11.2. DEMARCHE DE CONCEPTION

Pour concevoir un pont qui permet de franchir une bréche, I’ingénieur doit définir et évaluer
les contraintes et les obstacles présents (nature du terrain, présence d’eau, gabarit...), et
chercher des solutions respectant les limites techniques (portée, élancement...), afin d’aboutir
la solution la plus adaptée en termes de cout de réalisation et d’entretien, et possibilité
d’exécution.

Apres analyse de 1’axe et le profil type de la route et les contraintes imposée par la nature du
terrain, et en prenant en considération les critéres cités par-dessus. On propose trois variantes
pré-dimensionnées a ’aide des recommandations et des régles données par les guides de
conception S.E.T.R.A

Les variantes envisagées sont les suivants :

e Pont a poutres préfabriquées précontraint par post-tension.
e Pont mixte acier-béton bipoutres.
e Pont en béton précontraint construit par encorbellement successif

Ces variantes vont faire 1’objet d’une analyse multicritére définissant la variante retenue.

I11.3. CONCEPTION ET DIMENSIONNEMENT DE LA VARIANTE 1 :
« PONT A POUTRES PREFABRIQUEES PRECONTRAINT PAR POST-TENSION (VIPP) »

Les ponts a poutres du type VIPP présentent une gamme de portées entre 30 et 50 m, ces
ponts sont simples a exécuter et a entretenir puisqu’ils sont constitués des travées indépendantes
isostatiques. Le tablier est constitué généralement d’une dalle en béton armé qui repose sur des
poutres préfabriquées en béton précontraint. Ces poutres sont solidarisées entre eux par une
entretoise en béton armé.

Figure II1.1 Morphologie du tablier

MAHMOUDI & SEFFADJ -12 -




. CHAPITRE III. CONCEPTION ET DIMENTIONNEMENT

I11.3.1.

CONCEPTION LONGITUDINALE

En respectant la gamme de portées des ponts VIPP, et la possibilit¢ d’implantation des

appuis. On propose un pont a cinq travées identiques avec des poutres de 35m, la longueur
totale du pont est donc 175.4m.

I11.3.2.

CONCEPTION TRANSVERSALE

La section transversale du tablier comporte 7 poutres espacées de 1.54 m, et un hourdis
général coulés par-dessus les poutres, la largeur du tablier est égale a 10.75m. Les détails du
dimensionnement sont recapitulés dans le tableau ci-dessous.

Tableau.lll.1 La section transversale du tablier de la variante 1

Figure

107

. 25
Lpse

.25

Elément Description/Dimension
L’élancement est limité a 1/20 pour un
Hauteur du tablier béton a haute performance 190 cm
. Voisin de 1/16 de I’espacement entre
Epaisseur de . 16 20 em
Phourdis poutres (minimum 16cm)
Déduite de la hauteur du tablier et
Hauteur de la . , . 170 em
poutre 1’épaisseur de 1’hourdis
L’¢épaisseur minimale est| Zone médiane | 5o ‘
de 20 ou 22cm. Cette . TR .
. oA .. . |Zone intermédiaire _
Epaisseur de ’ame | ¢paisseur est augmentée 39cem |
au voisinage des appuis | 7one d’about
51 cm
g ; — 5
vt @ I (el Au-dessus d’une largeur voisine de 60% de "
de compression la hauteur de la poutre 7 cm o
Epaisseur de la dalle 10 cm au minimum
. 21 cm
de compression
2
b, = ——— ;1100 < K < 1300
"7 h2.K.N
Largeur de talon l: Largeur du tablier 51 cm
L: Portée de la travée
h:: Hauteur totale du tablier
11 faut laisser un espace minimal entre le
chevétre d’appuis et I’entretoise de 50cm a
s . L . 120 x 30
L’entretoise 80cm. L’ ¢épaisseur de I’entretoise est de cm
I’ordre de 25 a 30 cm
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. CHAPITRE III. CONCEPTION ET DIMENTIONNEMENT

I11.3.3. CONCEPTION DE L’INFRASTRUCTURE
I11.3.3.1. Piles

Le role de pile est primordial dans le fonctionnement mécanique du tablier. Le tablier peut
étre totalement encastré ou simplement appuyé¢, afin de transmettre toutes les charges qui lui
sont appliquées vers le sol support par I’intermédiaire de la semelle et des pieux (en cas de
fondations profondes).

La conception des piles est tributaire du type et du mode de construction du tablier, du type
et du mode d’exécution des fondations, et de certaines contraintes naturelles ou fonctionnelles
liées au site.

Tableau.IIl.2 Prédimensionnement des piles de la variante 1

Elément Description/Dimension Figure
i \
Pl 18.30 m Y
3 ]
. 4 =
i
P2 27.60 m
Hauteur
P3 2290 m
4.00 =
P4 14.8 m -
Longueur I2m
Semelle Largeur 8m =
i
| =
: =
= ~i
Epaisseur 2m | B I ! l JO]
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. CHAPITRE III. CONCEPTION ET DIMENTIONNEMENT

I11.3.3.2. Culée

Tableau III.3 Prédimensionnement des culées de la variante 1
Elément Description/Dimension Figure
Hauteur cl 5m
Hauteur c2 475 m
Mur frontale
Largeur I1m
Epaisseur 1.80 m
Hauteur 225m
Mur garde greve Largeur I1m
Epaisseur 40 cm
Mur en retour Epaisseur 60 cm
Largeur 4.5m
Dalle de transition
Epaisseur 30 cm
Longueur 12m
Semelle Largeur 8 m
Epaisseur 2m
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. CHAPITRE III. CONCEPTION ET DIMENTIONNEMENT

I11.4. CONCEPTION ET DIMENSIONNEMENT DE LA VARIANTE 2 :
« PONT MIXTE ACIER-BETON BIPOUTRES »

La structure métallique est composée de deux poutres longitudinales principales et des
poutres transversales (entretoises or pieces de pont). C’est actuellement la conception la plus
fréquente car elle réduit le nombre des assemblages, couteux en temps d’usinage.

Le domaine de portée des ponts mixtes va jusqu'a 110 ou 120 m pour les travées
continues, Les travées de rive égale 60 a 80 % de travée centrale.

joint de
chaussén

platelage

poutre principala
antratoise

Figure II1.2 Systéme bipoutres

II1.4.1. CONCEPTION LONGITUDINALE

On propose dans cette variante un pont mixte acier-béton bipoutres, a travées continues
et a hauteur constante. L’implantation des culées donne une longueur totale de 171.85 m
(01 travée principale de 70 m et deux travées de rives de 50.925 m).

II1.4.2. CONCEPTION TRANSVERSALE

Le pont repose sur deux poutres PRS principaux espacés de 6 m entretoisée entre elles
chaque 6 m, une dalle en béton armé de 10.75m fixée sur les poutres principales par des

goujons.
Tableau III.4. Prédimensionnement de la section transversale variante 2
Eléments Description/Dimension Figure
Epalssezlr dela d’alle 240 3 260 mm 250
en béton armé &
Hauteur PRS H=1L1/28 2 500 i
Epaisseur de I’Ame tw > 0,005hw 30 L
Epaisseur semelle 20 <ti< 150 45
inferieure P
Epaisseur de la 20 <ts < 150 35 & [ =
semelle supérieure
Largeur semelle 500 mm < bi < 12 00 mm 700
inférieure U A IR .
Largeur semelle 400 mm < bs < 1 000 mm 900
supérieure
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. CHAPITRE III. CONCEPTION ET DIMENTIONNEMENT

111.4.3. LES ENTRETOISES
Les entretoises sont des poutres secondaires en I, relient deux poutres principales, ils s'ont

plusieurs roles : * Rigidifier la charpente
» Reprendre les efforts transversaux
« Stabilité des poutres contre le déversement.

Au stade du pré dimensionnement, on peut prévoir un espacement de 6 metres. Les

dimensions transversales sont résumées dans le tableau ci-dessous :
Tableau III.5. Prédimensionnement des entretoises
Eléments IPE 600 (mm)
Hauteur principale 600
Epaisseur de I’Aime 12
Epaisseur de la semelle inférieure 19
Epaisseur de la semelle supérieure 19
Largeur de la semelle inférieure 220
Largeur de la semelle supérieure 220

111.4.4. CHOIX DE LA NUANCE D’ACIER

Les nuances des aciers de charpente sont de qualité S355 N, cette qualité désigne la ténacité
de l'acier, c'est-a-dire sa capacité a absorber 1'énergie des chocs sans risque de rupture fragile.

CONNEXION ENTRE DALLE ET CHARPENTE METALIQUE

111.4.5.
La connexion poutres métallique-dalle béton armé est assurée par des goujons de 20 mm de
diameétre et de hauteur de 210 mm, leur espacement est déterminé par un calcul plus détaillé.

CONCEPTION DE L’INFRASTRUCTURE

111.4.6.
111.4.6.1. Piles
Tableau III.6. Prédimensionnement de la pile de la variante 2
Elément Description/Dimension Figure
Hi=23.35m o
Hauteur (m) H2=18.35m
Piles Largeur 2m
Longueur 9.24 m
924 o
Largeur 13.20 s
Semelles Longueur 9.6 m
Hauteur 22m ‘ HL“ MJ L L
-17-
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111.4.6.2. Culées :

Tableau II1.7. Prédimensionnement des culées de la variante 2

. . F'
Eléments Dimensions igure
Haut Her =5
W Ho =445
Mur frontal | [ongueur 10.75
Epaisseur 1.60
Mur en Epaisseur 0.6
retour
Hauteur 2.80
Mur garde
greve g .
Epaisseur 0.30
Largeur 6
Semelles Longueur 11.2
Hauteur 2.0
Hauteur 0.3
Dalle de
transition
Largeur 5
MAHMOUDI & SEFFADJ - 18 -
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. CHAPITRE III. CONCEPTION ET DIMENTIONNEMENT

III.S. CONCEPTION ET PREDIMENSIONNEMENT DE LA VARIANTE 3: « PONT
CONSTRUIT EN ENCORBELLEMENTS SUCCESSIFS »

III.5.1. DESCRIPTION DE LA METHODE DE CONSTRUCTION

La technique de construction par encorbellements successifs s'applique au tablier en caisson
en béton précontraint dont la gamme de portées peut atteindre 200m. Elle consiste a construire
des trongons successifs (voussoirs) a partir des piles afin de constituer une console appelée
fléau, en suite les fléaux sont reliés entre eux a 1’aide de clavage, et le reste des travées de rive
est construit sur cintre.

II1.5.2. CONCEPTION LONGITUDINALE

On propose un pont caisson a hauteur constante, ayant deux travées principales de 55m et
deux travées de rive de 33 m. La longueur totale du pont est égale a 176 m. Le fléau contient
un voussoir sur pile de 8m et 12 voussoirs courants de 3.7 m, le voussoir de clavage a une
longueur égale a 2.6 m.

III.5.3. CONCEPTION TRANSVERSALE

a largeur du tablier étant 10.75 m, la section transversale du voussoir est donc constituée de
deux ames. A cause de la présence d’un dévers de 3.00% sur les deux cotés de la route, la
solution est constituée le hourdis supérieur en toit. Les autres détails de la section sont présentés
dans le tableau ci-dessous.

A {
T
€1

Déviateur en travée Entretoise sur pile

Hc
Ea

l -

Figure I11.3 Notation des dimensions
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. CHAPITRE III. CONCEPTION ET DIMENTIONNEMENT

Tableau I11.1 Prédimensionnement de la section transversale de la variante 3

Elément Description/Dimension

L’¢élancement est de 1/20 jusqu’a 1/25 de la 280 cm

Hauteur du voussoir , .o
travée principale

Largeur du voussoir B 1075 cm
C Voisin de B/4 280 cm
D B-2C 515cm
Epaisseur a Selon le dispositif de retenu (au minimum 16 25 em
Hourdis P’extrémité el a 18 cm en cas de garde-corps)
supérieur Epaisseur e2 C/7 jusqu’a C/8 40 cm
Epaisseur e4 Egale a D/30 ou D/25 20 cm
Epaisseur €3 Estimé a 0.1+D/251'e; es:périeur ae2-0.1 et 40 em
A Epaisseur Estime 2 ZL? * LZLSB - 0125 40 cm
Ame Et vérifie également 0.26 + L/500
Inclinaison Entre 10 et 30% 14 %
Epaisseur du hourdis inferieur L’épai.sseur.minimal est 184 22 cm 25 cm
Et doit vérifie E, = 2¢p5 +d + e
Gousset supérieur 30° <a<45° 45°
Gousset inférieur 40° <o <45° 45°

II1.5.4. CONCEPTION DE L’INFRASTRUCTURE

I11.5.4.1. Piles

Les piles sont des appuis qui travaillent essentiellement a transmettre les charges de la
structure aux fondations.

Pour cette variante, on a choisi des piles des évidées qui ont une section répondant aux
exigences du rendement mécanique ainsi que pour leur esthétique. Selon SETRA, il est
recommand¢é d’encaster les piles élancées avec le tablier, ce qui est notre cas pour la pile
centrale ayant une hauteur de 29 m.

Les dimensions des piles sont définies dans le tableau ci-apres :
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. CHAPITRE III. CONCEPTION ET DIMENTIONNEMENT

Tableau III.2. Prédimensionnement des piles de la variante 3

Elément |Description/Dimension Figure
P1 16.85m
Hauteur P2 28.50 m
|
| By
P3 13.00 m i - |
|
|
Longueur L1=9.6m |
g L2=7.6m i =
| -
|
Semelle Largeur |11=7.6m :
|
o~
Epaisseur | 12=6m MM .

I11.5.4.2. Culées

Tableau II1.3. Prédimensionnement des culées de la variante 3
Elément Description/Dimension Figure
Hauteur 4.05m
Mur frontale Largeur 10.75 m
Epaisseur 1.8 m
Mur garde Hauteur 32m
greve Epaisseur 0.4m
Mur en retour| Epaisseur 0.4m
Dalle de Epaisseur 0.3
transition &
Longueur 45m o
Largeur 7m | LU Lu |
Semelle
Epaisseur 22m
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. CHAPITRE III. CONCEPTION ET DIMENTIONNEMENT

I11.6. ANALYSE MULTICRITERE

I11.6.1.

COMPARAISON ENTRE LES 3 VARIANTES

On compare les trois modes de réalisation selon des critéres techniques (étude et réalisation),
économiques (matériaux, matériels, personnels, délai et entretien) et selon des critéres

d’esthétiques (¢lancement, nombre d’appuis, qualité des parements ...).

Tableau I11.4 Avantages et inconvénients des variantes

Variante

Avantages

Inconvénients

grands dégats.

= 3 % » Larapidité d’exécution » La difficulté de s’adapter au
= , . . . . . .
% S~ A » Laméthode d’exécution est bien franchissement courbes ou biais.
o p— S n_‘ , ., . y . .
ol s = métrisée » Entretien périodique (changement des
<
= E’ § g » Le coffrage des poutres peut étre appareils d’appuis, joint de chaussée..)
@ & = o, . . , s .
= : = £ utilisés dans plusieurs projets » Un nombre d’appui important qui nuit
<« ¥ = 9
E ,E S = I’esthétique.
2
> g = » Déformations des poutres par fluage.
@ » La fatigue dans les assemblages et la
E g corrosion des aciers.
= % » La possibilité de franchir des > La d.e n}ande d"une n}aln—d"oeuvre
5 & . qualifiée et un contrdle strict surtout
£ = grandes portées. y
- -: » Larapidité de I’exécution pour I"opération du soudage.
a3 P \ . » Une grande hauteur des poutres.
Sl » Le pont s’adapte bien en courbe > F . < riodi
g 2 ntretien périodique.
.§ 5 » Dépense de transport et de levage des
x peces.
> » Sensibilité au gradient thermique.
g S % > d
2 2 . Le poids est trés important.
< s & > On peut atteindre des portées > UnI:: out éleve P
- O ‘
bt g o plus grandes. ) » L’exécution nécessite une main
E S & »  Construction du tablier sans d’ceuvre qualifiée notamment la pose
] . . .
.- B E contact avee le’sol. des gaines et la mise en tension des
8 '§ = > Ouvrage elange ayant une cables de précontraintes.
g = % qualité esthetique 1pcontestable. » Laréparation est difficile en cas des
58 5 » Le pont s’adapte bien en courbe.
2% ¢
S
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. CHAPITRE III. CONCEPTION ET DIMENTIONNEMENT

II1.7. ANALYSE DES VARIANTES

D’apres ce qu’il préceéde, on constate les points négatifs et positifs essentiels suivants :

» Variante 01 (Pont a poutres VIPP) : Cette variante est rapide a réaliser, mais
présente un grand nombre d’appuis.

» Variante 02 (Pont mixte acier-béton bipoutres) : Cet ouvrage est trés couteux, et en
zone exposée a la mer, il présente un grand risque de corrosion et nécessite un control
et entretien sévere.

IIL.8. Variante 03 (Pont en béton précontraint construit en encorbellement successif) :

La variante la plus esthétique, permet de diminuer le nombre d’appuis et de construire le
tablier sans avoir besoin d’accés au terrain.

I11.9. CONCLUSION

Notre analyse est basée essentiellement sur la possibilité d’acces au terrain et la présence
d’un milieu agressif, donc on opte pour le choix de la variante 3 (pont caisson construit en
encorbellement successif). Cette variante va étre 1’objet de 1’¢étude détaillée dans les chapitres
suivants.
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) CHAPITRE IV. NORMES ET HYPOTESES DE CALCUL

IV.1. INTRODUCTION

La conception et le calcul des éléments d’un pont sont, en grande partie, conditionnés
par le choix et la qualité des matériaux de construction ainsi que par les charges appliquées
sur la structure et les différentes hypothéses de calcul qui doivent étre prédéfinies suivant les
normes et les exigences du maitre de 1’ouvrage.

IV.2. NORMES ET REGLES DE CALCUL

= RPOA 2008 : (Régles parasismiques des ouvrages d'art) : le présent réglement
contient des principes de conception et de dimensionnement, des critéres et des
dispositions constructives pour les ponts-neufs, pour réduire au minimum leur
susceptibilité aux dommages dus aux actions sismiques.

= RCPR 2010 : Reégles définissant les charges a appliquer pour le calcul et les
épreuves des ponts routes.

= D.T.R. C 2-4.7 RNV : Document Technique Réglementaire Reéglement Neige et
Vent version 2013, pour le calcul des actions dues au vent et neige.

= Régles BAEL91 révisées 99 :
(Fascicule n® 62 (titre I, section I)), Reégles techniques de conception et de calcul
des ouvrages et constructions en béton armé.

= BPELY1:
(Le Fascicule 62 Titre II, section II) : relatif aux régles de conception et de calcul
des ouvrages en béton précontraint.

= Fascicule 62 Titre 5 :
Reégles techniques de conception et de calcul des fondations des ouvrages de génie
civil.

* Document SETRA :
Service d'étude technique des routes et autoroutes

IV.3. CARACTERISTIQUES DES MATERIAUX

IV.3.1.Le Béton

Le béton est un matériau s'obtient en mélangeant dans des proportions convenables, et de
facon homogene ; le ciment, le sable, le gravier, 1'eau, et éventuellement des additions et des
adjuvants le béton possédé une résistance supérieure lorsqu'il est sujet a la compression,

IV.3.1.1. La Résistance caractéristique a la compression

Cette caractéristique est la plus importante, et elle est souvent utilisée seule pour
caractériser le béton. La résistance caractéristique obtenue a j jour est donnée par :

J .

—_— <

1761 0.83ij28 si fc28 < 40Mpa
J .

i 0_95ij28 si fc28 > 40Mpa
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) CHAPITRE IV. NORMES ET HYPOTESES DE CALCUL

IV.3.1.2. La Résistance a la compression

Le béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression a lI'dge de 28 j, qui est
notée "fwog" elle est choisie a priori compte tenu des possibilités locales et des regles de

contrle qui permettent de vérifier qu'elle est atteinte.

fc28 = 40 Mpa Pour superstructure
fc28 = 27 Mpa Pour infrastructure
fc28 = 10 Mpa Pour béton de propreté

1V.3.1.3. La Resistance a la Traction
ft28 = 0.6 + 0.06 * fc28

ft28 = 3 Mpa Pour superstructure
ft28 = 2.22 Mpa Pour infrastructure
ft28 = 1.2 Mpa Pour béton de propreté

IV.3.1.4. Les Contraintes admissibles a la compression
ATPELU:

Opy = 2L (BALEL 91-REV99).

Il est a not¢ que le coefficient 6 dépend de la durée probable d’application de la

combinaison d’action considérée, tel que :

6 =1 sit> 24h
6 =09 sil<t< 24h
6 = 0.85 sit< 1h

Aussi, le coefficient Yb étant un coefficient réducteur de résistance, prend les valeurs

suivantes :
Yb = 1.5 en situation durable
Yb = 1.5 en situation transitoire
Yb = 1.15 en situation accidentelle
APELS:

fbc = 0.6 x fc28  (B.A.E.L 91-REV99).

Tableau IV.1 les Contraintes admissibles a l1a compression a ELS

Etat fc28 fbc (Mpa)
40 24.00

ELS 27 16.20
10 6.00
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) CHAPITRE IV. NORMES ET HYPOTESES DE CALCUL

Tableau IV.2 les Contraintes admissibles a la compression a ELU
état Contrainte limites Ohu
0=0.85 Yb =1.15 34.78
= 0=09 Yb =1.5
ELU fe28 = 40 Mpa 25.19
0=1 Yb =1.5 22.67
0 =10.85 Yb =1.15 23.48
fc28 = 27 Mpa 0=09 Yb =1.5 17.00
0=1 Yb =1.5 15.30
0 =10.85 Yb =1.15 8.70
fc28 = 10 Mpa 0=09 Yb =1.5 6.30
0=1 Yb =1.5 5.67

1V.3.1.5. Les Contraintes Déformation du béton :

Longitudinalement : Les modules de déformation longitudinale du béton " Eij "
défini par les régles B.A.E.L est comme suit :

Module de déformations instantanées :

E;j = 110003/}%]- Ey; et f.; en (MPa)

Pour la superstructure : E;g = 37619.47 MPa
Pour I’infrastructure : Ei»g = 33000 MPa

Module de déformations différées :

Module de déformation sous chargement de longue durée

E,j = 37003/ij en (MPa)

Pour la superstructure : E g = 12539.82 MPa
Pour ’infrastructure : E,,g = 11000 MPa

Transversalement : Sclon la loi de Hooke, la formule du module d’élasticité
transversale est

E

¢ =20+
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) CHAPITRE IV. NORMES ET HYPOTESES DE CALCUL

Avec :

" v" étant le coefficient de poisson représenté par le rapport entre la déformation latérale et
v = 0.2 pourlebéton

la déformation longitudinale, tel que {v — 03 pour I'acier

IV.3.2. Armatures passives

L'EN1992-1-1 limite I'emploi de ses régles de calcul (dimensionnement et dispositions
constructives) aux armatures passives de limite d'élasticité comprise entre 400 et 600 Mpa.

Le type d’armatures choisies est un acier a haute adhérence de nuance Fe E500 qui
présente les caractéristiques suivantes :

= Limite d’¢lasticité : fe =500 Mpa.

= Module de d’Young : Es = 200 GPa, mais en mixte on prend la méme valeur que
l'acier de charpente (210000 Mpa).

= Contraintes limites de traction :

ELU :
ot
Vs
ELS:
Fissuration préjudiciable : Oser = Min (Z?fe, 110@) fe et ftj en MPa
Fissuration trés préjudiciable : Oser = Min (%, 90,/n ftj) fe et ftj en MPa

n; Coefficient de fissuration qui vaut 1 pour les ronds lisses, et 1.6 pour les armatures a
haute adhérence.

Tableau IV.3. Les contraintes admissibles des armatures passives

Fissuration Contraintes limites O

s-durable ou transitoire

(¥s=1.15) 434.783
Peu nuisible

s-accidentelle (y;=1)

500
=M Z_f; 110
préjudiciable Oser = Max {—=,110 [nfe; 250
=M E 90 ;
trés préjudiciable Oser = Max 2’ N/fes 200
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1V.3.3. Armatures Active

Les armatures courantes de précontraintes sont constituées de torons 13T15s pour les

cables de fléau.

Nature Classe (MPa) ¢ (mm) A (mm?) fok (KN)
T13 1860 12,5 93 154
T13S 1860 12,9 100 166
T15 1770 15,2 139 220
T15S 1770 15,7 150 236
T15S 1860 (*) 15,7 150 279
Fil @ 7mm 1670 7 38,5 57

Classe de justification de la précontrainte

La classe II la plus courante, Elle admet les contraintes de traction dans le béton sans la

formation des fissures

—

§ Combinaisons

wm -

« Quasi

O Fréquentes | oermanentes
05T,

-15f, 06f,-15f, 06f,
y e

@
I
:

]
fu’i
:
I
| 08f, 08T, 051,
I = | |
= 7
.
Ao ’0.10f, 7' =60 MPa
ro Bt
¢ 11509

IV.4. CONCLUSION

A la fin de ce chapitre, on conclut que pour chaque étude d’un ouvrage d’art il est
nécessaire d’avoir des reconnaissances complétes sur le site de 1’ouvrage, 1’implantation et les
caractéristiques de 1’ouvrage, et aussi le recueil des données naturelles (la topographie,

géotechnique).
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. CHAPITRE V. EVALUATOIN DES CHARGES ET SURCHARGES

V.1.INTRODUCTION

Le calcul dun pont a pour objet de vérifier son dimensionnement et assurer son
fonctionnement. Il doit étre capable de résister tout le long de sa durée de service, avec les
marges appropriées, aux efforts engendrés par son poids propre, ainsi qu’aux efforts dus a
l'ensemble des actions d'origine naturelle et fonctionnelle qui lui seront appliquées. Le présent
chapitre est réservé pour les charges a appliquer pour le calcul et les éprouves des pont-route.

V.2. EVALUATION DES CHARGES

Selon le réglement RCPR, les charges appliquées a un pont sont les suivantes :

= La charge permanente (CP).
= La charge complémentaire permanente (CCP).
= Les surcharges routieres.

V.2.1. EVALUATION DES ACTIONS HORS TRAFIC

V.2.1.1. Charges permanentes :

Les charges permanentes comprennent le poids propre de la structure porteuse, des
¢léments non porteurs et des installations fixes (charges des trottoirs ; revétement et
dispositifs de sécurité).

Tableau V-1. Poids total du pont
A(m"2) L(m) Poids Poids CP (KN)
Volumique
ENTROTOISE 1.44 1.5 25 54

Clavage 6.405 2.6 25 320.25
Voussoir Courant 6.405 3.7 25 720.5625

Voussoir Sur Pile 14.083 8 25 2816.6

Demi-Fléau / 26.2 / 8774.55
Travée Principale / 55 / 10342.475
La Longueur Totale / 176 / 25328.575

V.2.1.2. Les compléments de charges permanentes :
a) Revétement :
= Largeur de revétement : L =9.5 m
=9.5%0.08 x 24

r : b P
» Une couche de béton bitumineux BB de 8cm. { P, = 18.24 kN/ml

= Le BB aune densité y de 24 kN/m°.
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b) Corniche :
= Surface de corniche : S =0.10 m?.

