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IPNENIF
Résumé :

L’objet de ce travail consiste a faire la conception et 1’étude d’un viaduc qui reléve du
projet de la pénétrante reliant Guelma a 1’autouroute Est-Ouest, situé au PK27+000 et franchit
une breche d’environ 280 m.

Nous avons débuté notre travail par des généralités sur les ponts, et nous nous sommes
orientés par la suite a la conception générale dans laquelle nous avons proposé trois variantes,
puis le choix de la variante la plus convenable grace a une analyse multicritére ou nous avons
opté pour une solution d’un pont a poutres précontraintes par post-tension en 7 travees
indépendantes pour entamer une étude détaillée. Cette étude concerne la superstructure et
I’infrastructure en passant par 1’évaluation des charges et des surcharges, le calcul de
précontrainte, 1’étude sismique et le dimensionnement des différents équipements et éléments
structuraux en se référant aux réglements utilisés en Algérie et en Europe et a I’aide des
logiciels de modélisation et de calcul.

Mots clés : viaduc, conception, étude, poutre VIPP, étude sismique, infrastructure, tablier.

Abstract :

The purpose of this work is to design and study a viaduct that is part of the penetrating
highway project that connects Guelma to the East-West highway, located at PK27+000 and
spans a gap of approximately 280 m.

We began our work with generalities about bridges, and we then focused on the general
design in which we proposed three variants, then the choice of the most suitable variant
thanks to a multicriterion analysis where we opted for a solution of a post-tensioned
prestressed beam bridge separated into 7 independent spans to then start a detailed study.
This study concerns the superstructure and the infrastructure, including the evaluation of
loads and overloads, the calculation of prestressing, the seismic study and the dimensioning of
the various equipment and structural elements, by referring to the regulations used in Algeria
and Europe and using modelling and calculation software.

Keywords: viaduct, design, study, post tensioned prestressed beams, seismic study,
infrastructure, deck.
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INTRODUCTION GENERALE

Un pont est une construction artificielle permettant de franchir un obstacle naturel (vallée,
oued, riviere,...), artificiel (barrages,...) ou une autre voie de circulation. La conception et
I'étude d'un pont requiert a notre sens beaucoup d'attention en raison de son caractere
esthétique, socioéconomique et méme stratégique. L’ ingénieur responsable de la conception
doit pouvoir construire un ouvrage réalisable avec un colt optimal. Ceci n'est possible que s'il
fait référence a des normes, des guides, des livres, des recommandations des experts et surtout
a son expérience.

L’étude doit également étre compléte et détaillée, non seulement pour pouvoir
dimensionner un ouvrage possédant la résistance structurel aux charges de circulations, aux
incidents possibles, ou aux éventuelles catastrophes naturelles, mais aussi pour le construire
avec le plus faible colt possible.

La conception et 1I’étude d’un pont qui répond aux spécifications citées précédemment, fait
I’objet de ce présent mémoire de fin d’étude, en s’appliquant a un pont de 280 m de longueur
situé a Annaba et réalisé par ’ENGOA.

Le mémoire est divisé en chapitres qui traitent graduellement les caractéristiques du pont :
le premier chapitre concerne des généralités sur les ponts, le deuxiéme et le troisieme portent
sur la présentation de I’ouvrage et sa conception, le quatrieme et le cinquieme sur la définition
et le calcul longitudinal des charges, on s’intéresse ensuite a la superstructure en entament le
sixieme et le septieme chapitre sur les caractéristiques géométriques et 1’étude transversal du
tablier, le huitiéme et le neuviéme chapitre sur I’é¢tude de la précontrainte dans les poutres et
I’étude du hourdis et des entretoises, ensuite vient 1’étude de 1’infrastructure dans le reste des
chapitres en s’intéressant aux appuis (piles et culées) et leurs équipements et a 1’étude
sismique. On acheve alors notre travail par une conclusion générale.
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CHAPITRE | : EVOLUTION DES PONTS

1.1- Introduction :

Au fil du temps, la technologie utilisée dans la réalisation des ponts a beaucoup évolue.
Des techniques toujours plus innovantes font apparition et améliore les qualités des ouvrages
d’art en permettant de construire des ouvrages plus résistant, plus longs et plus imposants.

1.2- Les ponts primitifs :

La construction de ponts simples en matériaux locaux, destinés a franchir des rivieres ou
des ravins, a commencé bien avant 1’ére commune avec les ponts primitifs qui datent de 850
av. J. -C. et qui sont généralement congus en pierre et en bois.

Figure I. 1 Pont primitifs

1.3- Les ponts en bois :

Ce type a été I’un des plus utilisés de I’antiquité jusqu’au 17°™ siécle. Depuis les romains
en 55 av. J. -C. qui concevaient des ponts pour le passage de troupes, et de chariots lourds
jusqu’aux ponts en bois plus modernes congus plus récemment. La facilité¢ de faconnage, la
possibilité d’assemblage et les caractéristiques mécaniques en font un matériau adéquat pour
la conception des ponts mais sa vulnérabilité aux incendies et la présence de matériaux plus

résistants nous ont poussé vers d’autres technologies.

Figure I. 2 Passerelle en bois en Allemagne
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1.4- Les ponts en magonnerie :

La découverte du ciment par les romains a donné naissance a des ponts beaucoup plus
durables dits : en magonnerie. Ils sont composés de pierres taillées assemblées par le ciment.
et sont construits en succession d’arcs (ou voltes) pour bénéficier de la bonne résistance de la
pierre a la compression. Cependant, cette conception limite la portée a un ordre de 50 m.

Figure I. 3 Pont en magonnerie en Chine
1.5- Les ponts métalliques :

L’acier, ayant de trés bonnes caractéristiques mécanique (résistance a la traction,
ductilité..) a connu plus d’utilisation avec le développement des techniques de manipulation
du fer et de ses alliages. Ainsi, les premiers ponts en acier furent apparition vers la fin du
18" siecle. Cependant, la présence de cours d’eau étant une des principales raisons de
conception des ponts fait que sa vulnérabilité a la corrosion est un facteur limitant dans
beaucoup de cas.

Figure I. 4 Pont metallique en Angleterre
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1.6- Les ponts en béton armé et en béton précontraint:

Pour bénéficier de la résistance a la compression de la pierre et la résistance a la traction de
I’acier, le béton armé a été mis au point. Le mélange de granulats, de sable, de ciment et d’eau
a certaines proportions est le principe sur lequel s’appuie la formulation du béton.
L’intégration d’armatures en acier dans les sections de béton donne ainsi le béton armé utilisé
jusqu’a nos jours.

En 1928, Eugene FREYSSINET invente le béton précontraint et révolutionne I’industrie
des ponts. La précontrainte vise a éliminer ou a limiter la traction dans le béton en appliquant
un effort de compression par des cables fortement tendus. Ce procédes allége la structure et de
suite augmente les portées possibles donnant lieu a des franchissements bien plus extrémes
dans des zones geographiques difficiles.

Figure 1. 5 Pont en béton précontraint en Allemagne

1.7- Les ponts a cables :

L’invention de ces ponts revient au 19°™siécle ot les ingénieurs sont parvenus a cette
solution pour franchir les grandes bréches en utilisant des cables pour soutenir le tablier et

diminuer le nombre de piles. On peut en distinguer deux types :

e Ponts suspendus : les éléments porteurs principaux dans ces ponts sont des
cables auxquels les réactions du tablier sont transmises par des suspentes.

Figure 1. 6 Pont suspendu aux Etats Unis d'Amérique
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e Ponts a haubans : les cables en acier sur ce type de pont sont directement
tendus entre le sommet (ou une partie proche du sommet) des pylones et fixés a
intervalles réguliers sur le tablier.

Figure I. 7 Pont a haubans au Japon
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CHAPITRE Il : PRESENTATION DU PROJET

11.1- Introduction :

Pour entamer la conception d’un ouvrage il est indispensable d’avoir les données relatives
a ce dernier, le présent chapitre sera destiné a exposer ces différentes données et exigences
fonctionnelles pour assurer le fonctionnement correct de notre ouvrage, et les données
naturelles qui influent sur sa conception.