P, = 0.1 %25
. I . 3 cor
Densité de béton de 25 KN/m”. { P, = 2.5 kN /ml
¢) Bordures de trottoir :
= Surface de bordure de trottoir : S = 0.1325 m>.
Py = 2 %0.1325 x 25
. cor P 3 bt
Densité de béton de 25 kKN/m”. {Pbt _ 6.625 kN /ml
d) Glissiére de sécurité :
Poids de gard — 1 KN/ml {PGs: 2x1
oids de garde-corps = m P, = 2 kN /ml
Tableau V-2. Poids des Charges complémentaires permanentes
Eléments Poids (kN/ml) Poids (kN)
Revétement 18.24 3232.128
Corniche 2.5 443
Bordures de trottoir 6.625 1173.95
Garde-corps 2 354.4
Poids CCP =5203.478

V.2.2. EVALUATION DES ACTIONS DUES AU TRAFIC :

V.2.2.1. Systeme de charge a considérer :

Les surcharges considérées pour le dimensionnement sont les suivantes :

Systéme de charge routiere type A(1).
Systeme de charge routiere type B (Bc, Bt)
Systeme de charge militaire Mc 120.
Convoi exceptionnel D240.

V.2.2.2. Caractéristiques du pont :

Largeur roulable (L) : C'est la largeur de tablier comprise entre dispositifs de
retenue, s’il y en a, ou bordures.

Largeur chargeable (LC) : On soustrait de la largeur roulable 0.5m pour chaque
dispositif de retenue (glissieres ou barrieres) lorsqu’il en existe.

Nombre de voies (Nv) : Par convention, le nombre de voies de circulation des
chaussées Nv est la partie enti¢re de la largeur chargeable sur 3.
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"PSH" lc 0

=Her

1 lr !

Figure V.1. Définition des largeurs chargeable et roulable
Le nombre des voies de circulation égale 2 de largeur 4.25 m.

= Classe de pont : les ponts routiers sont rangés en trois classes, en fonction de
la largeur roulable et de leur destination.

Notre cas : pont de 1°° classe L:=95m>7m

V.2.2.3. Systéme de charge A :

Le systeme A(l) représente tous catégorie de véhicule léger et la foule. La charge
A(l) exprimée en (kN/m?) est donnée en fonction de la longueur chargée exprimée

en (m).
360
A()=2.3 + T 12’
— aA(D) kN
A = max {4 " 0.0020 /m?
Avec :

L : la longueur chargée du tablier en (m). En fonction de la classe du pont et du nombre de
voies chargées, la valeur A(l) est multipliée par les coefficients al du tableau suivant :

Tableau V-3. Coefficient al

Nombre de voies
Classe 1 2 3 4 >5
1 °* classe de pont 1 1 0.9 0.75 0.7
2 "™ classe de pont 1 0.9 - - -
3¢ classe de pont 0.9 0.8 - - -
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. CHAPITRE V. EVALUATOIN DES CHARGES ET SURCHARGES

Tableau V.4 Valeur de v0
Classe de pont Vo
1 ¥ classe de pont 3.5m
2 *me classe de pont 3m
3°M¢ classe de pont 2.75m
Les cas de chargements
CAS 1 - - -
CAS 2 ¢ - 5
CAS 3 -
CAS 4 - - -
CAS 5 o5 - -~
oS 8 H|||\\(3\\||\H\HQHHHIH\ -
CAS 7 . - -
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La charge A(1) Obtenue est multipliée par un coefficient a2 = %, V étant la largeur d’une

voie, et Vo =3.50 donc a2z = 0.8235, les valeurs sont résumées dans le tableau suivant :

Tableau V-5. Les valeurs de A(l)

Casde | | AQl) LA AQl) AQl) AQ)
charge kN/m? (kN/m2) | (kN/m?) 1 voie 2 voies
(N/m) | (kKN/m)

1 ¢r¢ cas 33.6 10.19 8.5 8.40 8.40 35.68 71.36

2 tme cag 55 7.67 g5 | 632 6.32 26.86 53.71

3mecas | 672 6.85 g5 | 5.64 5.64 23.96 47.92

4-mecas | 886 5.88 g5 | 484 4.84 20.57 41.15

54mecas | 110 5.25 g5 | 432 432 18.38 36.76

6mecas | 143.6 4.61 g5 | 3.80 3.80 16.15 3230

7-tmecas | 1772 4.20 85 | 3.46 3.46 14.71 29.42

V.2.24. Systéme de charge B :

Comporte lui-méme trois systémes a appliquer séparément, et indépendants 1’un de ['autre.

= Le systéme Bc qui se compose de camions types (300 kN).
= Le systéme Bt se compose de groupes de 2 essieux dits « essieux tandems ».
= Le systéme Br qui est une roue isolée

V.2.24.1. Systéme de charges Bc / Article 4.5.1 RCPR :

En fonction de la classe du pont et du nombre de files considérées, la valeur des charges du
systéme Bc prise en compte est multipliée par le coefficient bc.
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o
- IO'SD_ - .' tO.S;} - Transversalement
Longitudinalement
Figure V-2. Systeme de charge Bc
Tableau V-6. Coefficient bc
Nombre de voies charges
Classe de pont 1 2 3 4 >5
1 ° classe de pont 1.20 1.10 0.95 0.85 0.70
Tableau V-7. Valeurs des Bc*bc
N de voies Bc (kN) bc Bc*be (kN)
1 voie charge 600 1.2 720
2 voies charges 1200 1.1 1320

V.2.2.4.2.

Systéme de charge Bt / Article 4.5.3 RCPR :

En fonction de la classe du pont, la valeur des charges du systéme Bt prise en compte est

multipliée par le coefficient bt.

Longitudinalement
Pour un seul tandem

3,00

Transversalement

3,00

*

7 - o
0,50 2,00

160 KN 160 KN

Tableau V-8. Valeurs des bt

classe de pont bt
premicre classe 1.2
deuxieme classe 1

BT=2*(160*N*bt)

N =nombre des voies prises dans le calculer
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Tableau V-9. Valeurs de bt

N° des voies Bt (kN) bt Bt*bt (kN)
1 320 1.2 384
2 640 1.2 768

V.2.2.5. Charges militaires Mc 120 :

Les impacts des chenilles sur la chaussée sont dirigés parallélement a 1’axe de celle-ci et
peuvent étre disposé€s sur toute la largeur chargeable sans pouvoir empiéter sur les bandes de
0,50 m réservées le long des dispositifs de sécurité. Le systeme Mc 120 est multiplié par le
coefficient d.

En plan

/ 1100 KN — T g - A
N\
L

L 6,10 |
»

4,30

-

1,00

> \\/
[ |
[ |

Figure V-3. Systeme de charge militaire Mc120

V.2.2.6. Convoi exceptionnel D240 :

Le convoi D240 est supposé circuler seul quel que soit la largeur et la longueur du pont. Dans
le sens transversal, son axe longitudinal est réputé situ¢ a 3,50 m du bord de la largeur
chargeable, ce type de convoi est a prendre seul (exclusif de toutes les autres charges).

el 005050 050020050020

L e .

Figure IV-5. Convoi exceptionnel D240
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V.2.2.7.

Coefficient de majoration dynamique :

Les charges du systeme B et les charges militaires Mc et Me sont multipliées par un
coefficient de majoration dynamique suivant :

0.6

s=1+

G
1+4§

+1+0.2*l

L : représente la longueur de 1’¢lément exprimée en metres.

G : sa charge permanente.

S : sa charge B maximale.

Tableau V-10. Valeur de 8

CasDe | 10 | oy _ Be _BU . veno
Charge 1 voie 2 voies 1 voie 2 voies

ore 336 | 51730 | 1072 | 1088 | 1063 | 1073 | 1082
22236 55 8460.2 | 1.046 1.056 1.040 1.047 1.052
32236 672 | 103460 | 1.038 | 1046 | 1033 | 1039 | 1.043
42236 88.6 | 136332 | 1.029 | 103 | 1026 | 1030 | 1.033
52236 110 | 169203 | 1.024 | 1.029 | 1.021 | 1024 | 1.027
6:2?6 143.6 | 220933 | 1018 | 1022 | 1016 | 1019 | 1021
7:2?6 1772 | 272617 | 1015 | 1018 | 1013 | 1015 | 1017

V.2.2.8. Efforts de freinage :

A/ Systéme de charge Bce : L'effort de freinage susceptible d'étre développé par le
systeme Bc se trouve limité au poids d'un véhicule de 300 kN.

B/ Systéme de charge A : L’effort de freinage qui correspond au systéme de charge A
est donné par :

F = 30700035 %5

AxS

(kN
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Tableau V-11.La Valeur de F
N des voies S (m2) A(l) (kN/m2) F (kN)
Cas 1 285.60 8.40 114.18
Cas 2 467.50 6.32 136.54
Cas 3 571.20 5.64 146.37
Cas 4 753.10 4.84 161.07
Cas 5 935.00 4.32 173.73
Cas 6 1220.60 3.80 191.07
Cas 7 1506.20 3.46 206.28

V.2.2.9. Action du vent :

Le vent souffle horizontalement dans une direction normale a 1’axe longitudinal de la
chaussée, la répartition et la grandeur des pressions exercées par celui-ci et les forces qui en
résultent dépendent de la forme et des dimensions de 1’ouvrage.

En général, la pression dynamique de vent prend les valeurs suivantes : En phase de
service : P=2 KN/m2

V.2.2.10. Effet thermique :

Le gradient thermique est défini comme la différence de la température qui s’établit
journellement entre fibres supérieure et inférieure d’une poutre sous 1’effet de
I’ensoleillement.

Dans les structures hyperstatiques les déformations seront contraintes par la surabondance des
appuis, ce qui produit des sollicitations considérables au niveau de la section droite qui
doivent étre prise en compte dans le calcul des cables de précontrainte de continuité.
La répartition de la température sur les ¢léments du tablier suit des lois complexes qui peuvent
étre simplifié par des lois linéaires.

AT.p ATop

1 }f/

I'l I|I ||I|

AT wr AT e

Figure V-4. La loi de variation du gradient thermique
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Pour effectuer les calculs on peut faire I'hypothése d'une distribution linéaire des dilatations
sur la hauteur h de la section droite, d'ou la rotation élémentaire dd pour un élément de
longueur dx :

Ax 8T
h

do =

dx

Tel que A représente le coefficient de dilatation thermique de béton qui vaut 10 -5 °C -1.

Et € =(Es—Ei) désignant la différence de dilatation relative entre la fibre supérieure
et la fibre inférieure ;

Les valeurs pour le gradient thermique sont spécifiées dans la norme Algérienne RCPR :

Tableau V-12. Gradient thermique

En phase de construction En service
Type de pont
Gradient °C Gradient °C
Tablier béton +12 +7

V.2.2.11. Retrait de béton :

Le retrait du béton est une déformation & imposée dans la section de béton comprimé
qui a trois origines physiques possibles :

a) Retrait thermique &wm : Il s'effectue a court terme et traduit la différence de
température existant au moment du durcissement entre le béton et la charpente
métallique déja en place.

b) Retrait endogéne &ca : Il s'effectue a court terme, juste apres la mise en ceuvre du
béton, et traduit la poursuite de 1'hydratation du ciment apres la prise, ce qui
entraine une diminution du volume initialement mis en ceuvre.

¢) Retrait de dessiccation €ca : Il s'effectue sur le long terme, pendant la vie de
I'ouvrage, et traduit une évaporation progressive de 1'eau contenue dans le béton.

On calculera donc un retrait global €cs = €ca + €ca @ la mise en service (c'est a dire a
court terme pour tini = 110 jours) et en fin de vie de 1'ouvrage (c'est a dire a long terme
pour tin = 100 ans = ).
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V.2.2.12. Effet du fluage :

Le fluage du béton est un processus continu de déformation d’un élément sur lequel s’exerce
une charge constante ou variable. Dans le cas général, seul un calcul numérique a 1’aide de
I’ordinateur permet de faire une estimation fine des effets du fluage.

Pour I’estimation des efforts produits par le fluage, on prend en compte, a la clé, un moment
forfaitaire égal au quart du moment sous poids propre que 1’on aurait obtenu si I’ouvrage avait
¢été entiérement coulé sur cintre. Cette valeur peut étre considérée comme un ordre de grandeur
convenable dans les cas usuels.

V.2.2.13.  Surcharge sur le trottoir :

Nous appliquons sur les trottoirs une charge surfacique uniforme de 1.5 KN/m? réservée
exclusivement a la circulation des piétons et des cycles de fagon a produire 1’effet maximal
envisagé. Il est préférable que la distribution des charges se fasse suivant la charge A pour
produire I’effet le plus défavorable possible.

V.3. CONCLUSION

La définition de toutes les charges susceptibles d’étre appliquées sur notre ouvrage est une
étape nécessaire et importante pour I’étude. Elle permet de faire entrer toutes ces charges sous
certaines combinaisons prescrites par les réglements dans le calcul automatique ou bien
analytique pour I’évaluation des sollicitations appliquées sur 1’ouvrage pour les différentes
sections du tablier afin de dimensionner les armatures actives et passives nécessaire.
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VI.1. INTRODUCTION

Le présent chapitre va porter sur I’étude en phase de construction et en phase de service qui
se déroulera suivant un algorithme bien choisit en guise de faciliter la mise en ceuvre, le colit
de I’ouvrage et I’optimisation de la méthode de construction.

Ainsi on va décortiquer les problémes d’instabilité¢ des fléaux en cours de construction toute
en proposant des solutions bien adaptées au projet et les justifications a apporter.

VI1.2. ETUDE DE FLEAU

VI.2.1.  Principe de la stabilité des fléaux :

Pendant la construction des ponts par encorbellements successifs, il est nécessaire d'assurer
la stabilité des fléaux sur leur pile avant clavage ou exécution de la partie coulée sur cintre, pour
les travées de rive.

L'accident a éviter est le basculement du fléau sur le chevétre de la pile. Pour évaluer ce
risque, deux types de situations créant des déséquilibres sont a envisager :

> Une situation temporaire de construction alors que le fléau est en
déséquilibre sous l'effet du poids d'un voussoir construit avant son
symétrique, de charges de chantier non symétriques et d'un vent
ascendant s'exercant sur I'un des demi-fléaux.

> Une situation accidentelle qui correspond a la chute d'un équipage mobile.

Dans les deux cas, les combinaisons d'actions a utiliser relévent de 1'état limite d'équilibre
statique.

VI1.2.2. Dispositif de stabilité des fléaux :

Le dispositif de stabilisation le plus utilis¢ pour des portées inférieures a 120m est le
clouage par précontrainte. Elle consiste a tendre des armatures verticales et les ancrer dans le
chevétre de la pile pour plaquer le voussoir sur pile sur ses appuis.

Pendant la construction, le voussoir sur pile repose sur un ensemble de cales provisoires
dédoublant l'appui pour ¢€largir la surface de contact. L'utilisation des appuis définitifs pendant
la construction des fléaux n'est en effet pas conseillée car les risques de détérioration sont
importants.

Les cables de clouage passent a coté des cales provisoires. Leurs ancrages supérieurs sont
placés en général dans des bossages provisoires préfabriqués, posés sur le hourdis supérieur,
elles descendent ensuite a travers le voussoir sur pile en passant prés des dmes, a coté ou dans
l'entretoise d'appui. En partie inférieure, les cables sont soit bouclés dans le fiit de pile, soit
ancrés de fagon classique. Dans ce dernier cas, les ancrages peuvent se situer dans la face
latérale de la semelle de fondation ou dans des bossages logés a l'intérieur des piles, si celles-
ci sont évidées.
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VI.2.3. Aménagement des tétes de piles :
Les tétes de piles doivent étre congues en générale pour recevoir :

e Les appuis définitifs constitués en général de pots d’¢lastomere.
e Les cales de stabilité ou d'appui provisoires.
e Les cables de clouage ;
e Les zones de vérinage pour le réglage des fléaux en fin ou en
cours de construction, ou le changement des appareils d’appui.
e Les dispositifs de visite et de contrdle des appareils d'appui en service.

Ciables de clouage

Cales provisoires

Appareil d'appui définiti
Chevétre de lapile

Foi de la pile

Figure VI-1. Coupe sur VSP avec ses cables de clouage

Matage

i/
l % [ -V Mau LR Appul provisaire Vérin 450t
| ~~._ Piaque [
! 450 x 860
! . % Boite & sable \ Appui définitif
| non chargé
I
Vue en plan Coupe longitudinale

Figure VI-2. Schéma d’aménagement d’une téte de pile
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VI.2.4. Les Charges appliquées aux fléaux :

VI1.2.4.1. Efforts dus au poids propre :

On n’a pas une variation de la section du tablier sauf pour les voussoirs sur pile.

Le schéma statique de demi-fléau peut €tre représenté par une console encastrée, alors au fur
et a mesure qu’on construit de nouveaux voussoir le poids propre devient de plus en plus grand
créant ainsi un effort tranchant et un moment fléchissant négatifs maximaux au niveau de
I’encastrement comme le montre les équations suivantes ;

T

M

SO

Figure VI-3. Schéma statique

Le poids du demi-fléau situé du c6té du déséquilibre est majoré de 2 % (Gmax) alors que le
poids de I’autre c6té favorisant la stabilité est minoré de 2 % (Gmin).

La longueur totale du demi-fléau = 26.2 m.
Sc(x) = 6.405m? - Sysp(x) = 14.083 m?
Avec: Sy, Sc sont les sections des voussoirs sur pile et voussoir courant respectivement
P(x) = 1.02 (Svsp(X) .yb) = 359.1165 KN/m 0<x<0.75m.
P(x) =1.02 (Sc (x) .yb) = 163.3275 KN/m 0.75<x<262m.
L’expression de I’effort tranchant :
T(x)=-[;P(x)dx = P(x) X x
L’Expression du moment fléchissant:

M(x) = — [T T(x)dx

Tg max =Tg s +Tge = 0.2693+ 4.157 = 4.4263 MN.

Mg max =-0.782 - 52.894 = - 56.112 MN.m.
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FUSEUP AR - §srFr DBFE N = -l @ da [1:omax ~Jht & & N

52.8970 |
402496 |

27.9511
[17.8887 |

10.0624 |

g2 [55) ozres | pmm

Figure VI-4. Moment maximale et la réaction aux poids propres
VI1.2.4.2. Efforts dus aux surcharges de chantier :

VI1.2.4.2.1. Charges de chantiers aléatoires ( Qpra) :

Les charges de chantier aléatoires correspondent aux matériaux stockés sur le tablier (par
exemple rouleaux de cables), aux petits engins de chantier (par exemple compresseurs), aux
personnels et aux actions climatiques peuvent étre représentées par une charge repartie et une
charge concentrée a I’extrémité du demi-fléau ce qui donne le cas le plus défavorable.

Le guide de conception de SETRA distingue les valeurs suivantes pour des portées
inférieures a 120 m :

Opra; =0.200 KN/m’
Pour une largeur de 10.75m Qpra; = 2.15 KN/m
Qpraz=(50+5b) KN, avec b : La largeur du hourdis supérieur b=10.75m
QOpraz2-103.750 KN .
Efforts résultants :
X1 =26.2-3.7=22.5m. (Axe de VSP a I’extrémité du voussoir I’avant dernier)
T(x)=-103.75-0.2 x 10.75 x Tqpra =-0.160 MN

M(x) = - 103.75 x; — 1.075 x* Mopra = 3.073 MN.m

MAHMOUDI & SEFFADJ -43 - /[us/_]'\lk




) CHAPITRES VI. ETUDE DU TABLIER

FASEMP ¥ AblXx X -8 =F 08BFG X -] 2 <t @ M LD |5 oreaorRe Nl al - 0y

P oy —

s 3] 1.3873 | 0.8003 ey |
9438 | ot e
——— 10,0037 | .

TFZ=160.1324 |

Figure VI- 5. Moment maximale et la réaction aux la charge ( Qpra)

VI1.2.4.2.2. Charges de chantier connues Qprec:

Les charges connues sont celles dont on peut préciser le poids et la position dans chaque
phase de construction par exemple 1’équipage mobile (voir schéma ci-dessous). Soit Qprci la
charge de 1’équipage mobile représentée par une force concentrée.

Poid de VSP
Qpre1 I

étre majorées de 6 % du coté du demi-fléau le plus lourd et minorée de 4 % du co6té opposé
(Qprcimin et Qprcimax )

KN appliqué a I’extrémité du fléau. Dans les calculs, ces charges doivent

Effort tranchant : T(x) = Tprct max=0.8179 MN .
Moment fléchissant : M(x)=0.848 x . = Mprcl max=20.6488 MN.m .
EWmd x AbX>8LF OKF&L o) 2| et B WD poromecoren  ad 2 =

AVANT

19.3030
12.1670
30445 | | 6.6854 | [ 9.4262 ] 1361841 10 5021 7.5658
0.0000 l il 0.0000 | [EEIGEEEN

FZ=1558.6825 |

Figure VI- 6. Moment et la réaction aux la charge (Qprc)
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V1.2.4.3. Efforts dus au Vent vertical :

L’action du vent vertical susceptible de causer le renversement du fléau. Pour les uovrage
ayant une travée inférieure a 120 m, I’effet du vent est pris en compte dans la charge Qpra. Il
convient de prendre une charge complémentaire Qw uniformément reparties appliquée
verticalement de bas en haut sur le demi-fléau le moins lourd.

Les efforts résultants sont alors :

Tow (X) = 0,2 XX = Towmax=5.24 KN.
MQW (X) = 0,1 X2 -> MQW max = 0.0686 MN.m.

g EWMd AP - =F od8FE N Y Ve &l i3 [eraw

FZ=-5.2400 |

[-0.0000 | T
ﬁ -0.0048 .
'

Figure VI- 7. Moment et la réaction aux Charge de Vent Verticale (QW)

V1.2.4.4. Efforts dus au Vent horizontal :

L'effet horizontal du vent n'est a prendre en compte que dans des cas particuliers; pour des
ouvrages de grande hauteur dans des sites exposés a des vents importants et irréguliers du fait
de la morphologie des lieux (vallées profondes).

V1.2.4.5. Efforts dus aux actions accidentelles :

La chute d’un équipage mobile Fa est prise en compte avec un coefficient de majoration
dynamique de 2 pour tenir compte de I'énergie accumulée par la déformation du demi-fléau
concerné par la chute. Cela revient a inverser le sens du poids de 1'équipage Qpre! max sur 1'un
des demi-fléaux.

Toute charge mobile pendant une ou plusieurs phases de déplacement de 1'équipage est
susceptible de chuter. Dans la plupart des cas, les calculs sont menés en considérant que
l'intégralité de 1'équipage mobile peut tomber.

VI1.2.5. Combinaisons de calcul

Selon le guide de conception SETRA , on distingue deux combinaisons d’actions a
prendre en compte au cours de réalisation, fondamentales de type A et accidentelles de type B
qui seront détaillées ci-dessous .
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VI1.2.5.1.Combinaisons en situation temporaire de construction (type A) :

Pour la vérification aux états limites ultimes d'équilibre statique, le fléau ne doit pas
décoller de ses appuis provisoires.

Pour les ouvrages coulés en place, au niveau du prédimensionnement, on peut considérer
que la phase dimensionnante est le coulage de la dernicre paire de voussoirs. On suppose que
les deux équipages ont été avancés, que I'un des deux voussoirs a été bétonné, alors que l'autre
bétonnage reste a faire. Le fléau est donc étudié avec un déséquilibre d'un voussoir.

Les combinaisons d'action a étudier sont donc les suivantes :

+ Combinaison Al :

L1 (Gpax + Gmin) + L25(Qpreimax + Qpreimin + Qprar + Qpraz + Q)
+» Combinaison A2 :

0,9 (Gmax + Gmin) + 125(Qpreimaxr + Qpreimin + Qprai + Qpraz + Quw)

La disposition et sens des actions prises en compte sont schématisé dans les figures suivantes :

Qprai
| | [
QF‘RI'.'I i Q“
1, 1
R SE— -
L'équipage de gauche est vide L'équipage de droite porte un voussoir
(n - 1 voussoirs a gauche) (n voussoirs a droite)

Figure VI- 8. La disposition des charges en situation temporaire (combinaison A)

Pour le calculer manuel nous avons appliqué la méthode des sections a I’axe de VSP et la fin
de chaque voussoir et nous avons obtenu les résultats suivant :

Tableau VI-1. Moment aux combinaisons A

X (m) 0 4 7.7 114 15.1 18.8 22.5 26.2
Maxe vsp Mw1 Mv:2 Myvs Myvy Mys Mys My
(MN.m) | (MN.m) | (MN.m) | (MN.m) | (MN.m) | (MN.m) | (MN.m) | (MN.m)
Comb Md(x) | -90.4639 | -68.1425 | -50.1488 | -34.6518 | -21.6513 | -11.1472 | -3.1397 0
Al Mg(x) | 81.9760 | -59.4067 | -43.2888 | -29.5307 | -18.1323 | -9.0938 | -2.4150 0
Comb Md (x) | -79.2407 | -60.0926 | -44.5587 | -31.0741 | -19.6388 | -10.2528 | -2.9459 0
A2 Mg(x) | 78.1720 | -51.9829 | -38.1760 | -26.2991 | -16.3523 | -8.3357 | -2.2493 0
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AVANT

86.0072

59.4068

68.1425

43.2888 50,1480

29.5307 34,6518

18.1323 216513

11.1472
3.1397

9.0938
2.4150

0.3121

FZ=11688.8281

Figure VI- 9. Moment a la combinaison A1l

AVANT

75.4278

51.9830 60.0926

38.1760 445587

26.2991 31.0741

16.3523 19.6388

10.2528
2.9161

8.3357
2.2493

0.2562

FZ=9953.0355
Figure VI- 10. Moment a la combinaison A2

VI1.2.5.2.Combinaisons en situation accidentelles de construction (type B) :

Ces combinaisons sont utilisées pour la justification vis-a-vis des états limites ultimes de
résistance sous combinaison accidentelle. En situation accidentelle, 1'ouvrage doit pouvoir
résister a la chute d'un équipage mobile. Dans ce cas, le fléau peut décoller de ses cales
d'appui provisoires mais la sécurité est assurée en mobilisant a pleine capacité les matériaux,
par exemple, dans le cas de précontrainte de clouage, par surtension de ces cables. Les
combinaisons d'action accidentelles sont donc les suivantes :

o,

< Combinaison B1 :

1,1 (Gmax + Gmin) + Fy + (Qprcl max + Qpral + Qpra2)

«» Combinaison B2 :

0,9 (Gmax + Gmin) + Fy + (Qprel max + Qpral + Qpra2)
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F AT 'QPRCI max
' QpraA
T

Figure VI-11. La disposition des charges en situation accidentelle (combinaison A)

Par la méthode des sections a I’axe de VSP et la fin de chaque voussoir on obtient les
résultats suivant :

Tableau VI-2. Moment aux combinaisons B

0 4 7.7 114 15.1 18.8 22.5 26.2
X (m) Maxe vsp Mv1 Myv: Myv; Mvq Myvs Mvs Mv7
(MN.m) | (MN.m) | (MN.m) | (MN.m) | (MN.m) A (MN.m) | (MN.m) (MN.m)
Md(x) -84.7154 | -63.3680 | -46.2676 | -31.6565 | -19.5344 | -9.9015 | -2.7577 0
Comb
B1
Mg(x) -39.2067 | -24.3710 | -14.6868 | -7.3659 | -2.4082 0.1862 0.4174 0
Md -84.9863 | -64.8648 | -48.4382 | -34.0682 | -21.7548 | -11.4981 -3.2 0
Comb ()
B2
Mg(x) -28.2538 | -16.9471 | -9.5739 | -4.1343 | -0.6283 0.9442 | 0.5832 0

Résultats par Robot Structural Analysais Professional :

FARBEUWd X APIXYGrF IBFE N g L Jer @ W BEs VMl & [& %]
AVANT
80.4419

63.3680
46.2676 | ———
[24.3710 ] 31.6565
[2.4082 | [7.3650 ] 145858 ! ( (—‘ 195344 |roemr
0.0000 - 1_0'4{74 I ) 27577) [ 5117 | I

FZ=9.7069

Figure VI- 12. Moment sous combinaison B1 .
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SRS EHO xARXNY-§F IBFE XN B | Ve @B e N &L &
AVANT
80.9902
_
34.0682
16.9471 _
foems) 1 02571 ] [Ega080
L-o.5652 [N
FZ=8.4601

Figure VI- 13. Moment sous combinaison B2 .

Donc les efforts maximaux résultent de la combinaison d’action type A1, ce qui nous
permettra de déduire la réaction et le moment en téte de pile pour pouvoir dimensionner la
précontrainte verticale de fixation du fléau .
M max = -90.4640 MN.m.
N max = 11.6888 MN.

VI1.3. ETUDE EN PHASE DE SERVICE

Pour les ponts construits par encorbellement successif, le calcul des sollicitations est
autant important en phase de construction qu’en phase de service. Dans ce chapitre, on
procédera aux calculs des sollicitations en phase de service, c'est-a-dire, lors de la mise en
service du pont, lorsque toutes les charges routic¢res seront appliquées afin de pouvoir calculer
le ferraillage actif nécessaire pour la reprise des efforts développés en exploitation.

Les étapes de la modélisation de I’ouvrage :

[a—

La définition des tracés horizontal et vertical du pont.

La définition de la bibliothéque des matériaux utilisés (béton, acier...etc.)
La définition des différentes sections de I’ouvrage.

La définition des conditions d’appuis.

La définition de la structure finale du pont.

La définition des cas de charge et des combinaisons de calcul.

Le lancement des calculs.

La vérification des résultats.

° ®» 2o kWD

L’interprétation des résultats.
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Dans notre cas, La structure est définie par des ¢léments barres et les appuis sont considérés
comme des appuis simples au niveau des piles, et des appuis doubles sur les culées.

B Sl B WL G el & I L

Figure VI- 14. Modélisation par ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS.

VI1.3.1. Les combinaisons de calcul considérées :

Les ¢léments du pont sont calculés a partir des charges suivantes

= Poids propre (PP) : Pris en compte automatiquement par le logiciel.

= Complément du poids propre (CCP): Charge uniformément repartie le long du
tablier.

= Charge A : Charge uniformément repartie le long du tablier

= Surcharge Bc.

= AT : gradient thermique.

= T :latempérature.

* Surcharge militaire Mc120.

= Convoi exceptionnel D240.

= Surcharges sur les trottoirs (St) : Charge uniforme repartie le long du tablier.

VI.3.2. Le principe de calcul manuel et vérification du moment fléchissons

Pour le calcul manuel. En utilisant ’équation des trois moments (dite aussi méthode
des rotations) ou aussi méthode de Clapeyron. Elle permet de calculer les moments aux
appuis intermédiaires des poutres continues.

Si toutes les travées de la poutre ont la méme rigidité EI , la relation devient :

M;_ylicy + 2(li=y + [))M; + My l; = —6EI(@;5 + ¢i4)

M. désigne le moment sur I’appui Ai.i .

M; désigne le moment sur 1’appui A;.

Mi+1 désigne le moment sur I’appui Aj+1 .

(#ig + @) Rotation due aux charges extérieures.
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VI1.3.2.1. La Sollicitation dues a la charge permanente :

Le degré d’hyperstaticité est égal au nombre des appuis intermédiaires dans notre cas d = 3
q: Charge répartie

AlHHlHHHHHHHHlHHHHH

éaction saction Baction Eaction

$ B7ED 5 33 KN/m .

q2=qec=svsp * 58—5 + sc * SZB =7.521 KN/m .

Prop = 18.24 kN /ml
P.or = 2.5 kN /ml
Py, = 6.625 kN /ml
Py = 2 kN/ml

ql=qec=svsp * 2':;4 + sc

e CCP:

—_ 13
ql = 18325 KN/ml.  Rp=—1-=1269.8987 MN
_~13
q2=188.025KN/ml.  Rr="L-=2742981 MN

Aux point B : 176 Mg + 55 Mc = - 6 (1269.8987+274.2981)
Aux point C : 55 Mg+ 220 Mc+55 Mp = - 6 (1269.8987)
Aux point D : 176 Me + 55 My = - 6 (1269.8987+274.2981)

Mg =-36737.27 KN.m .

Mc =-50898.56 KN.m .

Mp =36737.27 KN.m .
Sy - O — o 5|

Mz 1.e+004kNm
Max=50899.94

Figure VI- 15. Moments due a la charge permanente (ROBOT STRUCTURAL).

VI1.3.2.2. La Sollicitations dues aux charges d’exploitation A(L) :

Pour simplifier les calcules, on transmit les équations par le systéme matricielle suivante :
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176 55 0 1(MA dl
55 220 55 |{MC;=6%*|d2
0 55 1761\MD d3
Tableau VI-3. Moment de calcul manuel aux chargement A(l)
Cas de Rp /Rr
charge POINT Q (KN) a b c M (KN.m)
B Rr 176 55 0 3979.9925
‘ 10687.68
1 “€ cas C 71.36 55 220 55 1079.32
Rp
D 0 0 55 176 337.2875
B Rr 176 55 0 10107.535
0
—ome C 53.71 55 220 55 8274.075
2 cas Rp
D 372333.39 0 55 176 2585.649
B Rr 176 55 0 2899.160
71754.21
. 1449.580
3-eme cag ¢ 47.92 . 55 220 55
D 0 0 55 176 2899.160
B Rr 176 55 0 10038.981
61616.981
-éme
4 cas C 4115 . 55 220 55 5716.802
D 285263.80 0 55 176 1786.501
B Rr 176 55 0 5148.102
0
geeme aq C 36.76 55 220 55 11325.824
g 148.10
D 254831.04 0 55 176 5148.102
B Rr 176 55 0 2899.160
. 48365 .21
67™° cas C 32.30 55 220 55 1449.580
Rp
D 223913.02 0 55 176 2899.160
B Rr 176 55 0 10038.981
‘ 44052.773
7M€ cas C 29.42 55 220 55 5716.802
Rp
D 203948.02 0 55 176 1786.501
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R 2 it B BFEan < Jnd &2 |& % |

Figure VI- 16. Moments dues aux Ai(l) .
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Figure VI- 17. Moments dues aux Az(l) .
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Figure VI- 18. Moments dues aux As(l) .
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Figure VI- 19. Moments dues aux A4(l) .
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Figure VI- 20. Moments dues aux As(l) .
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Figure VI- 21. Moments dues aux Ag(l) .
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Figure VI- 22. Moments dues aux A7(l).
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V1.3.2.3. Combinaisons d’actions

Selon le R.C.P.R, on doit considérer les combinaisons de charges suivantes

Tableau VI-4. Combinaisons en cas de service
Combinaison G | AL | ST | BC | BT | D240 |MCuo @ T re | w
Coiv'B 1|12 1 0 0 0 0 06 | 05 0
CO;V'B 1 0 1 1.2 0 0 0 06 | 05 0
cove 1 0 1 | o 12 0 0 06 | 05 0
e 1 0 1 0 0 1 0 06 | 05 0
ELS CO;\”B 1 0 1 0 0 0 1 06 | 05 0
come 1 0 0 0 0 0 0 1 0 0
CO;V'B 1 0 0 0 0 0 0 0 1 0
cove 1 0 0 0 0 0 0 0 0 1
VB 135 |16 16 0 0 0 0 09 | 075 | o0
R 0 16 | 16 0 0 0 09 | 075 | o
VB lass 0 16 | 10 0 0 0 09 | 075 | 0
OVF lass 0 16 0 16 | 135 | o0 09 | 075 | o0
CO;\”B 135 0 16 0 0 0 135 | 09 | 075 | o
VB lass 16 | 16 0 0 0 0 0 0 0.9
ELU COMB
) 135 0 16 | 16 0 0 0 0 0 0.9
COE';V'B 135 0 16 0 16 | 0 0 0 0 0.9
OVElass 0 16 0 0o | 135 0 0 0 0.9
e 13s 0 16 0 0 0 135 | o0 0 0.9
Cci'\l"B 135 0 0 0 0 0 0 0 0 15

VI1.3.3. Les résultats

Les résultats obtenus sont donnés ci-dessous sous forme des figures présentant les
moments fléchissant, Nous considérons les efforts obtenus pour les combinaisons les plus
défavorables a I’¢état limite de service (ELS) et a I’état limite ultime (ELU). (Pour les résultats
des autres combinaisons voire ’ANNEXE B)
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AVANT

‘

Figure VI- 23. Le Moments maximum 4 ELS.

AVANT

.

FZ=2221.91/4999.41
FZ-13885.09/17504.90
FZ=16762.64/21390.66 FZ-13983.94/17948.93

FZ7=2952.50/5081.97

Figure VI- 24. Le Moments maximum a ELU.

VI1.3.4. Conclusion

L’outil informatique offre une aide trés précieuse pour le calcul des structures de forme
complexe, et qui par ailleurs, peut étre maitrisé afin d’obtenir des valeurs comparables des
sollicitations par rapport au calcul manuel. Une fois les différentes sollicitations calculées, on
peut a présent passer a I’étape du dimensionnement des armatures actives.
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I CHAPITRE VII. ETUDE DE LA PRECONTRAINTE

VIL.1. INTRODUCTION

La précontrainte dans les ponts construit en encorbellement successif est composée de deux
familles de cables :

» Cables de fléau : disposés au voisinage de la pile dans les goussets supérieurs pour
s'opposer efficacement a des moments négatifs.
» Cables de continuité : situés au voisinage de la clé dans les goussets inférieurs.

VIL.2. CARACTERISTIQUE DES CABLES UTILISES

Pour les cables de fléau et de continuité on choisit les cables 13T15s de classe 1860 MPa.
Les caractéristiques des cables sont détaillées dans le chapitre IV.

Tableau VII-1. Les caractéristiques de cable
Cable 13T15s
Force De Rupture Garantie Fprg 3256.5 KN
Force Elastique Garantie Fpeg 3627 KN
Tension A L’origine Po 2901.6 KN

VIL.3. CABLES DE FLEAU

Les cables de fléau sont dimensionnés pour jouer un double réle :

» En construction, pour assembler les voussoirs successifs et pour reprendre les
moments négatifs dus au poids propre des fléaux et aux charges de chantier.

» En service, pour participer, avec les cables de continuité, a la reprise des moments
négatifs dus aux charges permanentes et d'exploitation.

VIL3.1. EFFORT DE PRECONTRAINTE ET NOMBRE DE CABLES

La précontrainte doit générer des contraintes normales de compression afin d’avoir des

contraintes normales totales inférieur aux contraintes admissibles. Rappelons qu’en classe II
les contraintes limites sont :

Opc = 06fC]
opr = —0.7f;; ensection d'enrobage
ope = —1.5f;; hors section d'enrobage

0pc : Contrainte de compression admissible.
0y - Contrainte de traction admissible.

Les contraintes agissant sur la section sont représentées par les formules suivantes :

P P.ev Mv

Tsup =g+ ] I

Pev' = Mwr
1 1

_P
O-inf_g_

— ~
P o
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Avec :

M : Moment de sollicitation.

osup/inf - Contraintes dans la fibre la plus tendue et la plus comprimé de la section.

P : La force de précontrainte.

S : Aire de la section.

v : La distance du centre de gravité de la section considérée a la fibre supérieure.

v’ : La distance du centre de gravité de la section considérée a la fibre inférieure.

I : Le moment d’inertie de la section par rapport a un axe horizontal passant par le centre
de gravité.

e : L excentricité du cable par rapport au centre de gravité de la section.

Le nombre de cables et déterminé depuis les formules suivantes :

N S N>—
e.v = (1= AP)P,

Avec: e=v—d
Dans une premiére approximation on prend d=15cm et AP = 25%
Les résultats de calcul dans chaque section sont résumés dans le tableau ci-dessous :

Tableau VII-2. Nombres des cables
X Section I v v' e M P N df?;};::
(m) (m2) | (m4) (m) (m) (m) | (KN.m) (KN) retenu
Axe de Vsp 0 14.083 | 10.586 | 1.243 1.557 | 0.943 | 90460 |53539.55|24.60 26
Fin de Vsp 4 6.407 | 6.658 1.105 1.695 | 0.805 | 68140 |36140.6|16.61 26
Vi 7.7 6.407 | 6.658 1.105 1.695 | 0.805 | 50147 26612.42|12.23 22
V2 11.4 6.407 | 6.658 1.105 1.695 | 0.805 | 34561 |18401.62| 8.46 18
V3 15.1 6.407 | 6.658 1.105 1.695 | 0.805 | 21651 |11508.2| 5.29 14
V4 18.8 6.407 | 6.658 1.105 1.695 | 0.805 | 11147 |5932.161| 2.73 10
V5§ 22.5 6.407 | 6.658 1.105 1.695 | 0.805 3140 [1673.498| 0.77 6
Vo6 26.2 6.407 | 6.658 1.105 1.695 | 0.805 0 0 0 2
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VIIL.4. DISPOSITION DES CABLES DE FLEAU ET ANCRAGE
VIL.4.1.Espacement et enrobage des cables de précontrainte

Selon le BPEL 91, La disposition des cables doit vérifier les conditions suivantes

= 15@sip=3
&y + @sips2

*+ 15@sig=2
CVES
p lignes de « @sig=1
;of;dlgl'ts °H ©12@siq=2

+ dem
@ designant le diamétre d'encombrement maximal des conduits intéresses.
My

q colannes de conduits
g2

c=:
+ (3da)
@4 * @, limite & 80 mm
2 limité a 80 mm - d
a désignant la dimension horizontale du rectangle circonscrit au conduit ou au paguet de conduits.
Four les ouvrages courants d est égal a4 4 em.

i Figure VII- 1. Les espacement et enrobages des cables.
Pour notre cas :
a=8cm, d=5cm, ® =80mm ey = 8mm.
ey =8mm.
c=8mm.

VIL.4.2. Ancrage
L’ancrage utilisé est un ancrage du model C de FRYSSINET

+ A, B : dimensions en plan de la tromplaque (A2 B).
-3, b : dimensions du prisme d'essai (a = b ). . a1 TR
+ X, v : I'entraxe des ancrages dans les directions x et y. j
- x"y" : la distance de I'ancrage au parement le plus proche
dans les directions x et y.
. fcm'o - la résistance moyenne du béton & la compression mesurée
sur cylindre avant la mise en tension.

Toiom

TK. Les dimensions x et y doivent
T Pan I; ™ ¥ satisfaire les conditions suivantes :
S S = x= A+ 30 {mm)
; ¥ = B+ 30 (mm)
B i | x.y2 a-b
o ot B O N o LY, x= 0,252 =
wo| R [ y= 085b
I % = 0,5x+ enrobage de béton — 10 (mm)
i i y' = 0,5y + enrobage de béton — 10 (mm)
= >

Figure VII- 2. Les espacement et enrobages des cables.
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Pour les cables 13T15s :
a et b selon la résistance moyenne de béton, pour fc28 =40 MPa :
Dans notre cas :

x,y = 289 mm

AxB=25x21 cm

et

VIL.5. TRACE DES CABLES DE FLEAU

x',y' =184 mm

a x b=34x34cm

Les cébles de fléau vont subir deux variations, en plan et en ¢lévation pour les ramener
aux ancrages et se bénéficier de la réduction de I’effort tranchant en descendant légérement
dans I’ame.

VIL.5.1.Tracé en plan

Le tracé en plan des cables a une allure en « S » suivant une trajectoire parabolique,

caractérisé par les équations suivantes :

4 Xi | Xit+1
ST AN 2
0 z(x) = zo + (21 — 7o) (7)
Bi+1 _ ?
R ;O‘I; ‘K; R ™
(o} : Bi(x) = arctan ( z)
L, L
. .
Tableau VII-3. Tracé de cable en plan
cavtes| o |y || @) | w | | wd | ey | Eouation
Axe VSP| CI 0 0 0| 0 0 / / / /
VSP C2 0 0 0 0 0 / / / /
A% C3 | 14 | 022 |0.11| 14 1.4 8.909 | 8.909 | 0.156 | 0.22 — 0.0561x2
V1 C4 0 0 0 / / / /
V2 C5 0 0 / / / /
V2 C6 | 14 | 022 011 14 1.4 8.909 | 8.909 | 0.156 | 0.22 — 0.0561x2
V3 C7 | 14 | 022 011 14 1.4 8.909 | 8.909 | 0.156 | 0.22—0.0561x?
V3 C8 | 14 | 022 |0.11| 14 1.4 8.909 | 8.909 | 0.156 | 0.22—0.0561x?
V4 CO | 1.9 | 044 (022 1.9 1.9 8.205 | 8205 | 0.228 | 0.44—0.0609x?
V4 C10 | 1.9 | 044 [022] 19 1.9 8.205 | 8.205 | 0.228 | 0.44—0.0609x>
V5 Cl1l1 | 23 | 0.61 [0.305 2.3 2.3 8.672 | 8.672 | 0.259 | 0.61—0.0577x?
V5 C12 | 23 | 0.61 [0.305 2.3 2.3 8.672 | 8.672 | 0.259 | 0.61—0.0577x?
V6 C13 | 25 | 0.78 [0.39] 25 2.5 8.013 | 8.013 | 0302 | 0.78—0.0624x?
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VIL.5.2. Tracé en élévation

Le tracé des cables doit étre rectiligne dans la traversée des joints. Afin d'assembler
correctement les €léments, le tracé des cables au passage des joints est le plus souvent
perpendiculaire a la surface extérieure du caisson. Au pres des ancrages sur une longueur de
demi-voussoir environ, le cable suit un tracé parabolique caractérisé par les équations

suivantes :
et I > 2
Ydo | - - y=d0+(d1—d0)(§)
4 a dlI 2
R RO =@ -
a = arctan(2(d; — dy)) Iiz
Tableau VII-4. Tracé de cable en €lévation
Cables do d; R(m) a (rad) Equation

Axe VSP C1 0 0 / / /

VSP C2 0 0 / / /

Vi C3 0 0 / / /
Vi1 C4 0.13 0.3 8.5 0.19279 0.13 + 0.05882x2
V2 C5 0.13 0.3 8.5 0.19279 0.13 + 0.05882x2
V2 Co6 0.13 0.3 8.5 0.19279 0.13 + 0.05882x2
V3 C7 0.13 0.3 8.5 0.19279 0.13 + 0.05882x2
V3 C8 0.13 0.3 8.5 0.19279 0.13 + 0.05882x2
V4 C9 0.13 0.3 8.5 0.19279 0.13 + 0.05882x2
V4 C10 0.13 0.3 8.5 0.19279 0.13 + 0.05882x2
V5 Cl1 0.13 0.3 8.5 0.19279 0.13 + 0.05882x2
V5 C12 0.13 0.3 8.5 0.19279 0.13 + 0.05882x2
Vo6 C13 0.13 0.3 8.5 0.19279 0.13 + 0.05882x2

MAHMOUDI & SEFFADJ

-61 -




< conception du

ferralllage tranversd

de voussolr >

( La disposition des Cables >

Caractéristiques des cables :

Type de céble : 13T15s

Section Ap =1 820 mm?

Classe : 1 860 MPa

Module d'élasticité : 190 000 MPa
Dimensions plaque d'ancrage : 25x21 cm?
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VIL.6. CABLES DE CONTINUITE

De facon générale, les cables de continuité¢ sont destinés a reprendre toutes les actions

complémentaires appliquées a la structure apres réalisation des fléaux.

Ces cables appelés aussi « cables éclisses » sont intérieurs au béton dans la partie basse du tablier
(I’hourdis inférieur) et, qui sont ancrés dans des bossages faisant saillis au-dessus de ce dernier.

Ces cables se trouvent au droit des clavages que ce soit en rive ou en travée intermédiaire pour
reprendre les moments positifs dus aux surcharges d’exploitations. Ils permettent également

d’établir progressivement la continuité de I’ouvrage et le rendre ainsi hyperstatique.

VIL.6.1.NOMBRE DE CABLES

Suivant les mémes démarches de détermination des cables de fléau, on calcul la
précontrainte nécessaire pour limiter les contraintes de tractions dans les fibres inferieure dues

aux sollicitations maximales en service.

Les contraintes dans la section sont représentées par les formules suivantes :

P P.ev Mv
G ST T

P Pev MYV

Ginf =5+ I

La force de précontrainte et le nombre nécessaire de cables sont donnés par ces formules :

M.V
)
>—1 >
P_l e.v N_(l—AP)PO
sTT
VIL.6.1.1.1. Travée principale

Tableau VII-5. Nombres des cables de travée principale

Nombre
X Section I A V' e M P N de

(m) (m2) (m4) (m) (m) (m) |(KN.m)| (KN) cables

retenu
Vsp 0 14.083 | 10.586 | 1.243 1.557 0.943 / / / /
Vi 7.7 6.407 6.658 1.105 1.695 0.805 4196 [1944.318] 0.893 2
V2 11.4 6.407 6.658 1.105 1.695 0.805 15506 |[7185.08 | 3.301 6
V3 15.1 6.407 6.658 1.105 1.695 0.805 | 35606 |16498.9| 7.581 10
V4 18.8 6.407 6.658 1.105 1.695 0.805 | 50508 |23404.1| 10.754 14
V5 22.5 6.407 6.658 1.105 1.695 0.805 | 60411 |27992.9| 12.863 14
Vo 26.2 6.407 6.658 1.105 1.695 0.805 | 65359 |30285.67| 13.916 14
V clé 27.5 6.407 6.658 1.105 1.695 0.805 | 65990 |30578.06/14.05113 14
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VIIL.6.1.1.2.

Travée de rive

Tableau VII-6. Nombres des cables de travée de rive.

X Section | \% \'A e M P N (ioclg::ll:s
m | @) | m) | m | m | m |(KNm) (KN Cotoms
Vsp 0 14.083 | 10.586 | 1.243 1.557 1.157 / / / /
Vi 7.7 6.407 6.658 1.105 1.695 1.295 / / /

V2 11.4 6.407 | 6.658 1.105 1.695 1.295 7733 | 3583.27 | 1.646

V3 15.1 6.407 | 6.658 1.105 1.695 1.295 9036 |4187.05| 1.924

V4 18.8 6.407 | 6.658 1.105 1.695 1.295 | 19822 |9185.00 | 4.221

V5 22.5 6.407 | 6.658 1.105 1.695 1.295 | 27615 |12796.08| 5.880

Vo6 26.2 6.407 | 6.658 1.105 1.695 1.295 | 27465 |12726.57| 5.848

Clé 27.5 6.407 | 6.658 1.105 1.695 1.295 | 23045 |10678.46| 4.907

cullée 33 6.407 | 6.658 1.105 1.695 1.295 0.06 0.02 1.2e-5

VIL.6.2. La disposition et trace des cables

Les cables de continuité vont avoir les mémes caractéristiques de tracé et de disposition que
les cables de fléaux. Les conditions suivantes doivent étre vérifiées :

ey = 8mm x,y = 289 mm
ey = 8mm x',y' =184 mm
c=8mm

VIL.6.2.1. Tracé en plan

2= 20+ (1~ 20) (3)

2
X

2(2; — Zi41)
2(z;)

Ri(x) =

Bi(x) = arctan (

)

L
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Tableau VII-7. La disposition des Cables en Travée principale en plan
A 70 Z, Xo | Xi Ry Ry Bo B 2 .
Cables Equation
m) | (m) | ()| (m | (@m) | (m) | (rad) | (rad) auatt
V4 Cl 0.17 | 0.085 | 1.7 | 1.7 17 17 0.09967 [0.09967| 0.17 — 0.0294x?
V4 C2 0 0 0 0 / / / / /
V3 C3 0 0 0 0 / / / / /
V3 C4 0.17 | 0.085 | 1.7 | 1.7 17 17 0.09967 [0.09967| 0.17 — 0.0294x?
V2 C5 0.17 | 0.085 | 1.7 | 1.7 17 17 0.09967 [0.09967| 0.17 — 0.0294x?
V2 Co 034 | 0.17 | 1.7 | 1.7 8.5 8.5 0.1974 | 0.1974 | 0.34 — 0.0588x2
_ 2
Vi | c7 |017]008 | 17| 17| 17 17 | 0.09967 |0.09967| 0-17 = 0-0294x
Tableau VII-8. La disposition des Cables en Travée De rive en plan
A 70 Z, Xo | Xy Ry Ry Bo B 2 .
CAPles | m) | m) | )| m) | m) | (m) | (rad) | (raq) | “auten
V4 Cl 0 0 0 0 / / / / /
V3 C2 0.17 | 0.085 | 1.5 | 1.5 | 13.2353 |13.2353|0.11285|0.11285| 0.17 — 0.0378x2
V2 C3 0.17 | 0.085 | 1.5 | 1.5 | 13.2353 |13.2353|0.11285|0.11285| 0.17 — 0.0378x2
VIL.6.2.2. Tracé en élévation
& l >
d —a (Y
+ 0 | | y=do+ (dy do)(l)
'S 2
+ N d i X
1 R(x) =————
“%r_ Y_ ) 2(dy — dyp)
R ' x
a= arctan(Z(d1 - do)) 2
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Tableau VII-9. La disposition des Cables en Travée principale en élévation
Cables | L(m) do d; R(m) | a (rad) Equation
V4 Cl 2.5 0.33 0.79 6.79348 | 0.2975 0.13 + 0.0736x2
V4 C2 2.9 0.13 0.49 11.6806 | 0.21518 0.13 + 0.04281x?
V3 C3 2.5 0.13 0.79 4.73485 | 0.36899 0.13 + 0.1056x2
V3 C4 2.9 0.13 0.49 11.6806 | 0.21518 0.13 + 0.04281x?
V2 C5 2.5 0.13 0.79 4.73485 | 0.36899 0.13 + 0.1056x2
V2 Cé6 2.5 0.13 0.49 8.68056 | 0.24961 0.13 + 0.05762x?
\% | Cc7 2.9 0.13 0.79 6.37121 | 0.31809 | 0.13 + 0.078482x?
Tableau VII-10. La disposition des Cables en Travée de rive en élévation
Cables L(m) do d; R(m) a (rad) Equation
V4 C1 2.7 0.13 0.58 8.1 0.27141 0.13 + 0.06173x?
V3 2 2.7 0.13 0.58 81 | 027141 | 0.13+0.06173x?
V2 3 2.7 0.13 0.58 81 | 027141 | 0.13+0.06173x2
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VIL.7. LES PERTES DE PRECONTRAINTES

L’effet de la précontrainte appliquées a une structure est variable selon les diverses
sections et en fonction du temps. Ces variations qui vont généralement dans le sens d’une
réduction des forces sont appelée pertes de précontrainte. (Pertes de charge)

On les classe en deux familles :

Les pertes instantanées : qui se produisent dans un temps relativement court au
moment de la mise en tension et de la mise en précontrainte. Elles sont appelées aussi pertes a
la mise en ceuvre. Elles sont dues a :

- Frottement du cable dans sa gaine.

- Tassement des organes d’ancrage (ou recul d’ancrage).

- Non simultanéité des mises en tension des différents cables (raccourcissement du

béton).

Les pertes différées : qui se produisent pendant un temps plus ou moins long apres que la
structure a été précontrainte et qui proviennent de I’évolution dans le temps des caractéres des
matériaux lorsqu’ils sont soumis a des actions permanentes. Elles sont dues :

- Retrait et fluage du béton.

- Relaxation des aciers.