11.2- Présentation du projet :
11.2.1- Objectif du projet :

Ce pont est intégré sous le cadre de la réalisation d’une pénétrante de 35.7 km de longueur
reliant I’autoroute est-ouest a la wilaya du Guelma qui s’étend depuis la commune d’Ain
Berda a la ville de Guelma en traversant des terrains agricoles, la pénétrante se caractérise
par un profil de 2x3 voies, un tunnel de 1250m et un viaduc de 280m.

11.2.2- Situation du projet :

L’ouvrage d’art se situe a la commune de Selmoun EIl Hachemi entre la wilaya de Annaba
et Guelma et relie les points kilométriques PK 26+926.9622 avec 27+208.11044 et
PK26+909.9278 avec 27+189.1921

\\‘

Figure I1. 1 Vue satellite du projet
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[ €— [ Vers Guelma |

Figure I1. 2 Plan de situation
11.2.3- Obstacle a franchir :
Notre ouvrage servira a franchir la RN21 de 2x1 voie, Oued Selmoun et une piste agricole.

11.3- Données géométriques de I’ouvrage :
11.3.1- Tracé en plan :

Le viaduc Selmoun El Hachemi s’étend sur une longueur de 280m avec une courbature de
rayon R=1800m, le tracé en plan suivant montre une projection sur un plan horizontal du
viaduc.

Remblais R= 1800 m
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Figure I1. 3 Trace en plan de I'ouvrage

11.3.2- Profil en long :
Le profil on long montre la coupe du terrain naturel suivant I’axe du projet, la ligne rouge
de I’axe routier et les différents obstacles a franchir.

Début de I’ouvrage Fin de I’ouvrage
L—

280 m ,

Ligne Rouge

Y3.15%

RN-21

Terrain Naturel

df Vers Guelma Vers Annaba sl

Figure I1. 4 Profil en long du projet
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11.3.3- Profil en travers :

Le profile en travers est I’ensemble des éléments qui définissent la géomeétrie et les

équipements de la voie dans le sens transversal.
Les caractéristiques du profil en travers du tablier sont:

- Largeur totale : 12 m

- Largeur roulable : Lk =11m

- Bande d’arrét d’urgence : 3 m

- Bande dérasée : 1 m

- Nombre de voies de circulations : N=2 voies
- Largeur des voies : 3.5 m

- Dévers : 2.5 %

L’absence de trottoirs de service est compensée par la présence des bandes dérasées.

12 m

12 m

W 11m ,{ ’l

11m ,{

3m P Tm JAm m

7m

CHAUSSEE

e//é

Figure I1. 5 Profil en travers de I'ouvrage

I1.4- Données naturelles du projet :
11.4.1- Topographie du terrain

A partir du profil en long du terrain naturel et de la topographie générale au voisinage du
site d’exécution, le terrain ne présente pas de contraintes qui peuvent géner le déroulement

des travaux.

Oued Selmoun est peu profond, d’une importance et écoulement moindres, le reste du

terrain naturel sur le profil du projet a une allure plutét plate.

11.4.2- Géotechnique du terrain :
11.4.2.1- Essais in situ :
11.4.2.1.1 Sondages carottés :

Quatre sondages carottés ont été effectué sur site dans le cadre de 1’é¢tude géotechnique du

projet :
- Deux sondages carottés de 40 ml notés SCQ9 et SC10.

- Deux autres sondages carottés de 30 ml notés SC11' et SC12' complémentaires de

compagne géotechnique.
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Tableau I1. 1 Coordonnées des sondages carottés

COORDONEES TRAVAUX RECONNAISSANCE:

X Yy Z (ml)
SC09 372642 4054681 40
SC10 372390 4054681 40
sci1’ 372523 4054686 30
Sc1e’ 372718,848 4054699,581 30

Les sondages carottés permettent de déterminer la nature des formations en place et de
récupérer des échantillons intacts transmis au laboratoire pour subir les différents essais
physiques et mécaniques.