VIL.7.1. LES PERTES INSTANTANEES
VIL.7.1.1. Perte par frottement du cable dans la gaine

Elle se produit par frottement du cable sur la gaine lors de la mise en tension de celui-ci
dans les zones ou il y’a contact entre ces ¢léments c.a.d. dans les parties courbes et aux points
ou le tracé présente des irrégularités. On doit aussi tenir compte des déviations parasites, dans
les zones ou la gaine est rectiligne,

il n'y a, en théorie, aucun contact entre le cable et sa gaine, donc aucun frottement.
En pratique, une gaine n'est jamais rigoureusement droite, elle présente des festonnages

plus ou moins marques selon la qualité de l'exécution. La perte par frottement est donnée par
la formule suivante :

AGfrore = Opo(1 — e~ A+02))

opo : tension a 1’origine, 6o= 1488 MPa

f: Coefficient de frottement de courbure, dans notre cas f=0,2 rd-1.

¢ : Coefficient de frottement droit, dans notre cas ¢ = 0,003m™.

B: La variation angulaire du cable a I’abscisse x. Elle est égale aux déviations dans deux
plans perpendiculaires.
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VIL.7.1.2.  Pertes par recul d’ancrage

Apres mise en tension on vient bloquer les ancrages. Le jeu existant dans I’ancrage permet
un léger glissement avant blocage définitif. Ce 1éger glissement est la déformation propre des
pieces d’ancrage, lorsque 1’effort appliqué par le vérin leur est transféré entrainant un
raccourcissement du cable donc une perte de tension. op(x)

Le déplacement g du cable vers l'intérieur de la gaine &
est géné par les forces de frottement avec celle-ci. A e ow(x)
une distance d, la somme des efforts de frottement
équilibre la perte de tension due au glissement du
cable et il n'y a plus de déplacement de 1'armature par
rapport a sa gaine. Le tassement d'ancrage ne produit
pas de perte de tension au-dela de la section située a

Gpog

l'abscisse d. 4
Les pertes par recul d’ancrage s’expriment par la formule suivante :

Aoy = 2.0p.k(d —x)

k=ﬁ§+¢
Ep.

d= p-g
Opok

Ep : Module d’¢lasticité du cable de précontrainte 190000 Mpa

g : Glissement d’ancrage g = 0.002

d : Distance sur laquelle se produit le recul d’ancrage, si x >d la perte est nulle.
VIL.7.1.3. Pertes par déformations instantanées du béton

Lorsque dans un élément plusieurs armatures sont tendues successivement, le
raccourcissement instantané du béton s’effectue au fur et a mesure de la tension des
différentes armatures, et la mise en tension de la iéme armature provoque un
raccourcissement du béton au droit des (i-1) éme armatures tendues et par conséquent une
diminution de leur force de traction.

La valeur moyenne des pertes dues a la non simultanéité de la mise en tension par cable
s’exprime par la formule suivante:

n—1 Op

Avrgec = 2 n Ep.E_bi

n : Nombre de cables. En pratique nT_l est souvent remplacé par 1 selon BPEL91.

Ebi : module de déformation instantané du béton.
ob : contrainte de compression dans le béton au niveau des cables suite a la mise en tension
supposée simultanée des n cables.

+

P.e? M.e
1 1

el

Oop =
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VIL.7.2.  PERTES DIFFEREES
VIL.7.2.1. Perte de tension due au retrait du béton

Le retrait est un phénomene de raccourcissement du béton dans le temps, dii a une
évaporation de I’eau excédentaire contenue dans le béton et a des réactions chimiques. Il aura
lieu dans les premiers mois apres le coulage du béton. Si to est I’age du béton au moment de la
mise en tension d’un cable, la partie non encore
effectuée du retrait vaut :

er (1 —r(to))
Avec:
¢ r: Retrait final du béton, €/ = 2.10 pour un climat humide comme celui de notre ouvrage.
r (t) : Loi d’évaluation du retrait en fonction du temps.
La perte finale de tension par retrait est donc :

Acr (t) =Eper (1 —r (to))

Tres souvent, on peut négliger » (t0) devant 1, ce qui conduit a la formule simplifiée :
Aor (t) = Eper.
Aor (t) = 2.10%4 x 1.9.10° = 38 MPa

VIL.7.2.2. Perte de tension due au fluage de béton

Le fluage dans le béton est une déformation qui résulte de I’application d’une contrainte
constante. A la différence du retrait, le fluage commence au moment du chargement et se
développe pendant la durée d’application de ce dernier, et le fluage du béton entraine- tout
comme le retrait- une diminution progressive de la tension dans les armatures de
précontrainte. La perte due au fluage s’exprime par la formule :

Ep

Aog; = (o + Ub)-Ebj

» M : Contrainte maximale (aprés pertes instantanées) de compression du béton
au niveau du cable moyen.

» b : Contrainte finale dans le béton au niveau du cable moyen. D’apres les
réglements B.P.E.L., on estime que cM >1.5 ob La formule devient :

Aoy, = 2.50,. -2
o, .50,
Ji! b Ey;

VIL.7.2.3. Perte de tension par relaxation d’acier

La relaxation de I’acier est un relachement de la tension, cette perte dépend de I’acier
et de son traitement. Un acier est caractérisé par sa relaxation a 1000 heures exprimé par
p1ooo = 2,5% pour des aciers T.B.R. (Trés Basse Relaxation).

La perte de tension finale d’une armature du la relaxation de I’acier est donnée par :

AGreiax = mplooo (u— .UO)O-pi
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oo
Avec u= f—’”
prg

opi : La contrainte dans le cable apres pertes instantanée.

VIL.7.3. Détermination des pertes totales

La somme des pertes instantanées :
Aoy = AGfrore + Aoy + Adygec

La perte de tension par relaxation de 1"acier diminue sous 1 effet du retrait et du fluage
du béton. Il en a été tenu compte forfaitairement dans cette relation en minorant par 5/6 la
valeur de la relaxation finale de l"acier.
La somme des pertes différées :

Les pertes totales :

5
Aadiff = AO’ret + Aafl + =

6

AO-relax

Aatot = AO'i + Ao-diff

On résume le Calculer des pertes de la précontraintes dans le tableaux suivants :

Tableau VII-11. Les Pertes Totale

Axe VSP |FIN VSP | FIN V01 | FIN V02 | FIN V03 | FIN V04 | FIN V05 | FIN V06
AGiror (%) 12.030 | 10.968 | 11.097 | 11.112 | 10.588 | 9.011 | 5229 | 0.000
Aoy (%) 2396 | 4377 | 5321 | 5748 | 5489 | 4282 | 5776 | 6.759
AGrace (%) 0231 | 0822 | 0.788 | 0.770 | 0.717 | 0.623 | 0436 | 0.170
Pertes i"stﬁ/‘ganées ASi | 14657 | 16.167 | 17.206 | 17.630 | 16.794 | 13.915 | 11441 | 6.929
AGret (%) 2554 | 2.554 | 2554 | 2554 | 2554 | 2.554 | 2.554 | 2554
Acn (%) 0.174 | 0.711 | 0.692 | 0.691 | 0.657 | 0.581 | 0412 | 0.163
AGretax (%) 3236 | 3.026 | 2.886 | 2.829 | 2.941 | 3340 | 3.699 | 4392
Pertes différées Acan (%) | 5424 | 5.787 | 5.650 | 5.603 | 5.662 | 5919 | 6.049 | 6377
Pertes totales (%) 20.081 | 21.954 | 22.857 | 23.233 | 22.456 | 19.834 | 17.489 | 13.306
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VIL.8. VERIFICATION DES CONTRAINTES NORMALES

L’application de la précontrainte engendre I’apparition de contrainte normales en fibres
supérieures et inférieures qui doivent étre vérifiées vis-a-vis des contraintes admissibles fixés
par le reglement BPEL. Pour la classe II, les contraintes admissibles de compression et de
traction sont :

fe2s = 40 Mpa
Opc = 0.6f.; = 24 Mpa
ope = —0.7f;; = —2.1 Mpa en zone d'enrobage
ope = —1.5f;j = —4.5 Mpa hors zone d'enrobage

Les contraintes agissant sur la section s’expriment par la formule :

Pr+P. Prerv P.e.v M.v
_f C_I_ff_CC_I_

Tsup = g i i i
P.+P. Pcesv P.e.vv M.V
Opp=L—C- LT e
f S i i i

» Pt er: La force et I’excentricité de la précontrainte de fléau.
» Pc e La force et I’excentricité de la précontrainte de continuité.

Les contraintes doivent étre vérifiées dans toutes les sections critiques du pont a vide et en
service.

Les résultats sont présentés sous forme de tableau dans I’annexe.

Toutes les contraintes sont inférieures aux contraintes admissibles.

VIL.9. STABILISATION DU FLEAU AVEC CLOUAGE PAR PRECONTRAINTE :

En cours de construction, le tablier se présente sous forme de deux console égales qui
constitue un fléau dont I’équilibre statique pose un probléme spécifique a ce type de
construction, pour cela on prévoit un encastrement provisoire du fléau.
On va utiliser la méthode de clouage par précontrainte verticale car elle est la plus
¢conomique pour des travées dont la portée est inférieure a 120 métres, elle consiste a
tendre des armatures verticales pour plaquer le voussoir sur pile sur ses appuis.

La precontrainte de clouage est calculé juste pour les flau sue p1 et P3,car le fleau cntral
(sur p2) est déja encastré avec la pile

F1 Fixf
. INY M
* M et N sollicitation résultante de Al et B1
e RaetRb : les réactions d’appuis provisors ~ ' VS
e Fi: force de n cdble d’une file
* e entraxe des appuis provisoires Ro R.
* d: entraxe cale-cédble T T . A
gggz_lﬂif ' | o] Eﬂ provisoire
[ € .| Cable de
d clouage
Pile ——»

Figure VII- 3. Schéma descriptif de clouage
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VI1.9.1. Calcul nombre de cables :

On calcule tout d'abord I'excentricité de la résultante des efforts M/N de chaque
Combinaison A et B :

e Si M/N <e/2 le fléau ne risque pas de basculer, les cables de clouage ne sont
donc théoriquement pas nécessaires.
e Si M/N > E/2 les cables de clouage doivent rétablir I’équilibre du fléau, pour
Calculer le nombre n de cables a disposer.
L’aménagement de la téte de pile donne
e=4m. d=44m.
Vérification :
on a pour toutes les combinaisons une
Excentricité de la résultante des efforts : M/N > E/2, donc il y a un risque de basculement et
il est nécessaire de poser des cables de clouage. On distingue 2 cas :

VIL9.1.1. Situation temporaire de construction (combinaisons A) :

Le fléau ne doit pas décoller. Le précontraint doit compenser la réaction de soulévement
de la cale A sous I'action de M et N. Le nombre de cables « n » est donné par :

M N
___ &2
~ ((1 - AP) xop0)

nxs

AP : est la perte de tension estimée. AP =25 %.

op0 : est la contrainte a I’origine. op0 = Min (0.8 fprg ; 0.9 fpeg ) =1 488 MPa.
fprg =1 860 MPa et fpeg =1 674 MPa : limites de rupture et ¢lastique.

S : section d’un cable 15T15. s = 0.00225 m>.

VI1.9.1.2. Situation accidentelle (combinaisons B) :

Le voussoir de pile sous I'action de la résultante N et du moment M des charges appliquées
au fléau, reste en équilibre par surtension Fi2 des cables d'une file d'appuis provisoires et
compression Rb des cales de 1'autre file d'appui. Le nombre des cables est donné par :

( NxE ) D
nxs =| —— X —
2 K

K=(1—AP)xapOx(ZD—E)x(D—E)+%x(nz+(D—E)2 )

gp = 1.00 pour les combinations accidentals
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Tableau VII.12 : Calcul de nombre de cables de clouage.

Comb M(MN.m) N (MN) M /N (m) E/2(m) | nxs(mm? | nXs(mm?)
Al 90.4640 11.6888 7.7394 2 8135.6294 3.62
A2 79.2408 9.9530 7.9615 2 7195.586 3.19
Bl 84.7154 9.7069 8.7274 2 7919.185 3.52
B2 84.9863 8.4601 10.0455 2 8254.440 3.67

Donc on prend n = 4 céables par file de cales (total de 8 15T15s)

VI11.9.1.3. Calcul de la surface des cales

En supposant qu’on a deux cales de dimensions « a x b » par ligne d’appui, alors la
surface des cales est donnée par la formule suivante :

2 fou=085xfef0xb ;

S=2><a><b=fb

fef=fc28 +2 x pt x fe

o fc28 =40 MPa ; fe = 500 MPa.
e pt: est le pourcentage de frettes. pt =2%.
e fecf : est la résistance en compression de béton fretté. fef = fc28 + 20 = 60 MPa.

Tableau VII.13 : les valeurs de fbu.

Combinaisons (C) Yb fbu
Temporaires A 1.00 1.5 34.000
Accidentelles B 0.85 1.15 52.174

Pour le calcul de Rb, on distingue deux cas :
VIL.9.1.3.1. Situation temporaire de construction (Combinaisons A) :
N M, pi
Ra = T + Fi
Fi=n x (1 - AP )xop0 xs=10.044 MPa

VI1.9.1.3.2. Situation accidentelle (Combinaisons B) :

Pour vérifier s’il y a bien un soulévement de la cale, on doit calculer Ra :

SiRa>0=> iln’yapasdesoulévement de la cale, le calcul de Rb se fait comme
Précédemment.
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SiRa<0=> alorsRb=Ex (FixK4+NxK3/(2xE)+M)/Kl1
Avec :

K1 =D+ (D -E)?=19.52 m’.

K3 =2KI - E*=23.04 m’.

K2=D*+E x (2D-E) x (D - E) = 92.864 m>.
K4=(2D-E)xK2/(E x D?) = 1.428 m>.

Les résultats sont montrés dans le tableau ci-dessous :

Tableau VII.14 : Calcul de dimensions de cales.
Combinaisons | Ra (MN) Ra (MN) S(m?) S /2 (m?) a (m) B(m)
Al -6.728 49.279 2.453 1.226 0.8 1.53
A2 -4.7897 42.852 2.13 1.065 0.8 1.33
B1 -6.281 43.437 2.16 1.080 0.8 1.30
B2 -6.972 40.478 2.01 1.005 0.8 1.26

Les dimensions retenues sont 1.6x0.8 m

3.26

bossages

provisoires

/

Cales en béton

/.00

Ouvertures pour le

controle des ancrages

o™

|
|
|
L4béjoi”7 ™ sho

Figure VII- 4. Tracé des cables de clouage
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4.0 |

3.26 ‘

T~ | T Cale en béton

vérin hydraulique

o

4.00
@

Cdble de clouage

%
8 &1

(N A =,
Appui définitif

Figure VII- 5. Aménagement des tétes des piles en phase de construction

VII.10. CONCLUSION

La précontrainte est un ¢lément fondamental dans la superstructure d’un pont qui doit étre
calculé avec une grande précision afin d’éviter le dépassement des contraintes dans toutes
section du tablier. A travers ce chapitre, nous avons pu établir un dimensionnement de cablage
de précontrainte qui satisfait les conditions de résistance et les régles constructive.
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VIIL.1.INTRODUCTION

Dans ce chapitre on va déterminer les armatures passives transversales et longitudinales
de chaque ¢lément de voussoir (ames, hourdis...). Pour ce faire, il y a lieu d’appréhender les
moments défavorables engendrés par les différents chargements.

Dans un ouvrage de hauteur constante, les calculs en flexion transversale sont menés dans
la section courante consiste a étudier la flexion du caisson sur une longueur limitée de
I’ouvrage, mais suffisante pour tenir compte correctement de la zone d’influence des charges
concentrées.

VIII.2.MODELISATION DE LA SECTION TRANSVERSALE

La mod¢lisation est effectuée par le logiciel ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS. Le
caisson est modélisé par un portique fermé (cadre) et appuyé au niveau de la partie inférieure
des ames par deux appuis doubles a I’extrémité de chaque ame.

Pour chaque voussoir, on prendra une longueur unitaire égale a 1m. Les sections des
différents éléments du caisson sont prises comme des sections équivalentes en termes de Poids
et d’inertie.

Figure VIII-1. Coupe sur la section idéalisée

VIIL.3.LES COMBINAISONS DE CALCUL

Pour la justification des sections transversales, on a pris les mémes combinaisons de
calcul qu’a I’¢étude longitudinale, et pour 1’évaluation des efforts on a pris des combinaisons a
I’état limite ultime ainsi qu’a limite de service. Ces combinaisons sont résumées dans le
tableau suivant :

Tableau VIII-1. Les combinaisons de calcul
La combinaison ELS ELU
Combi 1 G+ 1.2(A+St) 1,35 G+ 1,6 (A + St)
Combi 2 G+ 1.2 (Bec+ St) 1.35G+ 1.6 (Bc + St)
Combi 3 G+ 1.2 (BT + St) 1.35G + 1.6 (BT + St)
Combi 4 G +Mc 120 13.5 G+ 1.35Mc 120
Combi 5 G+ D 240 13.5 G + 1.35 D240
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VII1.4.Les résultats :

Les résultats obtenus apres I’analyse du modele sont représentés ci-dessous par des
diagrammes de ’effort tranchant et de moment de flexion. Les valeurs prises pour le calcul de
ferraillage de la section transversale sont qui représente les valeurs maximales en ELS et en
ELU, précisant que le moment est exprimé en KN.m et I’effort normale en KN.

gy DN IR R— [® %

AVANT

“My 100kNm
Max=187.36

4
fgx Min—322.77

Cas: 3 37A62
g - xz Y =0.00 m - Lignes de construction 1 |a]r -

Figure VIII-2. Le moment maximum a ELS

.
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RO 20 Ve BB dee s
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AVANT

My 100kNm

A Max=249.10
fgx Min—430.80
Cas: 63A88
R xz 'Y =0.00 m - Lignes de construction 1 [PSRe =

Figure VIII-3. Le moment maximum a ELU
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“| 6 lal M L 33762 v|hE &L & 5|

AVANT

Figure VIII-4. L’effort normale de I’ame a ELS

ol @ LS s v &L |& "

AVANT

Figure VIII-5. L’effort normale de I’ame a ELU
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Tableau VIII-2. Les moments extrémes

SECTION Mu]t (I{N.m) Mser Nult (I{N) Nser (KN)
. Al 116. 54
Hourdis 6.76 87.5
supetieure A2 -430.80 -322.77
A3 24035 187.36
L’AME 631.58 472 57
Ad -93.26 -69.84
A 93.2 -69.84
Hourdis > sup 93.26 69.8
Lo A5 InF 13.69 10.17

VIILS5.Ferraillages des différents éléments des voussoirs

Le ferraillage du hourdis supérieur est calculé en considérant une dalle en flexion simple,

ainsi que le hourdis inferieur et I’encorbellement qui se calculent de la méme fagon . Tandis

que le ferraillage des ames est calculé en admettant qu’elle est soumise a une flexion

composee .

VIIL.6.Exemple de calcul de ferraillage du hourdis supérieur

Pour déterminer la section d’acier nécessaire, on doit satisfaire 2 critéres:

«» L’état limite de service en travaillant sur une section d’un métre linéaire, et en

considérant que les fissures sont préjudiciables :

Mser
As=

ZXos
Sachant que :

On calcule le ferraillage par une métre linéaire .

b=1m.
h=0.55m.
¢=c=0.04 m.

M ELs (sup) = - 322.77 KN.m.
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6bc = 0.6 * fo8=24 MPa
ost=250 MPa,
fios = 3 MPa.

d=0.9%*0.5=0.495m.

X = (15 X Gbc)

= (s xowron) xd=0.29 m.
Z==0.3247 m.
Mi=0.5 xb x X X obc X z=1.39 MN.m

M1 > Mser (sup) Section Sans armatures comprimées (S.S.A.C)

Mser
Aser _ZX — = 28.5 cm?.

O'st

La condition de non-fragilité est donnée par la formule suivante :

. fy
Amin = 0,23 Xb X d X —
fe
Amin =2.459 cm? /ml = La condition de non-fragilité¢ (CNF) est vérifiée.

Ferraillage longitudinal:
Asl=22=12.1 e

Nappe inférieure :

h =0.2 m; Mser = 87.54 KN.m <M1 =184 48 KN > Section (S.S.A.C)

Mser

Aser =26.2 cm?.

_ZXOTst
Amin = 2.48 cm? /ml

2 La condition de non-fragilité (CNF) est vérifi¢e
Asl==2=8.734 o’

2 La condition de non-fragilité (CNF) est vérifi¢e

A I’aide d’un logiciel de calcul de ferraillage (Robot Expert 2010), On trouve les résultats
données dans les tableaux VIII-3
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Tableau VIII-3. Ferraillage Passif
TRANVERSAL LONGITUDINALE
Elément NAPPE H
As (cm?) 0 e(cm) | As(cm?) 0 e (cm)
Hourdis Sup 55 285 | 6 HA25 17 9.5 | 5HA 16 20
supérieur Inf 20 262 | 6HA?25 17 95 | 5HA 16 20
A Interne 40 5.6 6 HA 14 17 6 5HA 14 20
AME
Externe 40 144 | 6 HA 20 17 6 5HA 14 20
Hourdis Sup 25 152 | 6 HA 20 17 9 5 HA 25 20
inférieur Inf 25 3.3 6 HA 12 17 3.3 5 HA 25 20

NB : les armatures longitudinales au niveau de 1’hourdis inférieur sont les armatures

des zones tendues (flexion longitudinale)

HA 20 HA 25
el7 e=20

% ¢ © ©o ©o ® © ® o © © 6 © © © 0 °

e17 e =20

Figure VIII-6. Ferraillage du voussoir

NB : le ferraillage transversal des goussets supérieurs s’étale jusqu’a la nappe supérieure pour
renforcer cette zone vis-a-vis les efforts locaux exercés par 1’équipage mobile en phase de
construction.

VIIL.7.CONCLUSION

Par ce chapitre, nous avons dimensionné et vérifi¢ 1’armatures passif dans chaque ¢lément
de la section du tablier. Et la modélisation par ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS nous a
permis de déterminer les efforts et les combinaisons les plus défavorables pour la section.
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IX.1. INTRODUCTION

Le calcul sismique a pour objectif la détermination de la réponse d'un ouvrage a un
mouvement tellurique sollicitant ses fondations. On entend par réponse le calcul des
sollicitations, des déplacements, des vitesses et des accélérations subis par 1'ouvrage. Ce calcul,
qui reléve du domaine de la dynamique des structures, se révele délicat du fait de l'aspect
aléatoire de l'excitation.

I1X.2. LES CARACTERISTIQUES SISMIQUES

L’effort sismique en fonction de l'accélération de zone. Donc, un spectre de réponse
horizontal et un spectre de réponse vertical sont utilis€s pour I'estimation la réponse maximale
de I'ouvrage.

- Le pont est classé selon I’importance en groupe 1 (pont stratégique)

- D’ouvrage se trouve dans une zone sismique Ila (sismicit¢ moyenne)

- le coefficient d’accélération de zone A = (.25.

- le sol est de catégorie S1 (site rocheux).

- le taux d'amortissement du matériau constituant les appuis (béton armé) 5%.
- le module de cisaillement d'élastomére en cas sismique : G = 1.2MPa.

I1X.3. LA METHODE UTILISEE POUR ESTIMATION DE L’EFFORT SISMIQUE

L’analyse monomodale est une méthode approchée qui considére que le mode fondamental
pour le calcul des efforts sismiques, elle est applicable aux ponts qui satisfont ces conditions :
- Lamasse modale est supérieure a 70% de la masse totale de la structure.
- Le biais (angle entre I’axe du tablier et I’axe des appuis) est supérieur a 70 grades.
- La courbure (angle balay¢ en plan par la tangent a I’axe) est inférieure a 30 grades.
- la distance entre le centre de masse du tablier et le centre €lastique des appuis
n'exceéde pas 5% de la distance entre appuis extrémes.
Dans notre cas la premiére condition n’est pas vérifiée donc la méthode monomodale n’est
pas applicable, on doit passer a I’analyse par la méthode de spectre de réponse.

L'analyse par le spectre de réponse (analyse dynamique linéaire) est une analyse ¢lastique
des réponses dynamiques maximales de tous les modes significatifs de la structure. La méthode
se base sur un calcul dynamique multimodal spectral et tient compte de fagon statique des
déplacements différentiels. La réponse globale est obtenue par des combinaisons statistiques
des contributions modales maximales. L’effet de I’action sismique est déterminé a partir d’un
modele 3D sur logicielle ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS. Pour cela on réutilisera le
model longitudinal, en modélisant les piles et les appareils d’appuis.

Figure IX-1. Modéle de calcul multimodal.
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IX.4. Les spectres de réponse
Pour I’évaluation des efforts sismique dans les trois directions ainsi que les périodes propres.

On considére pour le calcul la masse du tablier, des piles et équipements.

Les spectres de réponses utilisées pour I’analyse sont montrés dans les deux figures :

0 1 2 Période (s) 3 4
Figure IX-2.Spectre de réponse horizontale.
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Figure IX-3.Spectre de réponse verticale.
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IX.5. Les modes significatifs

Tous les modes qui ont une contribution importante a la réponse structurale totale doivent
étre pris en compte. Autrement dit, on tient en compte les modes pour lesquels la somme des
masses modales effectives X(Mi) atteint au moins 90% de la masse totale du pont MT.

Les résultats de calcul des modes propres sont donnés ci-dessous :

Tableau X-1. Modes propres
Mode PEtai Participation de la masse (%) Cumul de participation (%)
[sec] UX 100 UZ | CumulX | Cumul Y | Cumul Z
1 1.23 0 60.96 0 0 60.96 0
2 0.93 75.66 0 0 75.66 60.96 0
3 0.62 0 12.24 0 75.66 73.2 0
4 0.32 0 0 0 75.66 73.2 0
5 0.29 0 1.38 0 75.66 74.58 0
6 0.29 0 0.04 0 75.66 74.62 0
7 0.18 0 0.42 0 75.66 75.04 0
8 0.12 5.57 0 0 81.23 75.04 0
2 0.11 0 0 0 81.23 75.04 0
10 0.1 0.01 0 0 81.24 75.04 0
51 0.01 0 1.71 0 92.06 90.25 0

N.B : Le reste des modes est donnée en Annexe B

I1X.6. COMBINAISON DES COMPOSANTES DE L'ACTION SISMIQUES

Selon le RPOA, une combinaison des forces sismiques orthogonales est employée

pour tenir compte de I’incertitude directionnelle du séisme. Cette combinaison nous donne
I’effet probable de I’action sismique maximale dii a I’apparition simultanée des actions
sismiques le long des axes horizontaux X et Y et de 1’axe vertical Z :

Ei=+Ex+0.3 Eyﬂ: 0.3E:

E2=+Ey+ 0.3 Ex+ 03 E:

E3=+E:+ 0.3 Ex+0.3 Ey

Ex, Ey et Ezsont les effets des actions sismiques dans chacune des directions respectives X,
Y et Z.
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IX.7. EFFORTS ET DEPLACEMENTS SISMIQUES

Les résultats des efforts sismiques sont donnés par le logiciel sous la combinaison :
G+E+0.4AT+D+YQ

Dans notre cas, le coefficient de combinaison (V) est pris égale a 0 (il ne s’agit ni d’un pont
urbain a trafic intense ni d’un pont ferroviaire).

FX=71.56 |

FX=34965 FX=292.94

FX=2273.25

Figure IX-4.LLA Réaction horizontale sur chaque appui.

FZ=2119.10

FZ=15205.42

FZ=17012.33 |

FZ=21903.06

Figure IX-5.La réaction verticale sur chaque appui.
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Tableau IX.2. Evaluations des efforts Sismiques

Réaction Culée 1 PILE 1 PILE 2 PILE 3 Culée 2

FZ (MN) 2.029 17.012 21.903 15.205 2.119

FY (MN) 0.429 1.638 4219 0.950 0.423

FX (MN) 0.07 0.550 2.273 0.293 0.06
MX (MN.m) 0 22.642 113.132 9.591 0
MY (MN.m) 0 7.142 44.182 2.729 0
MZ (MN.m) 0 0 1.187 0 0

IX.8. Conclusion

On a vu a travers ce chapitre le comportement du pont face aux sollicitations dynamique a I’aide
d’une model numérique avec le logiciel ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS.On a pu évaluer

ces efforts qui ont un role essentielle dans la vérification de la stabilité des éléments de la
structure.
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X.1.INTRODUCTION

Les appareils d’appui sont des €¢léments de structure qui assurent la liaison entre le tablier
et les appuis, ils ont pour fonction de transmettre les efforts verticaux et horizontaux .Ils jouent

un role fondamental dans la conception, le calcul et la survie de ’ouvrage. Ce sont eux qui
permettent & un pont d’assurer sa fonction vis-a-vis des usagers.

X.2. APPAREIL D’APPUI

Les appareils d’appui en élastomere fretté AAEF représentent plus de 90% des appareils
d’appui utilisés sur les ponts. Ce choix est dii aux certains avantages de type d’appareils :

= Descente de charge
= Déplacements horizontaux et rotation libre.
= Durabilité, colit, son environnement et ses dispositions constructives.

X.2.1. Choix du type d’appareil d’appui

Pour I’ouvrage mis en étude nous allons opter pour des appareils d’appui en ¢lastomére fretté
suite a leur constitution sous forme de feuillets d’élastomeére (du néopréne en général) empilée
avec interposition de toles d’acier jouant le rdle de frettes.

Le type d’appareils d’appui préalablement choisi, est le plus couramment employ¢ pour tous
les ouvrages en béton en raison des avantages qu’ils présentent :

= Facilité de mise en ceuvre.
= Facilité de réglage et de controle.
= IIs permettent de répartir les efforts horizontaux entre plusieurs appuis.

X.2.2. Evaluation des efforts appliqués aux appareils d’appuis

Les réactions appliquées sont calculées a ’ELU

Tableau X-1. Les réactions extrémes
Elément Réaction (MN) Cas de charge
PILE 1 17.887 1.35G +1.35D240+1.6ST+0.9T+0.75A0
PILE 2 21.399 1.35G+1.6AL5+1.6ST.0.9W
PILE 3 17.341 1.35G+1.35D240+1.6ST+0.9W
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X.2.3. Dimensionnement de I’appareil d’appui

La définition géométrique de 1'appareil d'appui est donnée sur la figure suivante :

L 4
" 1 % ¢
:} tg
Ty, _Y .
1
\
m a',b'ouD’ T =4 mm
- a,bou o

Figure X-1. Définition géométrique d'un appareil d'appui

= (a, b, a',b") sont les dimensions des appareils de forme rectangulaire.

= (D etD') sont les diametres des appareils d'appui de forme circulaire.

= (aeta') désignent toujours les plus petites dimensions en plan de 'appareil d'appui
s'il est rectangulaire.

Tb=n.(t1 + ts) + ts + 2. ; épaisseur nominale total de 1’appareil,

Te=nti+2esi e>25mm  Epaisseur initial total moyen d'élastomére en

cisaillement, e compris les enrobages supérieur et
Te =n.ti.si e<2,5mm inférieur.

n : Nombre de feuillets élémentaires d’élastomere.
ti : Epaisseur nominale d’un feuillet élémentaire d’¢lastomere.
ts : Epaisseur d’une frette ¢lémentaire.

e : Enrobage.

X.2.3.1. Aire de I'appareil d'appui :

Sous réserve des justifications complémentaires, la contrainte de compression moyenne
devra étre comprise entre 20 et 25 Mpa sur la surface « A » de l'appareil d'appui.

Npax = Rpax = 8.944 MN  ———»  a’x b’ >4471.75 cm?

Npjax = Rpax = 254 MN  ——————»  a’xb’ >1270 cm?

On prend : a X b = 700 X 700 mm? Pour La Pile

Onprend : a X b = 500 X 500 mm? Pour La Pile
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X.2.3.2. Calcul de I'épaisseur de I'appareil d'appui Tb :
Condition de non flambement :

a<T <Cl
10~ P~5

Sachant que : « a » est le grand c6té de 1’¢lastomere.

700 700
W=7OmmSTbST=14Omm
500 0
WzSOmmSTbST=1OOmm

X.2.3.3. Dimensionnement des frettes :

L’¢épaisseur de la frette doit respecter les deux conditions suivantes :

a X o
te > =
B * o,
ts =2mm
Avec :
oe =235 kg/mm? et G=0.9MPa
o =Nmax
M axb
_ axXb
ﬁ_ZXGx(a+b)

_ Npayx 2974 x 10°

- - — 11.9 MP
°m = T%b 500 x 500 @
) 700 x 700
a x — 100
B = _ — 1458
2XGX(a+b) 700 + 700
2% 0.9 X (—10 )
) 500 x 500
a x — 100
_ _ = 10.42
b 2XGX(a+b) Zxo_gx(SOO;bSOO)

ts = 3.73 mm Pronons t; = 4mm

ts = 2.08 mm Pronons t; = 3 mm
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Tableau X-2.Les résultats et le choix des appareils d'appuis

Cas de la pile Cas de la culée
Rmax 17.887 5.081
Nmax 8.944 2.54
axb 4471.75 1270

70 mm < Ty < 140 mm

T 70mm < Ty, < 100 mm
ti 16 mm 10 mm

Tq 96 mm 60 mm

ts 4 3

5 Feuilles de Ti =16 mm. - 8 feuilles d’élastomere

6 Freties de s 4 mm. Y fettes métaliques
On prendra Enrobage des chants : 5 mm. q

L. d’épaisseur : ts = 3 mm.
Enrobage extérieur : 8 mm. L
- Enrobage extérieur = 5 mm.

- Enrobage des chants =4 mm.

700 x 700 x 120 mm? 500x500x 116 mm?
(axbxt)

X.2.4. Evaluation des efforts horizontaux

X.2.4.1. Efforts dus aux actions statiques :

L’effort statique en téte de chaque appui est donné par la formule suivante :

_nxAxGraxb

sta
Te

G : module de déformation transversale d’appareil d’appui, G = 0,9 MPa.
A, : Déformation due a la force considérée.
axb : Dimensions de I’appareil d’appuis.
T, : Epaisseur des feuillets d’¢lastomére. Te =2 x Ee + 5 x ti =96 mm

n : Nombre d’appareils d’appuis 2 dans notre projet

X.2.4.2. Action due a la variation de la température :

nxApxG*xax*b
HT: T
e

Ar=er x| X;]
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er = A xa =4.095 % 107*

Ar=35C"eta=10"5C""1

u _2*35*0.9*0.7*0.7
T 0.096

Hy = 321.56 KN

X.2.4.3. Action due au retrait et fluage dans chaque appareil appui :

n* A, *G*xaxhb
Hr‘l'f: T
e

Ar+f: (& + &) * IXiI
& = 2% 107* : Coefficient de retrait.

g = kg * 107* : kn coefficient du fluage a t = 0 au moment ou il subit la contrainte o
On prend & = 3 % 10™*

|X;| : la distance entre les appuis centre de rigidité
Aryp=(2 X 107"+ 3x 107*) x 23.5
Ayyp = 001175

2% (0.01175) 0.9 0.7 x 0.7
Hrip = 0.096

H..;=107.953 KN
X.2.4.4. Efforts dus aux actions dynamiques :
Les actions dynamiques (effort de freinages systéme Bc et A(L)
Systéme de charge Bc :
Fgc =300 *b. =300 * 1.2 = 360 kN
Systéme de charge A(L) :

A xS 3.46 * 1506.20

F = 21 00035+5 20+ 00035+150620  ~0028KkN

X.2.5. Vérification de I’appareil d’appui

La reprise des charges verticales, horizontales et les rotations de la part des appareils
d’appuis menent a 1’apparition de déformation qui s’accompagne de contraintes qui sont
nécessaire a limiter pour éviter toute dégradation. La vérification se fait selon le RPOA 2008.
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X.2.5.1. Résistance a la compression :

La contrainte moyenne de compression doit vérifier la condition suivante :

Nmax
Om = P < 20 Mpa
e LaPile:
Niax 8.944 o o
Tmpile = b = 06505 18.25 Mpa < 20 Mpa condistion verifiee

e LaCulée:

Npgx _ 5.081

o _ _ < .. L
Om culée 2+b _ 06+05 10.37 Mpa < 20 Mpa condistion verifiee

X.2.5.2. Sécurité au flambement :

Vs * Py < P

P —4GBSzd

€= h
axb

YT t@+b)
Ys : Coefficient de sécurité, ys = 3 .
Py : Valeur maximale des charges verticales a I’ELU.
Pc : Charge critique de flambement.
G : Module de cisaillement, G = 0.9 MPa.
B : Aire nominale en plan de I’appui, B=a x b.
d : Somme d’une épaisseur de frette et d’une épaisseur d’élastomere, d = ti + ts.
h : Hauteur totale de 1’appareil d’appui.
S : Facteur de forme (rapport de 1’aire nominale en plan a la surface extérieure d’un feuillet.

ax*xb 0.7 x 0.7

S = = =10.93
2xt(a+b) 2%0.016(0.7 +0.7)

ax*xb 0.5 0.5

S = = =125
2+ti(a+b) 2%0.01(0.5+ 0.5)

Pc = 4GBSZE =4%0.9x0.25 % 10.932 M = 17919 MN
h 0.120

Pc = 4GBSzg =4%0.9x0.25 * 12.52 w = 15.625 MN
h 0.117
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Alors

Ys * Py =3%4.47 = 13.417 MN < P, = 17919 MN condition verifiee
Ys * Py =3%254=7.62MN < P =15.625 MN condition verifiee

X.2.5.3. Limitation de la distorsion :

On doit vérifier :
6 =tany < ¢
La distorsion d des appareils d’appuis doit étre limitée a une valeur critique oc.

= pour P="V<025 6<0.7+4(8—07)(025—P)
C
= pour P=-Y>025 §<14(1-2P)
c
Avec

C
6o = = borne par [0.7 < §, < 2]
c

C : Petit cote pour un appui rectangulaire
h. : Epaisseur total d’élastomére

P T 249 <025
P, 17919 '
_fu_ 2% (1625 <025
P, 15.625 '
5—C—0'7 =7.29 d sy=2
O_hC 0096 " onprond 0y =
C 0.5
50=h—c =—0.09=5.560npr0nd 6y =2

Spile = 0.7 + 4(2 — 0.7)(0.25 — 0.249) = 0.705
Sculée = 0.7 + 4(2 — 0.7)(0.25 — 0.19) = 1.012

A partir du robot (sous combinaison G+E+D+0.4T) : dpile max =0.0589 m  dcune = 0.095m

0.059
5=

= Som0 1.18<0.705 Condition non vérifiée
5= (?359 ;’ =1.8<1.012 Condition non vérifiée

X.2.5.4. Condition du non-glissement :

Pour assurer la stabilité¢ des appareils d’appuis au glissement dans le cas dynamique, on
vérifiera la condition : H<fN

H : ’effort horizontal
N : Peffort vertical.
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f : Coefficient de frottement, f = 0.1 + (%)

Hs max+ Ffl+r + 0.4 Ft
2

H:

Hs max : Effort sismique pour 1 appareils d’appuis sur pile (obtenu avec robot)

_ RG + Rs max cutée + 0,2 X RSUR max
2

N

> condition non verifiee

Donc on doit placer des dispositifs de non-glissement au niveau de la pile et la culée.
Remarque : pour les résultats des réactions (Voir ANNEXE B).

X.3. Ferraillage de dé d’appui
Le dé d’appui permet de diffuser les charges localisées provenant directement du tablier vers
I’¢lément porteur « chevétre », ainsi qu’assure le dévers du tablier.
X.3.1. Dimensionnement des dés d’appuis :

A pile =B pie=b + 200 - A =B =700+ 200 —-A =900 mm;

Acuiee = B cuiee =a+ 200 — A=B =700+ 200 — A=B =700 mm;

2XAXB

- 2X(A+B) =035m

dé

On prend H pite =H cuige= 0.4 m.
Les déférentes sections d’armatures sont évaluées suivant le guide SETRA (P.P.73).

X.3.2. Armatures de chainage :

La section d’armatures de chainage peut étre déterminée par des régles analogues a la
méthode des bielles ou a la méthode de reprise des efforts d’équilibre général.

Ces armatures de chainage sont généralement disposé€es en une seule nappe ancrée aux
extrémités soit par boucle a plat soit dans le corps de fit.

0.25Rpmax _ 0.25 8944

Ao = = = 51.43 cm?
¢ Pile 5, 434.78 cm

0.25Rpmay  0.25 * 2.54

- — 14.61 cm?
5, 434.78 cm

Ac cullge =

X.3.3. Armatures horizontales :

Pour limiter la propagation d’éventuelles fissures, I’ensemble des armatures horizontales
placées sous le chainage, devra reprendre un effort égal a 12,5% de la méme descend de charge
diametre conseillé est : 80 ou 100.
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0.125 Rpyayx _ 0.125 * 8.944 10~

Appite = = = 25.715 cm?

hPile 5, (500/1.15) cam
0.125 Ry, 0.125%2.54 10~

Ancuise = = = 7.305 cm?

hCulée 5, (500/1.15) cm

Armatures de surface et d’éclatement :

X.3.4. Frette supérieure :

Elle est placée la plus pres possible de la surface supérieure de 1’appui, il s’agit d’armatures
croisées est capable de reprendre un effort égal a 4% de R.

 0.04 Ry 0.04%8944 1074

_ = = 8.230 cm?
. 3, (500/1.15) cm

_ 0.04Rpax  0.04%254%107% -
ST 5,  (500/115) = ©

X.3.5. Frette inférieure :
Une frette inférieure d’éclatement, disposé a une profondeur entre h/3 et h a partir de la face

supérieure de I’appui.

0.1Rpay  0.1%8.944 107

A = = 20.573 cm?
i =TS, (500/1.15) can
0.1R;0x  0.1%2.54 %1074
A = = = 5.843 cm?
i TG, (500/1.15) camn
Tableau X-3. Ferraillage de dé d'appui
Section Section d'acier (cm?) Ferraillage
A Pile 51.430 18HA20
¢ Culée 14.610 14HA12
A Pile 25.715 14 HA16
h Culée 7.305 8 HA12
A Pile 8.230 8HA12
S Culée 2.337 SHAS
A Pile 20.573 8HA20
! Culée 5.843 8 HA12
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Figure X.2. Ferraillage du dé d’appui au niveau de la pile.

Figure X.3. Ferraillage du dé d’appui au niveau de la culée.

X.4. JOINT DE CHAUSSEE

Les joints de chaussée sont congus et réalisés pour assurer la continuité de circulation entre
deux ¢éléments métalliques identiques solidarisés aux deux parties d'ouvrage au moyen de
tiges précontraintes.

X.4.1. Dimensionnement

Conformément aux réglements, les actions a prendre en compte sont :
v La température;
v' Déformations différées du béton (retrait, fluage).
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Ws

e W : souffle total du joint ;

e Wb : souffle des déformations différées (retrait + fluage) ;
e Wr : souffle thermique;

e Ws: souftle sismique.

Les souffles Wr=3.21 cm, Wp=10.795 cm sont déja calculés lors du calcul de I’appareil
d’appui. Le souffle sismique a été calculé lors du calcul des efforts sismiques (Ws=9.52 cm).

Donc : W =14.93 cm.

X.4.2. Type de joint

On choisit le type de joint de chaussée selon le
souffle calculé, et en regardant le

catalogue de joints de chaussée CIPEC, on
constate que pour un souffle de 14.93 cm il
faut considérer la famille des joints appelée
Wd (souffles moyens), ces joints sont de la
famille a dents en console congue pour

une circulation lourde et intense, ce type

de joints posseéde une robustesse

exceptionnelle.
Figure X.4. Type de joint de chaussée.
Tableau X-4. Modg¢les des joints Wd

Type Droite 80 gr 60 gr 40 gr 30 gr

Wd60 60 61 71 66 67

Wd80 80 84 92 85 86

Wdl110 110 116 104 92 90

Wd160 160 169 158 141 139

Wd 230 230 185 127 102 97

Le joint retenu est Wd160

X.5. CONCLUSION

Nous avons vu dans ce chapitre le role de chacun des équipements du tablier ainsi que
leurs méthodes de dimensionnement, afin d’assurer le confort des usages.

L’aménagement du tablier avec ces équipements parmi les dernieres étapes d’étude de la
superstructure d’un pont, avant de passer a I’étude de ’infrastructure.
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. CHAPITRE XI. ETUDE DE L’ INFRASTRUCTURE

XI.1. INTRODUCTION

L’étude de l'infrastructure d’un ouvrage est I’une des options fondamentales du projet. Cette
¢tude est indissociable de I'ouvrage dans son ensemble. La détermination des appuis et des
fondations d’un ouvrage reléve d’une longue réflexion basée sur un processus progressif et itératif.
Dans le présent, on va étudier les appuis et les fondations sous I’ouvrage.

XI.2. ETUDE DE LA PILE :

La définition des appuis d’un ouvrage est une des options fondamentales du projet. Cette
Définition est indissociable de celle de I’ouvrage dans son ensemble.
Le choix ne peut se faire que progressivement, ou itérativement ; il résulte d’une vaste
Synthése englobant :
- La nature et le mode de construction du tablier.
- Les contraintes naturelles du site.
- Les contraintes fonctionnelles du projet.

XI.2.1. DIMENSIONNEMENT DE LA PILE :

La conception des piles est tributaire du type et du mode de construction du tablier, du
type du mode d’exécution des fondations et de certaines contraintes naturelles ou fonctionnelles liées
au site. Par ailleurs, les piles peuvent jouer un rdle plus ou moins important dans le fonctionnement
mécanique du tablier selon que ce dernier est simplement appuyé sur elles ou bien partiellement ou
totalement encastré. Il en résulte que leur implantation ne peut résulter que d’une étude globale de la
structure assurant le franchissement

elastor elastomere frettes 700 mm™*700mm

4 m ‘EJ”I
i/ f
walas
\/

(!

2.2m

im I\
|-

1

\

Figure XI-1. Les Dimensions de la pile
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XI1.2.2. EVALUATION DES EFFORTS AGISSANT SUR LA PILE

La pile est sollicitée par un systéme de charges permanentes et d’exploitation, se résumant en
un systeme de forces horizontales, verticales et des moments. Elle sera considérée comme une

console encastrée dans a la base

Tableau XI-1. Evaluations des efforts a la base de la pile la plus élevé

Effort PILE | PILE 2 PILE 3
Gonas Tablier 10324.80 12814.72 10731.87
Gina Pile 5767.66 931421 4600.63
AQD) (2 Voies) 2003.86 2423.03 1428.70
. D240 2396.61 2392 32 2388.95
Vieirezlls (L) Mc 120 1157.39 1112.51 1128.30
Be (2Voies) 1204.25 1195.43 1202.49
BT 812.30 862.08 658.36
ST 104.64 133.72 109.26
Horizontale Freinage Bc 150 150 150
ot tinels Freinage A(l) (2V) 86.87 86.87 86.87
) Hro 160.78 160.78 160.78
Hr:x 107.95 107.95 107.95
Freinage Bc 2587.5 4342.5 2010
Freinage A(D) (2V 1498.51 2514.89 1164.058
itforaneind (EINAT) gHTo( M) 2773 46 4654.58 215445
Hr iz 1862.14 3125.15 1446.53

XI1.2.3. LES EFFORTS SISMIQUE

apres les résultats de 1’étude sismique réalisée au chapitre précédent, les réactions a la base de
chaque piles . On donne ci-dessous les cas les plus défavorables :

Tableau XI-2. Evaluations des efforts Sismique a la base de chaque pile

Réaction P1 P2 P3
FZ (MN) 17.012 21.903 15.205
FY (MN) 1.653 4.135 0.966
FX (MN) 1.827 7.477 0.973

MX (MN.m) 22.391 114.80 94.21

MY (MN.m) 23.721 145.342 9.059

MAHMOUDI & SEFFADJ -98 - 48\":\




. CHAPITRE XI. ETUDE DE L’ INFRASTRUCTURE

XI1.2.4. COMBINAISON DES EFFORTS

Les combinaisons prises en considération sont définies :

Tableau XI-3. Evaluations des efforts a la base de la pile la plus ¢levée

Etat limite Combinaison d’action
G+ 1.2 A(l) + 0.6 Hre + Hr+r
G + D240 + 0,6Ht + Ha+
ELS
G+ 1,2Bc + 0,6Ht + Het+r
G + Mc120+ 0,6Ht + Ha+

1,35G + 1.6A(l) + 0,9HT + Ha::r
1,35G +1,35D240 + 0,9Ht + Ha+r

ELU 1,35 G + 1,6Bc + 0,9 Hr + Ha+r
1,35G+1,35Mc120+0,9 Hr+ Ha+
ELA Longitudinale G+ EI +0,4HT+ H+r
ELA transversale G +E2+ 04Ht+ Hn+r
Tableau XI-4. Combinaisons des efforts a la base de chaque pile
Réaction Combinaisons PILE 1 PILE 2 PILE 3
ELS 18701.51 25240.98 17925.87
FZ (KN) ELU 24048.273 34003.55 24176.61
ELA 33276.72 44204.19 30709.76
ELS 384.418 384.418 384.418
FX(KN) ELU 1552.332 1631.98 1306.028
ELA 16786.72 24437.48 15782.76
FY(KN) ELA 17917.72 26436.19 16470.76
ELS 5324.428 8935.766 4136.07
MY (KN.m) ELU 8498.254 14262.27 6601.535
ELA 39985.72 167643.2 24563.76
MX(KN.m) ELA 38655.72 137101.2 109714.8
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XI.2.5. Vérification de la stabilité de la pile vis-a-vis de flambement

Pour que la vérification au flambement soit satisfaite on doit vérifier que 1’élancement
mécanique () est inférieur a 70.
l
A=-<70

l¢ : lalongueur du flambement de la pile droit et gauche 2 X [, etly =

0.5 pour la pile centrale
i : rayon de giration de la section de la pile la plus haute.

._’Ix ._’Iy
Ly = ? ly— ?

S : la section transversale de la pile

I, = 32.059 m* I, =20.279 m* S =12.125m?
Tableau XI-5.Vérification de flambement
X 1y Lf AX Ay Obs
Pile droite 1.626 1.293 33.700 20.726 26.063 Ok
Pile centrale 1.626 1.293 14.275 17.558 11.040 Ok
Pile gauche 1.626 1.239 26.000 15.990 20.108 Ok
XI1.2.6. Calcul de ferraillage
Sous moment de flexion oblique :
by _t
h ~— b
-ty , ty : sont les épaisseurs de la section dans la direction transversale, et longitudinale

respectivement.

- h, b : sont les grandes dimensions de la section.

1<t 0.2 < 0.25
5= 4
=» Condition d’orientation vérifiée.
e Calcul des efforts intérieurs relatifs :
My My

my centrale = 0.062
my gauche = 0.009

mx centrale = 0.05
mx gauche = 0.0406

m, = —— -y
X bxh2Xfcas Y b2xhxfczg

mx droite = 0.0143 } [my droite = 0.0148 ]
;m

N n droite = 0.0123
n-=——= {n centrale = 0.0164}
b xh X ferg n gauche = 0.0114
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Figure XI-2. : Abaques de WALTHER

On tir les valeurs de w d’apres les abaques de WALTHER :

» Direction longitudinale (7 = o0 et w = 0.09)

_ W XbXhX fe
=

Os
As (coté b) = 0.2*Fa
As (coté h) =0. 3*Fa

XI1.2.6.1. Ferraillage transversal

La section A; d’une armature transversale assurant le maintien d'une barre longitudinale ou
d'un groupe de barres de section A4;, doit satisfaire la relation suivante :
A X fy y S¢(mm)
716 x £, 100

Avec :

S¢: I’espacement des armatures transversales en mm

S; =min {24 ®,;8d,;0.25d }

S; = min {24 X 16; 8 X 32;0.25 x 8100}

S¢ = 250 mm St =25cm

d : hauteur utile ;

®,: diametre des armatures transversales on prend ;

®,: diametre des armatures longitudinales ;: la section totale des armatures longitudinales ;

feis fer ¢ caractéristiques de l'acier des armatures respectivement longitudinales et
transversales.

MAHMOUDI & SEFFADIJ - 101 - /!/I—\



. CHAPITRE XI. ETUDE DE L’ INFRASTRUCTURE

Tableau XI-6. Ferraillage des piles

Pile droite Pile centrale Pile gauche
Longitudinale | Transversale | Longitudinale | Transversale | Longitudinale | Tranversale

) 0.04 0.04 0.13 0.16 0.03 0.11

F 432 432 1404 1728 324 1188
AS 86.4 129.6 280.8 518.4 64.8 356.4

Asmin 183.82 183.82 183.82 183.82 183.82 183.82

0] 26032 26032 36032 66D32 24®32 46D32
ST 17 cm 21 cm 15 cm 12 cm 17 12 cm
At 19.55 cm 24.13 cm 26.33 cm 38 .88 55.08 cm 26.73 cm
Dt HA 16 H16 HA20 HA20 HA1l6 HA16

¢ Condition de non fragilité :

Agmin = 023% d X b x%

ftj = 222 MPa ; f, = 500MPa ;d=09%X5=45m

2.22

ASmin >0.23%x4.5 x4 X% mx

=]

=]

=]
HAZZ \

HA 16 K

HAZ2
17 cm

10* = 183.82 cm? .

Figure XI-3. : Ferraillage de pile

/—HA'IS

/ HA32
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XI.2.1. La semelle

Pour I’étude de la semelle on prend le cas de la pile centrale et on fait le prédimensionnement et
le ferraillage

XI.2.1.1. Prédimensionnement et nombre de pieux :

Le nombre de pieux est li¢ au choix du schéma mécanique de résistance, ces ¢léments vont
travailler essentiellement a la pointe et au frottement latéral

» La Largeur :

B=(N-1)xL+2¢=> B=9,6m.
» Lalongueur :

Ls=(N-1)xL+2¢=> Ls=104m.
» La hauteur :

Ht>L/2,5Ht>1,44m=> Ht=28m.

XI1.2.1.2. Calcul des sollicitations

Le nombre de pieux est en fonction de la capacité portante a la pointe d’un pieu donné
par le rapport géotechnique et I’effort verticale du au tablier

_ Ninax

P Qp

n

Avec :
Ny 'effort normal maximal a ’ELS = égale a 18701.51 KN.
Qp : Capacité portante d’un pieu a I’ELS.
Apres le rapport géotechnique A L’ANNEXE A ON a la profondeur de 10 m une capacité portante
d’une pieu égale a 3020.83 KN

25240.98

P 3020.83
Donc on prendre 6 pieux (3 * 3) de profondeur de 10 m.

n = 8.356

XI.2.1.3. FERRAILLAGE DE LA SEMELLE
On applique la méthode de bielles

o >45°
h> E - E
—2 4
45° < a = tan™! <%> = 47.12° < 55° Condition vérifié.
2 2

L(m)=104m; b(m)=72m;H=4m;h=2.8m
3.6 2 ege ST e
2.8 = 5 1= 1.3 Condition vérifié.