Les positions de ces sondages carottés par rapport au profil en long de notre ouvrage sont
précisées sur la figure suivante :

Début de I’ouvrage -
Fin de I’ouvrage
== Vers Guelma Ligne Rouge
- Annaba ep
Terrain Nature o

A
»
40 m) (30 m) (30m)
@0 m)

Figure I1. 6 Positions des sondages carottés

Les couches identifiées par les sondages carottés sont les suivantes :
Sondage SCQ09 :
0.00 — 0.40 m : Terre végétale
0.40 — 6.50 m : Alluvions constituées de blocs et galets siliceux (gres trés dur), cimentées
par endroit par des sables fins argileux de couleur jaunatre claire
6.50 — 40.00 m : Argilite de couleur rouge et verdatre
Sondage SC10:
0.00 — 0.60 m : Terre végétale
0.60 — 40.00 m : Argilite de couleur rouge et verdatre
Sondage SC11":
0.00 — 0.40 m : Argile limono-caillouteuse brunatre.
0.40 — 1.70 m : Argile limono-caillouteuse verdatre.
1.70 — 5.00 m : Argilite gravelo-caillouteuse grise brunatre renfermant des fragments
centimétriques de grés calcaire.
5.00 — 30.00 m : Alternances d'argile indurée et des greés calcaires rougeatre a verdatre par
endroit, avec des inclusions blanchatres et des surfaces lustrées, des bancs de calcaire
gréseux tres durs sous forme de fragments par endroit de moyenne a bonne qualité de
couleur grise claire
Sondage SC12':
0.00 — 2.00 m : Argile limono-caillouteuse brunatre.
2.00 — 2.80 m : Argile marno-caillouteuse brunatre a verdatre.

RAKHROUR & NAMOUNE 9 E.N.ST.P
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2.80 —30.00 m : Alternances d'argile indurée renfermant des inclusions blanchatres avec
des surfaces lustrées et des bancs de grés calcaire tres durs sous forme de fragments grise
claire de moyenne a bonne qualité.

11.4.2.1.2 Sondages pressiométriques :

Quatorze (14) sondages pressiométriques de 40ml notés SP10, SP11, SP12, SP13, SP14,
SP15, SP16, SP17, SP18, SP19, SP20, SP21, SP22, SP23 , et quatre (04) sondages
pressiométriques de 30ml notés SP24', SP25', SP26' et SP27' pour compléter la compagne
géotechnique.

Tableau I1. 2 Coordonnées des sondages pressiométriques

COORDONEES TRAVAUX RECONNAISSANCE: COORDONEES TRAVAUX RECONNAISSANCE:

X ¥y Z (mit) X ¥y Z (ml)
SP10 372642 4054681 40 SP19 372539 4054670 40
SP11 372639 4054690 40 SP20 372498 4054669 40
SFP12 372604 4054687 40 SP21 372458 4054671 40
SP13 372564 4054686 40 SP22 372418 4054672 40
SP14 372523 4054686 40 SP23 372390 4054681 40
SP15 372483 4054686 40 SP24’ 372655,482 4054679,442 30
SP16 372442 4054687 40 SP25’ 372675,16 4054694,782 30
SP17 372605 4054671 40 SP26" | 372699034 4054684,193 30
SP18 372579 4054669 40 SP27’ 372718,848 4054699,581 30

Les positions de ces sondages pressiométriques par rapport au profil en long de notre
ouvrage sont précisées sur la figure suivante :

Début de I’ouvrage Fin de I’ouvrage
[sp23 \\/\ SP16 | [sp1s | [sp14 | [sPi3 | [spr2 | [sPu | [sp25 \ / [sp27 ]

g Vers Guelma Ligne Rouge

N i Ay = v &

Vers Annaba —p

GimL ({0m) GOom) (30m)
(40m)(d0m) | @0 m) (40 40 1) 40 m)(#0 )0 m (40 m)
[sp22 | [se21 | [sp2o | spis | [sp17 | [seio | [spae | [sP26 ]

@0m) (0m)(40m) | (40 m)30m)

Figure I1. 7 Positions des sondages pressiométriques
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11.4.2.1.3 Levés piezométriques :
Les differents relevés piézométriques effectués chaque semaine sont représentés dans les
tableaux suivants :

Tableau Il. 3 Levés piézométriques par rapport au terrain naturel actuel

Levé piézométrique par rapport au niveau du terrain naturel actuel

N° de Sondage
10.102015 | 14.10.2015 | 17.10.2015 | 20.10.2015 | 10.11.2015 | 01.12.2015 | 19.12.2015
Sc 09 -PK 27+00 | 4.80 m/TN / 6.00m/TIN | 530 m/IN | 4.80 m/TN / 4.70 m/IN
Sc10-PK 27+00 | 540 m/IN / 5.50m/TN | 545m/IN [ 540 m/IN / 0.40 m/TN
Sondage carotté Par rapport au niveau du terrain naturel actuel
SC11 Obstruit par les travaux de réalisation des pieux
SC 12 3".30/IN

Nb: Lors de la réalisation des pieux au niveau du viaduc Selmoun EI Hachemi aucune
présence d’eau n’a été détectée.