D’apres le document "SETRA" la section d’armature transversale inférieure est déterminée par la
formule suivante :

Ny st calculé dans la partie des pieux :
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434.78 MPa (ELU)
500 MPa (ELA)

NmaxELS =2.804 MN ASgLs=78.11 cm
NmaxELA =4.911 MN ASELA=91.20 cm

333.33 MPa (ELS)
O'_a =

Selon RPOA (7.6.1.2) le pourcentage minimum des armatures sollicitées en traction est de :
0.15% B <pg<1.5% B
Asmin =60m? .s armatures transversales placées dans les bandes axées sur les pieux, ayant une largeur
(L) telle que : L="h + ®pieu. et L =h + ®pieu =4 m
e Armatures transversales inférieure :

Ag1 = -9 15 cm?/ml On prend 2*5HA 20 /ml avec un espacement de 20 cm
4 4

e Armatures longitudinales inférieures :
Ag1 =60 cm . On prend 2*7 HA 25/ml avec un espacement de 15 cm

e Armatures transversales supérieure :

Asy = % =2 =20 cm?/ml THA20/ml e =15 cm .On prend 5 HA 20/ml avec e = 20 cm

E
e Armatures longitudinales supérieure :

Ag; 60

Ag, = 5 =3 20 cm? /ml .On prend 5 HA 20/ml avec un espacement de 20 cm

e Armatures latérales :

As; 60 2
Ao, =—==—=6cm*/ml
S27 10 T 10 /

On prend 4 HA 14 /ml avec un espacement de 25 cm
XI.2.2.Etude des pieux

XI1.2.2.1. Actions sur les pieux

Le comportement d’un ¢lément flexible dans le sol peut s’exprimer mathématiquement comme

une équation différentielle :

d*y
EIdTy + CUby =0

- b : Diametre du pieu.
- Cy : Module de réaction du sol.
- y : Déplacement en téte du pieu.

La solution de I’équation précédente est de la forme :

I 4E]
“= leyb

a : Longueur ¢lastique du pieu
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e Calcul du Coefficient d’amortissement du module de WARNER 4 :

4|Cyb
A= 4EI

E =33000 MPa

- [ : moment d’inertie de la section du pieu=0.101m*

Cy=30MN/m?; L=12m; b =1,20m; A = W
4X33000x1.01

A=0.228 ;AL = 2.735
D’ou, en tire les valeurs de (X5 ; X3! ) a partir du tableau WERNER.
Apres interpolation on obtient :
X5 =121

AL =2735{"¢
XY =152

e Moment fléchissant et effort tranchant en téte du pieu :

Le moment en téte du pieu donné par la relation suivante :

Tableau XI-7. Les valeurs du moment fléchissant et effort tranchant en téte du pieu

Etat P N M

ELS 42.713 3581.087 156.314
ELU 181.33 4554.71 663.600
ELA 468.783 3210.21 1715.57

XI1.2.2.2. Ferraillage des pieux

Le pieu est considéré comme une pi¢ce soumise a la flexion composée. Pour les moments et ’effort
tranchant déja calcules on trouve :

Section d’acier :
As=113,1 cm? Donc : on prend 24 HA25 avec St = 13,5 cm.

10.40 m

9.6000

HA 20 HA 14
9.60 m e 15 e15

r La semelle de Pile centrale

‘ 1.20m

Figure XI-4.Ferraillage de la semelle et pieux

4 l “ > “ A s

1.20m
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XI1.3. ETUDE DE LA CULEE

La culée est un élément fondamental dans la structure d’un pont, qui assure le raccordement de la
chaussée de la route a celle portée par le pont en toute sécurité et confort. Elle est a la fois un
souténement des remblais de la route et un appui pour le tablier.

XI.3.1. Prédimensionnement de la culée

Le prédimensionnement fait selon 1’ouvrage de Mr. CALGARO.on propose des culées sur des
fondations superficielles.

Tableau XI-8.Prédimensionnement de la culée

Mur frontal Mur Garde Gréve Mur en retour | Dalle de transition Semelle

Longueur:10.75m | Longueur :10.75m
Epaisseur :2.55 m | Epaisseur : 45 cm
Hauteur : 5m | Hauteur: 3.35m

Longueur : 4.5 m| Longueur: 8 m
. 2

Surface : 42.3 m Largeur : 9.35 m | Largeur: 11.2 m
Epaisseur : 30 cm| Epaisseur : 2.2 m

Epaisseur : 65 cm

i | | 11.20
5.00

Point O

8.00

Figure XI-6. Les dimensions des éléments de la culée

XI1.3.2. Descente de charges

Les charges appliquées a la culée sont divisées en deux familles : Charges dues a la culée est
charges dues au tablier.

Tableau XI-9. Tableau des combinaisons
ELU ELS
1.35G+0.9T G+0.6T
1.35G+0.9T+1.6Q G+0.6T+1.2Q
1.35G+0.9T+1.6(A(1)+ST) G+0.6T+1.2A(D)+ST
1.35G+0.9T+1.6(Bc+ST) G+0.6T+1.2Bc+ST
1.35G+0.9T+1.35Mc120 G+0.6T+1.2Mc120
1.35G+0.9T+1.35D240 G+0.6T+D240
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XI.3.3. Evaluation des charges dues a la culée :

Ce sont le poids propre des ¢léments de la culée et des remblais, et la poussée des terres et des
surcharges sur remblais.
La poussée des surcharges sur remblais est distribuée uniformément sur le mur alors que la
poussée des terres a une distribution triangulaire, elle se calcule par la formule :

P= %y.Ka.HZ.L
v : Poids volumique du sol derriére la culée.
Ka: Coefficient de pression active des terres au repos. K, = tan? (% — %) : avec ¢ angle de
frottement du sol (pour remblais ¢=30°, donc Ka=0.33)

Les coordonnées des points d’application des charges sont calculés par rapport au point situé a la
base et au centre de la semelle.

Tableau XI-10. Evaluation des efforts dues a la culée
N(KN) | HKN) | X@m) | Y(m) My Mp(KN.m)
(KN.m) e
Semelle 4928 / / / / /
Mur frontal 3426.563 / -1.325 4.7 -4540.195 /
Mur garde gréve 488.05 / -0.3575 9.124 -174.478 /
Mur en retour 1374.968 / 2.7034 7.1862 3717.088 /
Dalle de transition 315.5625 / 2.1973 9.3798 693.385 /
Corbeau 31.89375 / 0.0833 6.8985 2.657 /
RO dle)‘“‘D‘eT"es U 1190511 / 23505 | 10.1181 | 2798.296 /
LR UL ‘S’es terres sur | ¢-18.619 / 19644 | 57112 | 13198.055 /
emelle
Poussée des terres / 3570.371 / 3.5667 / -12734.32
Surcharges sur
remblais 10 KN/m? 2022.3 333.6795 / 5.35 / -1785.185

XI.3.3.1. Evaluation des charges dues au tablier :

Les charges dues au tablier sont le poids propre du tablier et les surcharges dues trafic

Les valeur des charges verticales sont obtenues par un calcul automatique, elles se traduisent par la
réaction sur I’appareil d’appui.

Les forces de freinage se distribuent sur les appuis du pont selon la rigidité de chaque appui.
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Tableau XI-11. Evaluation des efforts dues au tablier
N(KN) | HKN) | X (m) Y (m) (Kl‘;fm) Mu(KN.m)
Rg 2056.24 0 -1.9 7.2 -3906.856 0
RA(I) 709.38 0 1.9 7.2 -1347.822 0
RBc 849.59 0 -1.9 7.2 -1614.221 0
RMc120 1166.08 0 -1.9 7.2 -2215.552 0
RD240 1618.14 0 -1.9 7.2 -3074.466 0
RST 24.37 0 -1.9 7.2 -46.303 0
Hf+r 0 107.95 0 7.2 0 -777.24
Hr 0 160.78 0 7.2 0 -1157.616
Freinage A(l) 0 22.387 0 7.2 0 -161.185
Freinage Bc 0 39.166 0 7.2 0 -282.00

X1.3.4. Vérification de la stabilité de la culée

On doit vérifier la stabilit¢ de la culée vis-a-vis le renversement, le glissement et la capacité
portante du sol.
XI1.3.4.1. Stabilité au renversement

Pour la stabilité au renversement on calcule les moments par rapport au point de renversement de
la culée (point O).

Tableau XI- 12. Evaluation des moments par rapport au point O
Mn MH(KN.m
NKN) | HKN | Xm) | Y@ | ot ;
SEMELLE 4928 / 4 / 19712 /
MUR FRONTAL 3426.563 / 2.675 / 9166.055 /
MUR GARDE GREVE | 488.05 / 3.6425 / 1777.722 /
MUR EN RETOUR 1374.968 / 6.7034 / 9216.959 /
DALLE DE
TRANSITION 315.5625 / 6.1973 / 1955.635 /
CORBEAU 31.89375 / 4.0833 / 130.2317 /
POIDS DES TERRES
SUR DDT 1190.511 / 6.3505 / 7560.34 /
POIDS DES TERRES
SUR Semelle 6718.619 / 5.9644 / 40072.53 /
Poussée des terres / 3570.371 0 3.5667 / -12734.3
Surcharge Q=10 KN/m2 | 2022.3 | 333.6795 0 5.35 / -1785.19
Rg 2056.24 / 2.6 / 5346.224 /
RA() 709.38 / 2.6 / 1844.388 /
RBc 849.59 / 2.6 / 2208.934 /
RMc120 1166.08 / 2.6 / 3031.808 /
RD240 1618.14 / 2.6 / 4207.164 /
RST 24.37 / 2.6 / 63.362 /
Hf+r / 107.95 / 7.2 / -777.24
Hr / 160.78 / 7.2 / -1157.616
Freinage A(l) / 22.387 / 7.2 / -161.185
Freinage Bc / 39.166 / 7.2 / -282.00
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La condition a vérifier est :

Mstab/Mren = 1.5

Les Moments stabilisants et renversants sont notés positivement et négativement respectivement.

Tableau XI-13. La vérification de la stabilité au renversement

Combinaison la Mitan M en , . .

plus défavorable | (KN.om) | (KN.m) | Mstab/Mren | Vérification
ELS GH0.6T+12Q | 94937.6996 | -16348.4 | -5.80717177 ok
ELU 135G+0.9T+1.6Q | 128165.894 | -22138.8 | -5.78920847 ok

XI1.3.4.2. Stabilité au glissement

La résistance au glissement est assurée par le frottement avec le sol et la rugosité de la semelle.

, . N.tan
Pour un sol sans cohésion : % > 1.5

Tableau XI-14. La vérification de la stabilité au glissement
Combinaison la N.tan(¢@) L. .
plus défavorable N (KN) H (KN) — Vérification
ELS G+0.6T 20530.41 3666.839 3.232549 Ok
ELU 1.35G+0.9T 27716.05 4964.702 3.223127 Ok

XI1.3.4.3. Vérification de la capacité portante du sol

D’apres les résultats de I’essai pressiométrique la contrainte admissible du sol a une profondeur de
4 mest:

ATELS: Gadm= 689 Kpa

ATELU:  Gam= 895 Kpa
L’excentricité de 1’effort doit étre inférieure a B/6 pour que la réaction du sol reste dans le tiers

central. e S% ; e=M/N

Pour notre cas cette condition est bien vérifiée.

Tableau XI-15. vérification de I’excentricité de 1’effort

Combinaison la plus . .
défavorable M (KN) | N(KN) e(m) | B/6(m) | Vérification
ELS G+0.6T+D240 549264 | 2214855 | 0248 Ok
20251 1.33
ELU 1.35G+0.9T+1.35D240 | -7803.43 | 29114.39 : Ok

La pression sous la semelle a donc un diagramme sous forme de trapéze, sa valeur est donnée par

_ 30max*+%min

la formule suivante : Omoy = "
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Avec : Omax = %(1 + 6%) Omin = %(1 — 6%)

S : Aire de la base de la semelle.

Tableau XI-16 . vérification de la capacité portante du sol
omax (Kpa) omin (Kpa) omoy (Kpa) | caam (Kpa) | Vérification
ELS 218.0454 294.3914 237.1319 689 Ok
ELU 293.3366 397.5502 319.39 895 Ok
XI.3.5. CALCUL DE FERRAILLAGE DES ELEMENTS DE LA CULEE

Le calcul de ferraillage a été fait avec le logiciel ROBOT-EXPERT2010 selon les regles de
BAEL91mod99. Pour les ¢éléments ayant une dimension hors plan considéré, le calcul se fait par 1
metre linéaire. Les détails de calcul sont présentés dans 1’annexe D

XI1.3.5.1. Mur frontal

Le mur frontal est soumis a la flexion composée. On calcule I’armature nécessaire en considérant
une section de 1x2.55 m

Tableau XI-17 .Tableau Les efforts agissant sur le mur frontal :
MN
N/(III;N) H /(;le ) X (m) Y (m) (KN.m) MH?I:III\I.m)
/ml
Mur frontal 362.5992 0 0 2.5 0 0
Mur garde greéve 51.6455 0 0.9675 6.624 | 49.96702 0
Dalle de transition 33.39286 0 3.5223 | 7.1798 | 117.6197 0
Corbeau 3.375 0 1.4083 | 6.8985 |4.753013 0
Poids des terres sur
ddt 125.98 0 0 0 0 0
Poussée des terres 0 377.817 0 2.733333 0 -1032.7
S““Il;aNr/gn‘:zQ 10 0 28.05 0 425 0 -119.213
Rg 217.5915 0 -0.575 0 -125.115 0
RA(D) 75.06667 0 -0.575 0 -43.1633 0
RBc 89.9037 0 -0.575 0 -51.6946 0
RMc120 123.3947 0 -0.575 0 -70.952 0
RD240 171.2317 0 -0.575 0 -98.4583 0
RST 2.578836 0 -0.575 0 -1.48283 0
Hf+r 0 11.42328 0 5 0 -57.1164
HT 0 17.01376 0 5 0 -85.0688
Freinage A(l) 0 3.027192 0 5 0 -15.136
Freinage Bc 0 5.296216 0 5 0 -26.4811
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Résultats :

Tableau XI-18. Efforts maximum dans le mur frontal

Combinaison la plus
défavorable N (KN)/ml M (KN.m)/ml
ELS G+0.6T+1.2Q 794.5841 -1236.69
ELU 1.35G+0.9T+1.6Q 1072.689 -1674.8
Coté remblais :
As =25 cm? Choix des barres : 6 HA 25 Espacement : 20cm

Armatures de construction :

As/3=8.33 cm? Choix des barres: 6 HA 14 Espacement : 20cm
Armatures transversales :

As/4=6.25cm? Choix des barres : 6 HA 12 Espacement : 20cm

XI1.3.5.2. Mur Garde Greve

Le mur garde gréve est soumis a la flexion simple. On considére une section de 1x0.45m
Les efforts agissant sur le mur garde gréve :

r 1 H
Poussée des terres : P = 4 Ka.H? M, = P.; H=3.39m
. 2u.P.h
Freinage d’une roue : My = ——— P =60 KN
0.25+4+2h
Charge sur remblais : 0.25m ———
8: 1.062 e - J. s v[v - 4
| D24
be=1.2 Ho G s
¢ “ 1 T
| 075 +2 D ] - 075 +2h |
M. = 120 | o T .avec:K=K.x bcx Ox y
0,75+ 2h .(0,25+x)
ec
y: coefficient de pondération. y=16aELUet 1.2 AELS ;
Bc - coefficient de pondération du systéme B ;
& - coeflicient de majoration dynamique pour une charge sur rembilai ;
h: hauteur de mur garde gréve
Résultats :

ELS ELU
M(KN.m)/ml | 163.4277 218.6178

Coté remblais :
As =182 cm? Choix des barres : 6 HA 20 Espacement : 20cm
Armatures de construction :
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As/3 =6.067 cm® Choix des barres: 6 HA 12
Armatures transversales :
As/4=4.55cm? Choix des barres: 6 HA 12

XI1.3.5.3. Dalle de transition :

Espacement : 20cm

Espacement : 25cm

La dalle de transition est supposée simplement appuyée sur le remblai d’un c6té et sur le corbeau

de 1’autre coté. On consideére une section de 1x0.3m

Les charge sollicitant la dalle de transition :

Poids propre : g=y.e e=0.3m y=25KN/m?
Revétement : Jrep =7.€ €=0.08m  y=24KN/m’
Remblais surladalle:  gyem =y.h h=117m y=24 KN/m?
Surcharge : Q=10 KN/m
Combinaisons fondamentales :
ELS: G+1.2Q ELU : 1.35G+1.6Q
Résultats :
ELU ELS
M (KN.m) /ml 136.933 101.8069
V (KN) /ml 121.7183 90.495
Nappe inferieur :
As =18.6 cm? Choix des barres : 6 HA 20 Espacement : 20cm
Armatures de construction :
As/3=62cm?>  Choix des barres : 6 HA 12 Espacement : 20cm
Armatures transversales :
As/4=4.65cm? Choix des barres : 6 HA 12 Espacement : 25cm

XI1.3.5.4. Corbeau

Le corbeau est un appui pour la dalle de transition, donc il est supposé travailler a la compression

simple.

L’effort sollicitant est la réaction de la dalle de transition. N = ql /2

Résultats :
ELU ELS
N (KN) /ml 121.7183 90.495
Section d’acier :
As=10.4 cm? Choix des barres: 6 HA 16 Espacement : 20cm
Armatures de construction :
As/3=3.467 cm? Choix des barres : 6 HA 12 Espacement : 20cm
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XI1.3.5.5. Mur en retour

Le mur en retour est un souténement pour les remblais derriere la culée. Pour évaluer les
efforts on utilise model numérique avec le logiciel ROBOT STRUCTURAL.

Le mur est sollicité par son poids propre, charges complémentaires permanentes (Trottoir,
garde-corps), poussée des terres, poussée des surcharges sur remblais.

Résultats :

Figure XI-5. Moment M yy sur mur en retour.
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Figure XI-6. Moment M xx sur mur en retour.
A ELS : Mxx =380 KN.m et Myy = 160 KN.m

XI.3.5.5.1.  Ferraillage vertical :

Coté remblais :

As =283 cm? Choix des barres : 6 HA 25 Espacement : 20cm
Armatures de construction :

As/3=9.43 cm®> Choix des barres: 6 HA 16 Espacement : 20cm

XI1.3.5.5.2.  Ferraillage horizontal :

Coté remblais :

As=11.5 cm? Choix des barres: 6 HA 16 Espacement : 20cm
Armatures de construction :

As/3=3.83cm? Choix des barres : 4 HA 12 Espacement : 20cm

X1.4.CONCLUSION

L’¢étude des ¢léments de I’infrastructure a été établi le long de ce chapitre dans le but d’assurer la
stabilité¢ et le bon fonctionnement de ces éléments, donc on peut conclure que la conception et le
dimensionnement de ’infrastructure ainsi que les accessoires qu’on a faits, permettra a 1’ouvrage d’étre
exploité en toute sécurité.

MAHMOUDI & SEFFADJ -114 - /ms/_t\p\




CONCLUSION GENERALE

Le présent projet, rend possible de constater que les ponts construits
en encorbellement successif sont des solutions tres efficaces pour
surmonter plusieurs types de breches tout en embellir le paysage avec leur
aspect esthétique.

D’autre part, ce travail montre que les ouvrage d’art nécessite une
grande maitrise de I’ensembles des disciplines engendrées par le domaine
des travaux publiques et génie civil.

Comme on a cité avant, la conception de I’ouvrage est 1’étape la plus
critique dans le projet, elle nécessite une expérience et une touche d’art
afin d’avoir un ouvrage optimisé en termes de quantités des matériaux et
de résistance.

Enfin, ce projet était une application pratiquement de tous nos
connaissances acquises durant notre formation a 1’école nationale
supérieure des travaux publiques (résistance des matériau, dynamique des
structures, mécanique des sols...etc.), Et n’a fait qu’augmenter notre
passion vers le domaine des ouvrages d’art.
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B ANNEXE A LES DONNEES

A.1 Données géotechniques :

e SONDAGE 01

Figure A-1 : Investigations géotechniques (SC1) — Caisse 01 : 0a 6 m
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Figure A-5 : Investigations géotechniques (SC1) — Caisse 05 :19 a 20 m

SONDAGE 02

Figure A-6 : Investigations géotechniques (SC2) — Caisse 01 :0a 5 m
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v “ngg,. 75*‘_,

.
.

Figure A-9 : Investigations géotechniques (SC2) — Caisse 4 :13 a2 20
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Tableau A-1 : résultats des essais périmétriques SP1
SP1

PRFO (m) E(bar) P I(bar) E/PL
1 127.74 15.93 8.02
2 181.82 16.13 11.27
3 356.59 18.26 19.53
4 147.31 22.58 6.52
5 149.49 22.66 6.6
6 138.12 24.58 5.62
7 453.78 2491 13
8 275.4 31.96 8.62
9 407.73 35.02 11.64
10 312.28 35.13 8.89
11 281.29 38.3 7.34
12 410.24 53.98 7.6
13 236.26 53.41 4.42
14 26026 53.41 4.42
15 257.24 53.24 4.79
16 496.52 53.68 9.25
17 290.16 54.26 5.35
18 327.7 54.76 5.98
19 331.61 54.82 6.05
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Tableau A-2 : résultats des essais périmétriques SP2
SP2

PRFO (m) E(bar) P I(bar) E/PL
1 215.61 30.79 7
2 187.15 30.87 6.06
3 408.69 33.88 12.06
4 240.69 37.52 6.41
5 330.77 46.73 7.08
6 237.64 52.63 4.52
7 301.15 40.32 7.47
8 233.47 38.38 6.08
9 559.8 52.59 10.64
10 303.09 53.6 5.65
11 394.38 54.08 7.29
12 382.61 54.01 7.08
13 480.41 54.28 8.85
14 368.33 54.18 6.8
15 237.85 53.48 4.45
16 339.43 47.85 7.09
17 665.89 54.48 12.22
18 337.33 54.02 6.24
19 478.72 54.78 8.74
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La capacité portante de sol :
7 qsl qpl Qs QP Q-ELS- | Q-ELS- | Q-ELU- | Q-ELU-
QP CARAC | FOND ACC
0,000 1,57 22,95 0,0 26,0 9,3 11,4 18,7 20,5
-1,000 1,57 23,88 5,9 27,0 12,7 15,5 23,7 26,0
-1,000 1,57 23,88 5,9 27,0 12,7 15,3 23,7 26,0 |
-1,000 .71 24,35 5,9 275 12,9 15T 24,1 26,5
-2,000 1,71 25,17 12,4 28.5 16,4 20,1 294 323
-2,000 171 25,17 12,4 28,5 16,4 20,1 29,4 32,3
-2,000 8,89 27.98 12,4 31,6 17,6 21,5 31,6 34,8
-3,000 8,89 31,21 45,9 35,3 35,8 437 58,4 64.2
-3,000 8,89 31,21 45,9 35,3 35,8 43,7 58,4 64.2
-3,000 9,38 31,90 459 36,1 36,0 44,1 58,9 64,8
-4,000 9,38 36,74 81,2 41,5 55.8 68,2 88,3 97,1
-4,000 0,38 36,74 81,2 41,5 55.8 68,2 88.3 97,1
-4,000 10,47 38,17 81,2 43,2 56,4 68,9 89,5 98,4
-5,000 10,47 42 17 1207 477 77.8 95,2 121,1 133,2
=5,000 10,47 42.17 120,7 47,7 77.8 95,2 121,1 133.2
-5.000 12,59 43,69 1207 [494 T8.5 959 1223 134.6
-6, 000 12,59 46,35 168,2 524 1034 1264 1586 174.5
6,000 [ 1259 46,35 168.2 52,4 103,4 1264 158,6 174,5 |
=, (M0 12,63 46,40 1682 52.5 103.4 126.5 158,7 174.5
=70 12,63 50,92 2158 576 1292 158,00 196,60 2162
7,000 12,63 50,92 2158 1576 1292 1580 196.6 216,2
=7.000 12,69 51,58 2158 58,3 129.5 1583 197.1 2168
-8, (00 12,69 56,11 263,56 63,5 1554 1%0,0 2352 2587
-8,000 12,69 56,11 263,6 ] 1554 190,0 235.2 258.7
-8,000 14,64 57,58 263,6 65,1 1560 190,7 2364 2600
=0 000 14,64 653,06 EYER 716 186.8 2284 2821 3104
-5, 000 14,64 G5 06 3188 73,6 186.8 2284 282.1 3104
-5 00 14.85 66,64 318.8 75,4 1874 2292 2834 3118
-10,000 | 14,85 70.56 1748 79.8 2172 2635 326,9 3596
-10,000 | 14,85 70,56 3748 | T98 217.2 265.5 1269 359.6
-10,000 | 19,18 74,32 3748 4.0 2187 2674 3299 3630
=11,000 19,18 74.71 4471 B4 5 2552 312.1 3B2,2 4205
-11,000 | 19,18 74,71 447,1 84,5 2552 312,1 3822 4205
(-11,000 [17,33 73.65 447.1 B33 254.8 311,5 3814 4196 |
{-12,000 |17.33 76,28 5124 63 2E8.7 353.0 430,5 4736
-12.000 | 17,33 76,28 5124 86,3 2887 3530 430.5 473.6
-12,000 | 19,29 78 41 5124 BR.7 289.6 354.1 4322 475,5
-13,00) 19,24 78,42 585.2 5.7 3262 3088 484.5 533,0
=13,00:) 19,29 78,42 5852 BR.7 3262 398,83 484.5 5330
[ -13,000 | 19,31 7845 5852 BR7 326,2 398.8 4845 533,0
-14,000 | 19,31 TR.45 6580 BE.7 3628 443 6 5369 590,56
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A.2 Données sismiques :

Figure A-9: zones sismiques de I'Algérie

ZONE SISMIQUE
GROUPE DE PONT
I JIE] IIb I
1 0,15 0,30 | 0,40
2 0,12 | 0,20 | 0,25 | 0,30
3 0,10 | 0,15 | 0,20 | 0,25
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ANNEXE B LES DIAGRAMMES DES EFFORTS

II.1. Les Diagrammes Des Efforts Internes En Construction :

SO SBUD ¥ BAPiX> -B2F OBFGR A L S I — (= o
AVANT |
86.0072
59.40868
68.1425
43.2888 50.1489
29.5307 34.6518
el 21.6513
9.0938 11.1472
2.4150 3.1397
0.3121
FZ=11688.8281

Figure 1. Diagramme des moments sous I’effort de la combinaison ( Al1).

FHeBWDd AP XX -4 xrF 08FE L A2 et @R e ] & [&

31.0741

FZ=9953.0355

Figure 2. Diagramme des moments sous I’effort de la combinaison ( A2).

SR fEHO AR -FF 0BFE

R 2 Jer B OEER & & 8

AVANT

| 31.6565 |

0.0000 - : }

FZ=9.7069

Figure 3. Diagramme des moments sous I’effort de la combinaison ( B1).
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FgH@amd x AhlXxY - §rF 08FRR o2 e B M Khfosr sl L (& ag |
AVANT

80.9902
_
| 34.0682

(95739 | _6.9471 : FF
[0.6283 | -4.1343 =-9-5739 1 __11.4981 -—‘-3.2980 o]
FZ=8.4601

Figure 4. Diagramme des moments sous ’effort de la combinaison ( B2 ).

I1.2. Les Diagrammes Des Efforts Internes En phase de Service :

AVANT

|

Figure 5. Diagramme Des Moments Maximum a ELS .

AVANT

-

F7=2952.50/5081.97

FZ-2221.91/4999.41
FZ=13885.09/17504.90 e T
FZ=16762.64/21390.66 FZ-13983.94/17948.93

_-245.49

Figure 6. Diagramme Des Moments Maximum a ELU .

g o
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AVANT

Figure 7. Diagramme Des Efforts Tranchant Maximum a ELS .

FZ-2221.91/4999.41

FZ-16762.64/21390.66 FZ=13983.94/17948.93

FZ=2952.50/5081.97
FZ=13885.09/17504.90

Figure 8. Diagramme Des Efforts Tranchant Maximum a ELU .

B = 2 J& Sl I —T ®

AVANT

AVANT

F7-2298.78

FZ=2056.36

FZ-10326.23

FZ=12815.64 FZ-10731.69

Figure 9. Diagramme de Moment Aux Poids Propre .
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: |& % |

2 v [a M L [+ BCUNFINALE VN &2
AVANT
=

A <
‘ %

FZ--287.23

FZ=8.85

L

FZ-682.65
F7=958.02 F7=83.58

Figure 10. Diagramme Des Moments Maximum Positif BC .

v/ &l W LE |40 BCLNFINALE VN &l ‘& Bg‘
AVANT
e

i 2
~ V] -

FZ--287.23
F7=-287.23

F7=287.23

F7--143.62

E‘
F7=297.29
F7=103.33 F7Z=131.16

FZ=415.14
| o]
Py —

FZ=1246.15

Figure 11. Diagramme Des Moments Maximum Négatif BC .

: & ™|

vl [B M L [38: BCUNFINALE- VA &2
AVANT
=

2|

FZ=-300.36/1439.63

FZ7=-250.54/992.98

FZ=-297.29/1430.70

FZ=-97.71/1443.02

FZ7=-9.53/996.85

Figure 12. Enveloppe Des Moments Be .
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8 = e B WL [eoeTunemaes  v[ad &2 & %]

AVANT

FZ=-5.73/824.31

FZ=181.61/835.05

T I . FZ7=-180.76/847.72
| e F7=-152.12/787.08

Figure 13. Enveloppe Des Moments BT.

3

e e -l N G A——]

| 5
O
k1

AVANT

FZ=24.37

Figure 14. Diagramme De Moment ST.

V) 2

£y oo B EeEw e & |& % |

Pression sur les éléments (kPa)

AVANT
| 045

038
030
023
0.15
0.07
0.00
-0.07
-0.15
| -0.23
= -0.30
-0.38
|

-0.45

Simulation W

Figure 15. Diagramme De Moment W .
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o= AR 2 L I o — o=

AVANT

Figure 16. Diagramme De Moment d AQ .

£ B BN, IO T —T & a

AVANT

F

F7~=-85.33/1229.35

FZ=-8.25/1047.70

FZ7=-261.99/1203.75

e |

FZ=259.89/1220.84

FZ=-218.39/1057.33

Figure 17. Enveloppe Des Moments MC120 1.

d ] 2 Cer @ W L[ owmzeae o) o2 & %)

AVANT

FZ=IVTREE T F7=-88.37/1716.73

FZ=-89.16/1978.66 FZ7=-279.78/1836.31

FZ=-228.40/1046.72

Figure 18. Enveloppe Des Moments MC120 2.
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.o

O B W L[5 ewwnae o|ad <L [® % |

AVANT

U Pl O 71 F7=-85.94/1659.84

F7—88.16/2171.65 FZ=-255.41/1815.90

FZ=-155.87/1036.11

Figure 19. Enveloppe Des Moments MC120 3.

A ] 2 EEE I T S & 8

AVANT

FZ=-12.31/1009.73 F7=-85.76/1617.39

F7=-87.99/2083.64

F7--0.47/1812.29 FZ--182.21/1034.35

Figure 20. Enveloppe Des Moments MC120 4.

"

2

e @M Hpwes M 2 & %

>
<

AVANT

AN FZ--81.22/1540.08

F7~=-83.32/1973.15

FZ=0.47/1716.18 FZ=125.46/984.84

Figure 21. Enveloppe Des Moments MC120 5.
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9 2 G, I — -

o

FZ=-15.95/1434.66 FZ—163.57/2396.21 ‘

F7--485.14/2392.08 ‘ FZ=-502.87/2408.54

| FZ=-419.66/1575.23

Figure 22. Enveloppe Des Moments D 240

FZ [kN] MZ [kNm] FY [kN]
MAX 710.74 76661.53 8401.22
Barre 46 7 7
Point orig. (43) orig. (47) orig. (47)
Cas 71(C) 58 (C) G+D240+5T+0.6T+0.5A8/179
MIN -3022.85 -20428 64 -8686.65
Barre 2 46 12
Point extr. (53) extr. (44) extr. (47)
Cas 71 (C) G+D240+5T+0 6T+0 5A0/9 G+D240+5T+0.6T+0.5A0/141

TABLAUX 1. SOLISITAIONS MAX A ELS

FZ [kN] MZ [kNm] FY [kN]
MAX 1064.97 103393.48 11358.12
Barre 46 7 7
Point orig. (43) orig. (47}) orig. (47)
Cas 102 (C) 76 (C)| 1.35G+1.35D240+1.65T+0
MIN 4534 27 -27615.92 -11743.89
Barre 2 46 12
Point extr. (53) extr. (44) extr. (47)
Cas 102 (C)| 1.35G+1.35D240+1.65T+0.9T+0.75A0/9 | 1.35G+1.35D240+1.65T+0

TABLAUX 1. SOLISITAIONS MAX A ELU
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I1.3. Les Diagrammes Des Efforts Internes transversaux :

Figure 23. Diagrammes Des Moments Maximum a ELS .

Figure 24. Diagrammes Des Moments Maximum a ELU .
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“Fx+cFx-t 100kN
Max=472.57
Min=-68.07

Figure 25. Diagrammes Des Efforts Normales a ELS .

AVANT

“Fx+cFx-t 100kN
Max=631.58
Min=-91.17

Figure 26. Diagrammes Des Efforts Normales a ELU .
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AVANT

-2.50 -8.24 | | 1 2.50
I
| 2089 |
-152.06
[167.65 |
7|
18759 | [42.12 |
LIFz 100kN

Max—299.91
Min=275.78

Figure 27. Diagrammes Des Efforts Tranchants a ELS .

AVANT

368.14 |

337 [-1131 “ { | 337
20341 |
| 2768
il
11659 | | -56.39 |

—Fz 100kN
Max=400.26
Min=-368.09

Figure 28. Diagrammes Des Efforts Tranchants a ELU .
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Figure 29. Diagramme de Moment Aux Poids Propre .

33.10
447.52

Figure 30. Diagramme de Effort Normale aux ’4me .

V] 2 [ms Ve MWL [

FX [kN] FY [kN]

G+1.2BT2w+STH G+1.2BT2v+STi G+1.2BT2v+ST/3

-68.07 . -275.78 . -322.77
5 4 11 5
3 6 2
G+1.2BC2w+ST/T G+1.2BT2v+5Ti4 G+1.2BT2v+5T/1

TABLAUX 3. SOLISITAIONS MAX A ELS

. . — . I : . R
EX [kN] EY [kN] FZ [kN] MX [kNm] MY [kNm] MZ [kNm]

MAX 631.58 0.0 40026 0.0 24910 0.0
Barre 6 4 5 4 8

Noeud 4 1 2 1 3 1
Cas 1.35G+ 1.6 BT2V +1.6 ST/ 63 (C) 1.35G+ 1.6 BT2V +1.6 ST1 63 (C) 1.35G+ 1.6 BT2V +1.6 ST/3 63(C)
MIN 9117 0.0 -368.09 0.0 -430.80 0.0
Barre 5 4 1" 4 5

Noeud 3 1 6 1 2 1
Cas 1.35G+ 1.6 BC2V +1.6 STIT 63(C) 1.35G+ 1.6 BT2V +1.6 ST/4 63 (C) 1.35G+ 1.6 BT2V +1.6 ST1 63(C)

TABLAUX 3. SOLISITAIONS MAX A ELU
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II.4. Les Diagrammes Des Efforts sismiques :

FZ=2029.12

:i FZ=17012.33 |

FZ=2119.10

FZ=15205.42 |

[y
| FZ=21903.06 |

Figure 31. Diagramme d’Effort FZ a la combinaison : G+E+0.4AT+D+¥YQ .

FY=428.58 |

FY=422.69
FY=1638.37 |

FY=950.83
FY=4219.46

Figure 32. Diagramme d’Effort FY a la combinaison : G+tE+0.4AT+D+¥Q .

FX=71.56 |

|

FX=549.65 |

FX=66.25 |

I

FX=292.94

FX=2273.25 |

Figure 33. Diagramme d’Effort FX a la combinaison : G+tE+0.4AT+D+%YQ .
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MX=22642.33
MY=7142.13
MZz=0.00

MX=9591.51
My=2729.10
MZ=0.00

MX=113132.17
MY=44182.79
MZz=1187.04

Figure 33. Diagramme des Moment de la combinaison : G+E+0.4AT+D+%YQ.

IL.5.Les modes propres :
Tableau. Modes propres
Péri Participation de la masse (%) Cumul de participation (%)
ériode
Mode I~
UX Uy Uz Cumul X | Cumul Y | Cumul Z
1 1.23 0 60.96 0 0 60.96 0
2 0.93 75.66 0 0 75.66 60.96 0
3 0.62 0 12.24 0 75.66 73.2 0
4 0.32 0 0 0 75.66 73.2 0
5 0.29 0 1.38 0 75.66 74.58 0
6 0.29 0 0.04 0 75.66 74.62 0
7 0.18 0 0.42 0 75.66 75.04 0
8 0.12 5.57 0 0 81.23 75.04 0
9 0.11 0 0 0 81.23 75.04 0
10 0.1 0.01 0 0 81.24 75.04 0
11 0.09 0 0.37 0 81.24 75.41 0
12 0.09 0 5.58 0 81.24 80.98 0
13 0.09 0 0 0 81.24 80.99 0
14 0.08 0 0.21 0 81.24 81.19 0
15 0.06 1.99 0 0 83.23 81.19 0
16 0.06 0 0.64 0 83.23 81.83 0
17 0.06 0 0 0 83.23 81.83 0
18 0.05 3.91 0 0 87.13 81.83 0
19 0.05 0 0 0 87.14 81.83 0
20 0.05 0.01 1.5 0 87.15 83.33 0
21 0.05 1.05 0.02 0 88.2 83.35 0
22 0.04 0 3.77 0 88.2 87.12 0
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23 0.04 0 0.01 0 88.2 87.13 0
24 0.04 0 0 0 88.2 87.13 0
25 0.04 0 0.48 0 88.2 87.61 0
26 0.03 0 0 0 88.2 87.61 0
27 0.03 0.08 0 0 88.28 87.61 0
28 0.03 0 0 0 88.28 87.61 0
29 0.03 0 0.02 0 88.28 87.64 0
30 0.03 0 0.08 0 88.28 87.72 0
31 0.03 0.11 0 0 88.39 87.72 0
32 0.03 0 0 0 88.39 87.72 0
33 0.03 0 0.01 0 88.39 87.73 0
34 0.03 0 0.16 0 88.39 87.89 0
35 0.02 0 0 0 88.39 87.89 0
36 0.02 0.04 0 0 88.43 87.89 0
37 0.02 0.02 0 0 88.45 87.89 0
38 0.02 0 0.12 0 88.45 88.01 0
39 0.02 0 0.01 0 88.45 88.03 0
40 0.02 0.12 0 0 88.58 88.03 0
41 0.02 0 0 0 88.58 88.03 0
42 0.02 0 0.14 0 88.58 88.16 0
43 0.02 0 0.02 0 88.58 88.19 0
44 0.02 1.76 0 0 90.34 88.19 0
45 0.02 0 0 0 90.34 88.19 0
46 0.02 1.7 0 0 92.04 88.19 0
47 0.02 0 0.34 0 92.04 88.53 0
48 0.02 0 0 0 92.04 88.54 0
49 0.02 0.01 0 0 92.04 88.54 0
50 0.02 0.02 0 0 92.06 88.54 0
51 0.01 0 1.71 0 92.06 90.25 0
52 0.01 0 0.59 0 92.06 90.84 0
53 0.01 0 0.01 0 92.06 90.85 0
54 0.01 0 0.01 0 92.06 90.86 0
55 0.01 0.09 0 0 92.15 90.86 0
56 0.01 0 0.32 0 92.15 91.18 0
57 0.01 0 0.01 0 92.15 91.19 0
58 0.01 0 0.32 0 92.15 91.51 0
59 0.01 0 0 0 92.15 91.51 0
60 0.01 0 0 0 92.15 91.51 0
61 0.01 0 0.04 0 92.15 91.55 0
62 0.01 0.01 0 0 92.16 91.55 0
63 0.01 0 0.05 0 92.16 91.61 0
64 0.01 0 0.04 0 92.16 91.65 0
65 0.01 0 0.03 0 92.16 91.68 0
66 0.01 0 0.04 0 92.16 91.72 0
67 0.01 0 0 0 92.16 91.72 0
68 0.01 0 0.03 0 92.16 91.74 0
69 0.01 0 0 0 92.16 91.74 0
70 0.01 0 0.01 0 92.16 91.75 0
71 0.01 0 0 0 92.16 91.75 0
72 0.01 1.18 0 0 93.35 91.75 0
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73 0.01 0 0 0 93.35 91.75 0
74 0.01 0 0.02 0 93.35 91.77 0
75 0.01 0 0 0 93.35 91.77 0
76 0.01 0 0 0 93.35 91.78 0
77 0.01 0 0 0 93.35 91.78 0
78 0.01 0 0 0 93.35 91.78 0
79 0.01 0 0 0 93.35 91.78 0
80 0.01 0 0 0 93.35 91.78 0
81 0.01 0 0.01 0 93.35 91.79 0
82 0.01 0 0 0 93.35 91.79 0
83 0.01 0 1.15 0 93.35 92.94 0
84 0.01 0 0 0 93.35 92.94 0
85 0.01 0 0.01 0 93.35 92.94 0
86 0.01 0 0 0 93.35 92.94 0
87 0.01 0 0 0 93.35 92.94 0
88 0.01 0 0 0 93.36 92.94 0
89 0.01 0 0 0 93.36 92.95 0
90 0.01 0 0 0 93.36 92.95 0
91 0.01 0 0 0 93.36 92.95 0
92 0.01 0.87 0 0 94.23 92.95 0
93 0.01 0 0 0 94.23 92.95 0
94 0.01 0 0 0 94.23 92.95 0
95 0.01 0 0 0 94.23 92.95 0
96 0.01 0 0 0 94.23 92.95 0
97 0.01 0 0 0 94.23 92.95 0
98 0.01 0 0 0 94.23 92.95 0
99 0.01 0 0 0 94.23 92.95 0
100 0.01 0 0 0 94.23 92.95 0
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ANNEXE C LES TABLEAUX

1) Les Pertes Par frottements

[e301)

(Mpa) 1488 AGo(X) = Gy x(l—e_ (f><|3+¢p><1))

f 0.2

® (m-1) 0.003

Axe VSP | FINVSP | FINV1 FIN V2 FIN V3 FIN V4 FIN V5 FIN V6
Cables L O (rd)
0 4 7.7 11.4 15.1 18.8 225 26.2
Cl 4 0 17.7493
C2 4 0 17.7493
C3 7.7 0.31174 121.865 105.373 0
C4 7.7 0.19279 88.9751 72.0857 0
C5 11.4 0.19279 104.418 87.7155 72.0857
C6 11.4 0.50452 188.047 172.353 157.668
C7 15.1 0.50452 202.397 186.876 172.353 157.668 0
C8 15.1 0.50452 202.397 186.876 172.353 157.668 0
C9 18.8 0.64792 252.534 237.619 223.662 209.55 195.28
C10 18.8 0.64792 252.534 237.619 223.662 209.55 195.28
Cl11 225 0.71129 281.558 266.993 253.364 239.584 225.649 211.559 0
C12 225 0.71129 281.558 266.993 253.364 239.584 225.649 211.559 0
C13 26.2 0.79765 315.306 301.149 287.901 274.506 260.961 247.265 233.416
AGirore (MP2) 179.007 163.204 165.129 165.346 157.546 134.077 77.8055 0
AGirore (%o) 12.03 10.968 11.0974 11.1119 10.5877 9.01052 5.22886 0
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2) Les Pertes Par Recul D’ancrage

g (m) 0.002 Acg(x) =2 x op x k (d - X) . avec k:fxE+¢' et d= Erg
: 4 opk
(ﬁpa) 190000
FIN
Cables L o ¢d) . J AxeVSP | vop | FINVL | FINV2 | FINV3 | FINV4 | FINV5 | FIN V6
0 4 7.7 11.4 15.1 18.8 225 26.2
Cl 4 0 0.003 | 9.22635 | 46.6608 | 82.3728
C2 4 0 0.003 | 9.22635 | 46.6608 | 82.3728
C3 7.7 0 0.003 | 9.22635 | 13.6272 | 49.3392 | 82.3728
C4 7.7 | 0.19279 | 0.00801 | 5.64733 46.4052 | 134.577
Cs 114 | 0.19279 | 0.00638 | 6.32563 49.87 | 120.146
C6 114 | 0.19279 | 0.00638 | 6.32563 49.87 | 120.146
C7 15.1 | 0.19279 | 0.00555 | 6.78122 50.9238 | 112.074
C8 15.1 | 0.19279 | 0.00555 | 6.78122 50.9238 | 112.074
C9 18.8 | 0.19279 | 0.00505 | 7.11057 51.2663 | 106.883
C10 18.8 | 0.19279 | 0.00505 | 7.11057 51.2663 | 106.883
Cl1 22.5 | 0.19279 | 0.00471 | 7.36056 51.3499 | 103.253
C12 22.5 | 0.19279 | 0.00471 | 7.36056 51.3499 | 103.253
C13 262 | 0.19279 | 0.00447 | 7.55711 2.09082 | 51.3292 | 100.567
Ao, (MPa) 35.6496 | 65.1225 | 79.1725 | 85.5349 | 81.6702 | 63.7113 | 85.945 | 100.567
Acg (%) 2.39581 | 4.37651 | 5.32073 | 5.74832 | 5.48859 | 4.28168 | 5.77588 | 6.75857
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3) Les Pertes Par Raccourcissement de béton :
P Pxe’ Mpxe
AG«(X) = 2,64 x Gb(X) , avec : Obi = — + -
Py (MN) 2.6784 B Ic Ic
Axe VSP FIN VSP FIN V01 FIN V02 FIN V03 FIN V04 FIN V05 FIN V06
N cables 26 26 22 18 14 10 6 2
Aoy (MPa) 14.42582 15.34453 16.41809 16.86025 16.07633 13.2922 11.00474 6.758568
P (MN) 59.59249 58.95272 49.25047 40.08267 31.46936 23.22382 14.30189 4.994757
v (m) 1.243 1.105 1.105 1.105 1.105 1.105 1.105 1.105
dmoy (M) 0.248 0.248 0.213 0.209 0.209 0.209 0.209 0.209
€moy (M) 0.995 0.857 0.892 0.896 0.896 0.896 0.896 0.896
I (m4) 10.586 6.658 6.658 6.658 6.658 6.658 6.658 6.658
S (m2) 14.083 6.407 6.407 6.407 6.407 6.407 6.407 6.407
M (MN*m) 90.46 86 68.14 50.15 34.65 21.65 11.15 3.13
6, (Mpa) 1.302213 4.634726 4.443655 4.340276 4.043242 3.511518 2.456229 0.960622
AGrace (MPa) 3.437841 12.23568 11.73125 11.45833 10.67416 9.270407 6.484445 2.536042
AGrace (Y0) 0.231038 0.82229 0.78839 0.770049 0.717349 0.623011 0.435783 0.170433
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4) Retrait
Acret (MPa) 38
Acret (%) 2.553763 Acn —2.5 o (X)< %
5) Fluage
vane vep FINVO1| FINV0O2| FINVO3| FINVO4| FINVO5| FIN V06
Nombre de cables 26 26 22 18 14 10 6 2
Acia1 (MPa) 17.21062 18.72058 19.76024 20.18406 19.34745 16.46897 13.99428 9.482764
P (MN) 57.6532 56.60169 47.28112 38.48022 30.24277 22.37295 13.82146 4.848827
v (m) 1.243 1.105 1.105 1.105 1.105 1.105 1.105 1.105
dmoy (m) 0.248 0.248 0.213 0.209 0.209 0.209 0.209 0.209
emoy (M) 0.995 0.857 0.892 0.896 0.896 0.896 0.896 0.896
I (m4) 10.586 6.658 6.658 6.658 6.658 6.658 6.658 6.658
S (m2) 14.083 6.407 6.407 6.407 6.407 6.407 6.407 6.407
M (MN*m) 90.46 86 68.14 50.15 34.65 21.65 11.15 3.13
ob (Mpa) 0.983142 4.008436 3.900931 3.896945 3.703896 3.276118 2.323314 0.920249
Aon (MPa) 2.595494 10.58227 10.29846 10.28793 9.778286 8.648952 6.133548 2.429458
Aon (%) 0.174428 0.711174 0.692101 0.691393 0.657143 0.581247 0.412201 0.16327
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6 ) Relaxation
p1000 (%) 2.5
6 (ri(X)
AGp=—x plm(u—m)x 6i(X) ,avec: p=
1o 0.43 100 fore
fprg (Mpa) 1860
Section Axe VSP FIN VSP FIN V01 FIN V02 FIN V03 FIN V04 FIN V05 FIN V06
Nombre de cables 26 26 22 18 14 10 6 2
oi (MPa) 1269.906 1247.438 1231.968 1225.661 1238.11 1280.942 1317.765 1384.896
n 0.682745 0.670665 0.662348 0.658958 0.665651 0.688678 0.708476 0.744568
AGraax (MPa) 48.14439 45.03228 42.93681 42.09367 43.76419 49.70278 55.04486 65.34662
AGrelax (%0) 3.23551 3.026363 2.885538 2.828876 2.941142 3.340241 3.699251 4.391574
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Les Pertes Totales :

Axe VSP FIN VSP FIN V01 FIN V02 FIN V03 FIN V04 FIN V05 FIN V06
AGirott (Y0) 12.030 10.968 11.097 11.112 10.588 9.011 5.229 0.000
Acg (%) 2.396 4377 5.321 5.748 5.489 4.282 5.776 6.759
AGrace (Y0) 0.231 0.822 0.788 0.770 0.717 0.623 0.436 0.170
Pertes instantanées Aci (%) 14.657 16.167 17.206 17.630 16.794 13.915 11.441 6.929
AGret (%) 2.554 2.554 2.554 2.554 2.554 2.554 2.554 2.554
Acq (%) 0.174 0.711 0.692 0.691 0.657 0.581 0.412 0.163
AGreiax (%) 3.236 3.026 2.886 2.829 2.941 3.340 3.699 4.392
Pertes différées Acaisr (%) 5.424 5.787 5.650 5.603 5.662 5.919 6.049 6.377
Pertes totales (%) 20.081 21.954 22.857 23.233 22.456 19.834 17.489 13.306
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ANNEXE C

LES TABLEAUX

Les vérifications des contraintes admissibles :

o [ [ [ o ] [T e e | e [ oms
Pertes totales (%] 20.0813 | 21.9537 | 22.8570 | 23.2329 | 22.4555 | 19.8338 | 17.4892 | 13.3057 40 3 -2.1 -4.5 24
PO (KN) 26784
Ac (%) 23.233
Sf;g(;n I (m4) v (m) V' (m) | dmey(m) | €moy (M) (KII:I/[. m) N cables | P (KN) (ISISK;) (1\7[;;)
Vsp_axe 14.083 10.586 1.243 1.557 0.248 0.995 90460 26 53459.42 | -0.57994 | 9.277424
Vsp_fin 6.407 6.658 1.105 1.695 0.248 0.857 90460 26 53459.42 | 0.93432 | 19.70975
Vi 6.407 6.658 1.105 1.695 0.213 0.892 68140 22 45234.89 | 2.447962 | 14.13516
V2 6.407 6.658 1.105 1.695 0.209 0.896 50147 18 37010.36 | 2.957505 | 10.10079
V3 6.407 6.658 1.105 1.695 0.209 0.896 34561 14 28785.84 | 3.037538 | 6.725265
V4 6.407 6.658 1.105 1.695 0.209 0.896 21651 10 20561.31 | 2.673447 | 4.030999
V5§ 6.407 6.658 1.105 1.695 0.209 0.896 11147 6 12336.79 | 1.910043 | 1.949254
Vo6 6.407 6.658 1.105 1.695 0.209 0.896 3140 2 4112.263 | 0.732222 | 0.503197
V6_fin 6.407 6.658 1.105 1.695 0.209 0.896 0 2 4112.263 | 1.253354 | -0.29619
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ANNEXE C LES TABLEAUX
I1 ) vérifications des contraintes a vide
X M N fleau N cont Pf Pc S I Y v' ef ec osub el
(Mpa) | (Mpa)

Debut Vcl 0 0 0 6 0 13365.35| 6.407 6.658 1.105 1.695 0 1.565 | -1.38541 | 7.411066
Clé cl1-pl 5.5 10575 0 6 0 13365.35| 6.407 6.658 1.105 1.695 0 1.565 | 0.369674 | 4.718873
vl 8.65 12715 2 6 4455.117 | 13365.35 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 | 2.082692 | 3.853189

v2 12.35 12100 6 6 13365.35 | 13365.35| 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 | 4.696325 | 3.367994

v3 16.05 8960 10 6 22275.58 | 13365.35 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 | 6.890894 | 3.525617

v4 19.75 -5129 14 4 31185.82 | 8910.233 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 | 7.730109 | 4.00029

v5 23.45 -16065 18 2 40096.05 | 4455.117 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 | 9.092614 | 3.672271

v6 27.15 -16065 22 0 49006.28 0 6.407 6.658 1.105 1.695 0.881 0 12.14812 | 0.747294
Vspl 33 -32343 26 0 57916.52 0 14.083 | 10.586 1.243 1.557 0.995 0 7.081333 | 0.393725
V7 38.85 -16065 22 2 49006.28 | 4455.117 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.881 1.565 | 11.68632 | 3.21765
V8 42.55 -13429 18 6 40096.05 | 13365.35 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 | 8.606491 | 7.941906
V9 46.25 10697 14 10 31185.82 | 22275.58 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 8.97127 | 7.382358
V10 49.95 18863 10 14 22275.58 | 31185.82 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 | 6.832157 | 10.66362
V11 53.65 24432 6 14 13365.35 | 31185.82 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 | 5.040718 | 9.887623
V12 57.35 27403 2 14 4455.117 | 31185.82 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 2.8181 |9.773024
clé pl-p2 60.5 27776 0 14 0 31185.82 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0 1.537 | 1.522155 | 9.998947
V13 63.65 26484 2 14 4455.117 | 31185.82 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 | 2.665578 | 10.00698
Vi4 67.35 22433 6 14 13365.35 | 31185.82 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 | 4.708953 | 10.39653
V15 71.05 15785 10 14 22275.58 | 31185.82 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 | 6.321314 | 11.44722
V16 74.75 6539 14 10 31185.82 | 22275.58 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 | 8.281184 | 8.440906
V17 78.45 -19745 18 6 40096.05 | 13365.35 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 | 7.558251 | 9.549839
V18 82.15 -36784 22 2 49006.28 | 4455.117 | 6.407 6.658 1.105 1.695 0.881 1.565 | 8.247671 | 8.492313
Vsp2 88 -59665 26 0 57916.52 0 14.083 | 10.586 1.243 1.557 0.995 0 3.873205 | 4.412274
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ANNEXE C