Les levés piézométriques nous permettent de connaitre le niveau de la nappe phréatique
représentée sur la figure suivante (mesure défavorable prise en compte pour chaque leve) :

= Vers Guelma

Figure 11.8 Niveau de la nappe phréatique

Les essais in situ nous permettent d’identifier les différentes couches qui composent le sol
environnant notre projet, la coupe lithologique suivante est une reconstitution graphique de
ces différentes couches géologiques :

Terre végétale

< Vers Guelma Ligne Rouge

Vers Annaba wp.

Inclusion blachitre

Figure 11.9 Coupe lithologique du site

La composition du sol est généralement argileuse avec des couches d’inclusions
blanchétres calcaires.
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11.4.2.2- Essais au laboratoire :

Les échantillons prélevés sur site ont été transmis au laboratoire pour effectuer les essais

suivants :

-Analyse granulométrique, essais physiques et limites d’Atterberg :

Tableau I1. 4 Résultats des essais au laboratoire

Analyse . . + s .
granulométrique Essais physiques Limites d’ Atterbers
Profondeurs @ n Ya S Wl Wp Ip
Lt] i
SondageNT| gy [ SAmm =8OR =AR (on) | ) | (0m) | (%) | (%) | O8) | %) |
P]?%’Dgw 2130—-21.60 | 6595 (596039051324 202 | 1.78 |69.03 4237 |2167|20.70|140
PK 27000 Echantillon non soluble aprés Echantillon non soluble aprés
DEX 3110=31.50 |7 43 jours d'imbibition. | 000 | 225 | 2.05 | 84.80 02 jours d'imbibition
Sc10 550-585 100 [9963|7006|1406| 206 | 1.81 |77.04|[4725|2522|22.03|1.50
peanone [1220-12.70 [ 96.80 [94.08]64.59|13.98] 2.06 | 1.81 [ 76.64]69.79 3442 [3537[1.57
DEX 3040—-3080 | 8141 (589739122236 205 | 168 |9929|3428|1897|1531(0.77
Analys
SE e Essais physiques Limites d’Atterberg
granulometrique 2
Sondage Profondeurs <2 ® Y Ya Sy Wi Wp Ip
Ne (m) mm |“80B| 4B 05 | @mY)| wmd)| (%) | @) | @) | @) | €
12.50—-13.00 (9477 1 90.04 | 4994 | 1447 | 2.14 | 1.87 | 88.00| 52.12 [ 2351 | 2861 | 1.31
Sc 11’ 17.50-18.10 100 | 98.66|79.19 | 16.76 | 2.09 [ 1.79 | 89.00 | 5495 | 26.61 | 28.34 | 1.34
Sc
PK 27+000 5
27.10—27.50 |Non soluble aprés 48™™=| 14.61 | 2.18 | 1.90 | 93.00 | Non soluble aprés 48 voir
voir photo des essais photo des essais annulésen
28.75 —29.20 annulés en annexes 1251 1] 228 | 203 | 100 annexes
8.00-8.30 90.37 | 87.17 | 47.14 |1 2205| 197 | 1.61 [ 88.00 | 4921 |2225(2696| 1.00
Sc 12’ ) . .
PK 274000 15501590 |Non soluble apres 48*==| 1493 | 195 | 1.69 | 68.00 | Non soluble aprés 482 voir
- voir photo des essais photo des essais annulésen
18.50 — 18.85 annulés en annexes 22571 208 | 1.70 | 100 annexes

Ces essais ont permis de classer les échantillons selon la norme XP P 94-011 :
SCO09 : Sol fin, non saturé, dense a tres dense, peu plastique et dur.
SC10 : Sol fin, non sature, dense a tres dense, peu plastique a plastique et dur a trés ferme.
SC11’ : Sol fin, non saturé a saturé en profondeur, tres dense, plastique et dur.