LES TABLEAUX

IIT ) vérifications des contraintes en service

. osub cinf
X M N fleau N cont Pf Pc S I Y Y ef ec (Mpa) (Mpa)

Debut Vcl 0 0 0 6 0 13365.35 6.407 6.658 1.105 1.695 0 1.565 -1.38541 | 7.411066
Clé c1-p1 5.5 23045 0 6 0 13365.35 6.407 6.658 1.105 1.695 0 1.565 2.439267 | 1.544248
vl 8.65 27465 2 6 4455.117 | 13365.35 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 4.530687 | 0.098119

v2 12.35 27615 6 6 13365.35 | 13365.35 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 7.271284 | -0.58183

v3 16.05 19822 10 6 22275.58 | 13365.35 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 8.693614 | 0.760358

va 19.75 9036 14 4 31185.82 | 8910.233 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 10.08101 | 0.394151

v5 23.45 -12277 18 2 40096.05 | 4455.117 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 9.721293 | 2.707918

v6 27.15 -34223 22 0 49006.28 0 6.407 6.658 1.105 1.695 0.881 0 9.134514 | 5.369975
Vspl 33 -65065 26 0 57916.52 0 14.083 10.586 1.243 1.557 0.995 0 3.239141 | 5.206511
V7 38.85 -37215 22 2 49006.28 | 4455.117 6.407 6.658 1.105 1.695 0.881 1.565 8.17614 | 8.602037
V8 42.55 15506 18 6 40096.05 | 13365.35 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 13.40871 | 0.575606
V9 46.25 35606 14 10 31185.82 | 22275.58 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 13.10531 | 1.041001
V10 49.95 50508 10 14 22275.58 | 31185.82 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 12.08414 | 2.607408
V11 53.65 60411 6 14 13365.35|31185.82 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 11.012 | 0.728054
V12 57.35 65359 2 14 4455.117 | 31185.82 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 |9.117497 | 0.11015
clé pl-p2 60.5 65990 0 14 0 31185.82 6.407 6.658 1.105 1.695 0 1.537 7.86437 | 0.27039
V13 63.65 62558 2 14 4455.117 | 31185.82 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 |8.652627|0.823231
V14 67.35 58407 6 14 13365.35|31185.82 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 10.6794 | 1.238235
V15 71.05 49613 10 14 22275.58 | 31185.82 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.537 11.9356 | 2.835258
V16 74.75 34988 14 10 31185.82 | 22275.58 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 13.00274 | 1.198332
V17 78.45 -36407 18 6 40096.05 | 13365.35 6.407 6.658 1.105 1.695 0.896 1.565 4.79293 | 13.79167
V18 82.15 -64620 22 2 49006.28 | 4455.117 6.407 6.658 1.105 1.695 0.881 1.565 3.627848 | 15.57883
Vsp2 88 -103475 26 0 57916.52 0 14.083 10.586 1.243 1.557 0.995 0 -1.27093 | 10.85589
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ANNEXE C

LES TABLEAUX

Calcul des rigidités

Ki Appareils K
Culée 1 L (m4) 14.85414844 11689.95128 460 442.5843
L (m) 5
II}I(I(IE)) 22'42215 25731.27756
Pile 1 : 960.0546434 9800 874.3948
12 (m4) 20.279 097 26334
L2 (m) 12.6 '
ILII(I(?I?)) 2242315 25731.27756
Pile 2 ' 133.3092595 / 133.3093
12 (m4) 20.279 134.0035082
L2 (m) 24.6 '
ILll(r(l:g)) 2242215 25731.27756
Pile 3 : 2795.607627 9800 2175.12
12 (m4) 20.279 3136.361659
L2 (m) 8.6 '
Culée 2 L (m4) 14.85414844 11689.95128 460 442.5843
L (m) 5
K tof 4068
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ANNEXE C LES TABLEAUX
Stabilité de la culée au renversement et glissement
N (KN) H (KN) (KNMrIr:I) MH(KN.m) AM Mstab/Mren N.tan(¢)/H

G+0.6T 20530.407 3666.839 94937.700 -14206.132 80731.568 6.683 3.233
G+0.6T+1.2Q 22957.167 4067.254 94937.700 -16348.354 78589.346 5.807 3.259
i G+0.6T+1.2A(1)+ST 21406.033 3701.167 97214.327 -14453.296 82761.031 6.726 3.339
d G+0.6T+1.2Bc+ST 21574.285 3726.898 97651.782 -14638.557 83013.225 6.671 3.342
G+0.6T+1.2Mc120 21929.703 3666.839 98575.869 -14206.132 84369.738 6.939 3.453
G+0.6T+D240 22148.547 3666.839 99144.864 -14206.132 84938.732 6.979 3.487

MAX 22957.167 4067.254 99144.864 -14206.132 84938.732
1.35G+0.9T 27716.049 4964.702 128165.894 -19282.463 108883.431 6.647 3.223
1.35G+0.9T+1.6Q 30951.729 5498.590 128165.894 -22138.760 106027.135 5.789 3.250
5 1.35G+0.9T+1.6(A(1)+ST) 28890.049 5010.474 131218.294 -19612.015 111606.279 6.691 3.329
5 1.35G+0.9T+1.6(Bc+ST) 29114.385 5044.781 131801.568 -19859.030 111942.538 6.637 3.332
1.35G+0.9T+1.35Mc120 29290.257 4964.702 132258.835 -19282.463 112976.372 6.859 3.406
1.35G+0.9T+1.35D240 29900.538 4964.702 133845.566 -19282.463 114563.103 6.941 3.477

MAX 30951.729 5498.590 133845.566 -19282.463 114563.103
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ANNEXE C

LES TABLEAUX

Vérification de la capacité portante du sol

N(KN) H(KN) MN MH(KN.m) AM e=M/N omax omin omoy
(KN.m)
G+0.6T 20530.407 3666.839 11787.953 -14206.132 2418.179 0.118 208.893 249.375 219.013
G+0.6T+1.2Q 22957.167 4067.254 11787.953 -16348.354 4560.401 0.199 218.045 294.391 237.132
G+0.6T+1.2A()+ST 21406.033 3701.167 10124.263 -14453.296 4329.033 0.202 202.670 275.143 220.788
G+0.6T+1.2Bc+ST 21574.285 3726.898 9804.584 -14638.557 4833.973 0.224 200.321 281.247 220.553
G+0.6T+1.2Mc120 21929.703 3666.839 9129.290 -14206.132 5076.841 0.232 202.255 287.247 223.503
> G+0.6T+D240 22148.547 3666.839 8713.487 -14206.132 5492.645 0.248 201.217 293.170 224.205
= MAX 22957.167 4067.254 11787.953 -14206.132 2418.179
1.35G+0.9T 27716.049 4964.702 15913.736 -19282.463 3368.727 0.122 281.133 337.529 295.232
1.35G+0.9T+1.6Q 30951.729 5498.590 15913.736 -22138.760 6225.024 0.201 293.337 397.550 319.390
1.35G+0.9T+1.6(A(1)+ST) 28890.049 5010.474 13683.136 -19612.015 5928.879 0.205 272.806 372.061 297.620
1.35G+0.9T+1.6(Bc+ST) 29114.385 5044.781 13256.898 -19859.030 6602.133 0.227 269.674 380.201 297.306
1.35G+0.9T+1.35Mc120 29290.257 4964.702 12922.741 -19282.463 6359.722 0.217 273.666 380.134 300.283
= 1.35G+0.9T+1.35D240 29900.538 4964.702 11763.207 -19282.463 7519.256 0.251 270.771 396.652 302.241
= MAX 30951.729 5498.590 15913.736 -19282.463 3368.727

MAHMOUDI & SEFFADJ

AusTh

usgual bl e bl dujaat




ANNEXE C

LES TABLEAUX

Effort dans le mur frontal

N(KN) H(KN) MN (KN.m) | MH(KN.m) AM
G+0.6T 794.584 388.025 47.225 -1140.857 -1093.633
G+0.6T+1.2Q 794.584 421.685 47.225 -1283.912 -1236.688
G+0.6T+1.2A(1)+ST 887.243 391.658 -6.054 -1159.021 -1165.075
o G+0.6T+1.2Bc+ST 905.047 394.381 -16.292 -1172.635 -1188.927
G+0.6T+1.2Mc120 942.658 388.025 -37.918 -1140.857 -1178.775
G+0.6T+D240 965.816 388.025 -51.234 -1140.857 -1192.091
MAX 965.816 421.685 47.225 -1140.857 -1236.688
1.35G+0.9T 1072.689 525.365 63.753 -1547.814 -1484.061
1.35G+0.9T+1.6Q 1072.689 570.245 63.753 -1738.554 -1674.801
1.35G+0.9T+1.6(A(1)+ST) 1196.921 530.209 -7.681 -1572.031 -1579.712
= 1.35G+0.9T+1.6(Bc+ST) 1220.661 533.839 -21.331 -1590.184 -1611.514
1.35G+0.9T+1.35Mc120 1239.271 525.365 -32.032 -1547.814 -1579.846
1.35G+0.9T+1.35D240 1303.851 525.365 -69.165 -1547.814 -1616.979
MAX 1303.851 570.245 63.753 -1547.814 -1674.801
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ANNEXE D NOTE

DE CALCUL DE FERAILLAGE

I) Section transversale

Calcul de Section en Flexion Simple
Hourdis sup nappe sup

1. Hypothéses:
Béton: fc28 = 40.0 (MPa)

Fissuration préjudiciable

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

. Section:

T»_

-t

b =100.0 (cm)
h =55.0 (cm)
d; =4.0 (cm)
d, =4.0 (cm)

3. Moments appliqués:

Minax (KN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) -430.00
Etat Limite de Service -322.77
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théoriqueAg; = 0.0 (cm2)
Section minimum A, ;, = 0.0 (cm2)
théorique p = 0.56 (%)
minimum Pmin = 0.13 (%)

Section théorique

Analyse par Cas:

Cas ELUM,,,, = -430.00 (kN*m) M., =0.00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 0.00 Pivot: A

Position de I'axe neutre: y =0.0 (cm)

Bras de levier: Z=51.0 (cm)

Déformation du béton:g, = 0.00 (%0)

Déformation de I'acier: gs = 0.00 (%o0)

Contrainte de l'acier:

Acier: fe = 500.0 (MPa)

Iv'min (kN*m)
0.00
0.00
0.00

A, = 28.5 (cm2)
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ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

Cas ELS M, = -322.77 (kN*m) M.in, = 0.00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 0.00
Position de I'axe neutre: y =0.1 (cm)
Bras de levier: Z=51.0 (cm)
Contrainte maxi du béton:c,, = 566.9 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 24.0 (MPa)
Contrainte de l'acier:
Contrainte limite de l'acier:
Os1im = 250.0 (MPa)

Calcul de Section en Flexion Simple
HOURDIS SUP NAPPE inférieur

1. Hypothéses:
Béton: fc28 = 40.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)

Fissuration préjudiciable

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

2. Section:

F iz
I

=t b

b =100.0 (cm)
h =20.0 (cm)
d; =4.0 (cm)
d, =4.0 (cm)

3. Moments appliqués:

Mmax (kN*m) Mmin (kN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 116.76 0.00
Etat Limite de Service 87.54 0.00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00 0.00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théoriqueA,; = 26.2 (cm2) Section théorique Ay, = 0.0 (cm2)
Section minimum A, i, = 2.8 (cm2)
théorique p =1.64 (%)
minimum Pmin = 0.17 (%)

Analyse par Cas:
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ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

Cas ELUM,,, = 116.76 (kN*m) M,in = 0.00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 0.00 Pivot: A

Position de I'axe neutre: y =0.0 (cm)

Bras de levier: Z=16.0 (cm)

Déformation du béton:g, = 0.00 (%o)

Déformation de I'acier: g, = 0.00 (%0)

Contrainte de l'acier:

Cas ELSM,,,, = 87.54 (kN*m) M., = 0.00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 0.00
Position de I'axe neutre: y=0.2 (cm)
Bras de levier: Z=15.9 (cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 80.1 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 24.0 (MPa)
Contrainte de l'acier:
Contrainte limite de I'acier:
Gsjim = 250.0 (MPa)

Calcul de Section en Flexion Composée
L’ame extérieure

1. Hypothéses:
Béton: fc28 = 40.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)

Fissuration préjudiciable

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Calcul en poteau

Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

=

——
1_ Agz

1;‘*51_

=t b

b =100.0 (cm)
h =40.0 (cm)
d,=4.0 (cm)
d,=4.0 (cm)

3. Efforts appliqués:

Cas N° Type N (kN) M (kN*m)
1. ELS 472.57 -69.84
4. Résultats:

Sections d'Acier:
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ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

Section théorique Ag; = 5.6 (cm2) Section théorique Ay, = 5.6 (cm2)
Section minimum A i, = 11.2 (cm2) Section maximum Aq .« = 200.0 (cm2)
théorique p =0.28 (%)

minimum Pmin = 0.28 (%) maximum py.x = 5.00 (%)

Analyse par Cas:

Cas N° 1: Type ELS N =472.57 (kN) M=-69.84 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 5.31

Position de I'axe neutre: y =21.1 (cm)

Bras de levier: Z=29.0 (cm)

Contrainte maxi du béton: o, = 3.6 (MPa)

Contrainte limite: 0,6 fcj = 24.0 (MPa)

Contrainte de l'acier:
tendue: o, =12.1 (MPa)
comprimée: o, =46.1 (MPa)

Contrainte limite de l'acier: o, = 250.0 (MPa)

Calcul de Section en Flexion Composée
L’amé intérieur

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 40.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)
e Fissuration préjudiciable
e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul en poteau
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

=

——
1_ Agz

T» A5

=t b

b =100.0 (cm)
h =40.0 (cm)
d,=4.0 (cm)
d,=4.0 (cm)

3. Efforts appliqués:

Cas N° Type N (kN) M (kN*m)
1. ELS 472.57 187.36
4. Résultats:

MAHMOUDI & SEFFAD] /Hls/_I\l'\




ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

Sections d'Acier:

Section théorique Ag; = 14.4 (cm2) Section théorique Ay, = 14.4 (cm2)
Section minimum A i, = 11.2 (cm2) Section maximum Aq .« = 200.0 (cm2)
théorique p =0.72 (%)

minimum Pmin = 0.28 (%) maximum py.x = 5.00 (%)

Analyse par Cas:

Cas N° 1: Type ELS N =472.57 (kN) M=187.36 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 1.00
Position de I'axe neutre: y =13.5 (cm)
Bras de levier: Z=31.5(cm)
Contrainte maxi du béton: &, = 10.0 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 24.0 (MPa)
Contrainte de I'acier:
tendue: cs = 250.0 (MPa)
comprimée: o, =106.1 (MPa)

Contrainte limite de l'acier: o, = 250.0 (MPa)

Calcul de Section en Flexion Simple
Hourdis inférieur nappe inferieur

1. Hypothéses:
Béton: fc28 = 40.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)

Fissuration préjudiciable

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

2. Section:

F sy
I

=t b

b =100.0 (cm)
h =25.0 (cm)
d; =4.0 (cm)
d, =4.0 (cm)

3. Moments appliqués:

IVImax (kN*m) Iv'min (kN*m)
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ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 13.69 0.00

Etat Limite de Service 10.17 0.00

Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00 0.00

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théoriqueAg; = 3.3 (cm2)
Section minimum A, i, = 3.3 (cm2)
théorique p =0.16 (%)
minimum Pmin = 0.16 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELUM,,,, = 13.69 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 0.03
Position de I'axe neutre: y =0.0 (cm)
Bras de levier: Z=21.0 (cm)
Déformation du béton:g, = 0.00 (%o)
Déformation de I'acier: gs = 0.00 (%o0)
Contrainte de l'acier:

Cas ELSM,,., =10.17 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 0.02
Position de I'axe neutre: y =0.2 (cm)
Bras de levier: Z=20.9 (cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 1.0 (MPa)
Contrainte limite:
Contrainte de l'acier:
Contrainte limite de I'acier:
Gsiim = 250.0 (MPa)

0,6 fcj = 24.0 (MPa)

Section théorique Ay, = 0.0 (cm2)

M.i, = 0.00 (kN*m)
Pivot: A

M., = 0.00 (kN*m)

Calcul de Section en Flexion Simple
HOURDIS inferieur nappe supérieur

1. Hypothéses:
Béton: fc28 = 40.0 (MPa)

Fissuration préjudiciable

Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

Acier: fe = 500.0 (MPa)

Pas de prise en compte des armatures comprimées
Pas de prise en compte des dispositions sismiques
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ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

<}
F Bz
G e
F iz
=t b
b =100.0 (cm)
h =25.0 (cm)
d; =4.0 (cm)
d, =4.0 (cm)
3. Moments appliqués:
Mnax (KN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) -93.26
Etat Limite de Service -69.84
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théoriqueAg; = 0.0 (cm2) Section théorique
Section minimum A i, = 0.0 (cm2)
théorique p =0.72 (%)
minimum Pmin = 0.16 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELUM,,., = -93.26 (kN*m) M,.in, =0.00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 0.00 Pivot: A

Position de I'axe neutre: y =0.0 (cm)

Bras de levier: Z=21.0 (cm)

Déformation du béton:g, = 0.00 (%0)

Déformation de I'acier: gs = 0.00 (%o0)

Contrainte de l'acier:

Cas ELS M,,,. = -69.84 (kN*m) M.ir, = 0.00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 0.00
Position de I'axe neutre: y =0.1 (cm)
Bras de levier: Z=21.0 (cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 128.3 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 24.0 (MPa)
Contrainte de l'acier:
Contrainte limite de I'acier:
Gsiim = 250.0 (MPa)

I1) la pile

Iv'min (kN*m)
0.00
0.00
0.00

A, = 15.2 (cm2)
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ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

III) la culée

Ferraillage mur frontal
Calcul de Section en Flexion Composée

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 27.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)
e Fissuration préjudiciable
e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul en poutre
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:
==
H=—
£‘_ _
T» Azq
= b
b =100.0 (cm)
h =255.0 (cm)
d;=5.0 (cm)
d,=5.0 (cm)

3. Efforts appliqués:

Cas N° Type N (kN) M (kN*m)
1. ELS 794.58 1236.69
2. ELU 1072.68 1674.80

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ag; = 25.0 (cm2) Section théorique Ay, = 0.0 (cm2)
Section minimum A i, = 25.0 (cm2)

théorique p =0.10 (%)

minimum Pmin = 0.10 (%)

Analyse par Cas:

Cas N° 1: Type ELS N =794.58 (kN) M =1236.69 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 3.20

Position de I'axe neutre: y = 80.3 (cm)

Bras de levier: Z=223.2 (cm)

Contrainte maxi du béton: o, = 1.4 (MPa)

Contrainte limite: 0,6 fcj = 16.2 (MPa)
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ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

Contrainte de l'acier:
tendue: o, =10.8 (MPa)
Contrainte limite de l'acier: o, = 250.0 (MPa)

Cas N° 2: Type ELU N=1072.68 (kN) M=1674.80 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 4.76 Pivot: A

Position de I'axe neutre: y =50.6 (cm)

Bras de levier: Z=229.7 (cm)

Déformation de I'acier: es = 10.00 (%0)

Déformation du béton: g, = 2.54 (%0)

Contrainte de l'acier:

tendue: o, =434.8 (MPa)

Mur garde greve
Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 27.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)
e Fissuration préjudiciable
e Prise en compte des armatures comprimées
e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

Y‘ A
I

=1 b

b =100.0 (cm)
h =45.0 (cm)
d; =5.0 (cm)
d, =5.0 (cm)

3. Moments appliqués:

Mmax (kN*m) Mmin (kN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 218.61 0.00
Etat Limite de Service 163.42 0.00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00 0.00

4. Résultats:

Sections d'Acier:
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ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

Section théoriqueA, = 18.2 (cm2) Section théorique Ay, = 0.0 (cm2)
Section minimum A, i, = 4.2 (cm2)

théorique p =0.46 (%)

minimum Pmin = 0.10 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELUM,,, =218.61  (kN*m)  M,;, =0.00 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 1.35 Pivot: A
Position de I'axe neutre: y =6.5 (cm)
Bras de levier: Z=374 (cm)
Déformation du béton:g, = 1.93 (%0)
Déformation de I'acier: €= 10.00  (%o)

Contrainte de l'acier:
tendue: o, =434.8 (MPa)

Cas ELS M, = 163.42 (kN*m) M., = 0.00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1.00
Position de I'axe neutre: y =12.3 (cm)
Bras de levier: Z=35.9 (cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 7.4 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 16.2 (MPa)
Contrainte de l'acier:

tendue: os =250.0 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:

Ogim = 250.0 (MPa)

Dalle de transition
Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:
Béton: fc28 = 27.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)

Fissuration préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

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

2. Section:

Y_ iz
I

=1 b

b =100.0 (cm)
h =30.0 (cm)
d; =5.0 (cm)
d, =5.0 (cm)

MAHMOUDI & SEFFAD] /Hls/_I\l'\




ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

3. Moments appliqués:

IVImax (kN*m) Iv'min (kN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 136.93 0.00
Etat Limite de Service 101.80 0.00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00 0.00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théoriqueA,, = 18.6 (cm2) Section théorique Ay, = 0.0 (cm2)
Section minimum Ag i, = 3.0 (cm2)
théorique p =0.74 (%)
minimum Pmin = 0.12 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELUM,,. = 136.93 (kN*m) M,.in, =0.00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1.32 Pivot: B
Position de I'axe neutre: y =6.6 (cm)
Bras de levier: =224 (cm)
Déformation du béton:g, = 3.50 (%0)
Déformation de I'acier: g, =9.74 (%o0)
Contrainte de l'acier:
tendue: o, =434.8 (MPa)

Cas ELS M, ., =101.80 (kN*m) M,in = 0.00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1.00
Position de I'axe neutre: y =9.3 (cm)
Bras de levier: Z=21.9 (cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 10.0 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 16.2 (MPa)
Contrainte de l'acier:

tendue: cs = 250.0 (MPa)
Contrainte limite de I'acier:

Gsiim = 250.0 (MPa)

Corbeau
Calcul d'une Section Comprimée

1. Hypothéses:
Béton: fc28 = 27.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte de I'élancement

Pas de prise en compte des dispositions sismiques
Charges appliquées aprés 90 jours

Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:
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ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

*_

= b

b =100.0 (cm)
h =30.0 (cm)
d=5.0(cm)
3. Forces:
N (kN)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 121.71
Etat Limite de Service 90.49
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00

4. Résultats:

Résistance des Matériaux:

Section brute B =3000.0 (cm2)  Section réduite B, =2744.0 (cm2)

Long flambementlg, = 3.0 (m) Long flambement I, = 3.0 (m)

Inertie l, =225000.0 (cm4) Inertie I, =2500000.0 (cm4)

Rayon de giration iy =8.7 (cm) Rayon de giration i, =28.9
(cm)

Elancement Ay =34.6 Elancement A, =104
a =0.71 N, (béton seul) =3900.60 (kN)

Béton:

5 (ELS) = 0.3 (MPa)
0,6fcj =16.2(MPa)

Acier:

Section théoriqueA, = 10.4 (cm2)
Section minimum A i, = 10.4 (cm2)

Section maximum Aq max = 150.0 (cm2)
théorique p =0.52 (%)
minimum Pmin = 0.35 (%)
maximum Pmax = 9.00 (%)

Mur en retour horizontal
Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:
Béton: fc28 = 27.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)

MAHMOUDI & SEFFAD] /Hls/_I\l'\




ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

Fissuration préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

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

2. Section:

il

l» Az

|-

. L
=t b
b =100.0 (cm)
h =65.0 (cm)
d; =5.0 (cm)
d, =5.0 (cm)
3. Moments appliqués:

IVImax (kN*m) Iv'min (kN*m)

Etat Limite Ultime ( fondamental ) 0.00 0.00
Etat Limite de Service 160.00 0.00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00 0.00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théoriqueAg; = 11.5 (cm2) Section théorique Ay, = 0.0 (cm2)
Section minimum A i, = 6.0 (cm2)
théorique p =0.19 (%)
minimum Pmin = 0.10 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELS M,,,.x = 160.00 (kN*m) M,in = 0.00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1.00
Position de I'axe neutre: y =12.8 (cm)
Bras de levier: Z =55.7 (cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 4.5 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 16.2 (MPa)
Contrainte de l'acier:

tendue: o, =250.0 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:

o5 iim = 250.0 (MPa)

Mur en retour
Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:
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ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

Béton: fc28 = 27.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)
e Fissuration préjudiciable
e Prise en compte des armatures comprimées
e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:

il

l» Az

S

. gl
=t b
b =100.0 (cm)
h =65.0 (cm)
d; =5.0 (cm)
d, =5.0 (cm)
3. Moments appliqués:

Mmax (kN*m) Mmin (kN*m)

Etat Limite Ultime ( fondamental ) 0.00 0.00
Etat Limite de Service 380.00 0.00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0.00 0.00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théoriqueA,; = 28.3 (cm2) Section théorique Ay, = 0.0 (cm2)
Section minimum Ag i, = 6.0 (cm2)
théorique p =0.47 (%)
minimum Pmin = 0.10 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELS M,,,., = 380.00 (kN*m) M., = 0.00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1.00
Position de I'axe neutre: y =18.7 (cm)
Bras de levier: Z =53.8 (cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 7.6 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 16.2 (MPa)
Contrainte de l'acier:

tendue: o =250.0 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:

Gsiim = 250.0 (MPa)
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PIEUX
Calcul de Section en Flexion Déviée Composée

1. Hypothéses:
Béton: fc28 = 27.0 (MPa) Acier: fe = 500.0 (MPa)

Fissuration préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

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

2. Section:
d
D
D =120.0 (cm)
d=5.0(cm)
3. Efforts appliqués :
N (kN) M., (KN*m) M. (kN*m)
1 EUA 3210.21 1715.57 0
2 ELU 4554.71 663.60 0
3 ELS 3581.087 156.314 0

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique As = 113.1 (cm2)

Section minimum Asmin= 113.1 (cm2) Section maximum As max= 565.5 (cm2)
théorique p = 1.00 (%)

minimum pmin = 0.50 (%) maximum Omax = 5.00 (%)

Analyse par cas :

Cas N° 1: Type ELS N =3581,09 (kN) M, =156,31 (kN*m) M, = 0,00 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 4,07
Position de I'axe neutre: y =269,1 (cm)
Bras de levier: Z=59,0 (cm)

Contrainte maxi du béton:c, = 4,0 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 16,2 (MPa)

Contrainte de 'acier:
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ANNEXE D NOTE DE CALCUL DE FERAILLAGE

comprimée: o' = 58,1 (MPa)
Contrainte limite de I'acier:
G 1im = 500,0 (MPa)

Cas N° 2: Type ELU N =4554,71 (kN) M, = 663,06 (kN*m) M, = 0,00 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 2,69 Pivot: B
Position de I'axe neutre: y =102,7 (cm)
Bras de levier: Z =687 (cm)

Déformation du béton:g, = 3,50 (%0)
Déformation de I'acier: g = 0,41 (%o0)
Contrainte de l'acier:
tendue: o, =82,2 (MPa)
comprimée: o' = 347,8 (MPa)

Cas N° 3: Type ELA N =3210,21 (kN) M, =1717,57 (kN*m) M, = 0,00 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 1,13 Pivot: B
Position de I'axe neutre: y =36,2 (cm)
Bras de levier: Z=976 (cm)

Déformation du béton:g, = 3,50 (%0)
Déformation de I'acier: g, = 7,59 (%0)
Contrainte de I'acier:

tendue: o, =500,0 (MPa)

comprimée: o' = 46,50 (MPa)
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