SC12’ : Sol fin, non saturé a saturé en profondeur, dense, plastique et dur.

RAKHROUR & NAMOUNE
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-Essais mécaniques (compressibilité a I’oedométre, cisaillement de type rectiligne (CD) et

essai triaxial):

Tableau I1. 5 Résultats des essais au laboratoire (2)

= Compressibilité Essais de .
o . . . Reésistance L.
o0 a I’oedométre cisaillement 21 Essai triaxial de type
= Profondeur de type rectiligne ata CD
g (m) (CD) compression
g C; | Cc Pc (RC) en
(%) | (%0) |(bars)| ~ o o bars Cle| C | ¢
] (ars)| =) | Bars)| (%)
Sc 09 5 A Echantillon trés compacte
PK 7+309 21.30-21.60 impossible 4 tailler
PKIf;;mD 31.10-31.50 trés compacte impossible i tailler
S¢ 10 550-5.85 |320[16.70| 1.14 | échantillon friable
PK 7+309
PKDZ]::ZDDD 12.20—-12.70 | 410 | 11.80| 3.18 | Présence de cailloux
z Compressibilité .Es..sals . Résistance s
o0 S oedanetre clsallleme.n.t ila Essai triaxial
= Profondeur de type rectiligne . de type CU+U
= PK i (CD) compression
: Cg Cc | Pc (RC) en c - = -
z (%) | (%) |(KPa)|c KPa e bars
(I(P ) ‘P( ) (Kpa) (o) (Kpa) (0)
12.50-13.00| 4.70 | 16.00 | 100 16.98 21.40 /
Sc1l 17.50-18.10 7.04 25.90 L’échantillon s’effrite au taillage
Sc
= C 7+
2= RIC2TH00 27.10-27.50 Echantillon trés compact impossible a tailler Echantillon trés compact
; ’.-:: 28.75-29.20 Impossible a tailler Trés compact impossible a tailler
-:-: = 8.00-8.30 1.30 | 19.70 | 67.00 | L échantillon s’effrite L’échantillon s’effrite au taillage
dose 15.50—-1590| Echantillon trés compact impossible a tailler Trés compact impossible a tailler
PK 27+000 } o
18.50—-1885] 5.60 |20.30| 159 67.90 17.00 Trés compact impossible a tailler

L’interprétation de ces résultats permet d’apprécier 1’état mécanique du sol porteur :
SCO09 : Essais impossibles a réaliser.
SC10 : Sol sousconsolidé a surconsolidé, moyennement compressible et peu gonflant.
SC11” : Sol sousconsolide, moyennement compressible et gonflant.
SC12’ : Sol sousconsolide, moyennement compressible & assez compressible et non gonflant

a gonflant.

-Analyse chimique sur les échantillons de sol :

D’aprés les résultats de I’analyse chimique sommaires effectuée sur des échantillons de sol a
différentes profondeurs, ce dernier présente une faible concentration en chlorure et des traces
en sulfate, et selon la norme EN-206-2000 qui présente les différents degrés d'agressivité du
béton, notre environnement peut étre classé de faible agressivité.

-Analyse chimique sur I’eau :

RAKHROUR & NAMOUNE 13 E.N.ST.P



CHAPITRE Il : PRESENTATION DU PROJET

L’analyse chimique effectuée sur un échantillon d’eau prélevé au niveau de I’ouvrage d’art
viaduc Selmoun EI Hachemi présentant de faible concentration en sulfates, ce qui nous
permet de la classer comme eau non agressive d’apres la norme EN 206-1.2000.

11.4.2.3- Conclusion et avis du LCTP :

- Vue l'absence d'agressivité sur le béton (des traces de sulfates) donc il n’y a pas de
nécessité d'utiliser un ciment résistant aux sulfates (CRS).

- Le deuxieme facteur qui présente un risque est la présence des chlorures (NaCl) par
rapport aux aciers, nous préconisons un enrobage de 5¢cm au minimum (recommandation
BAEL); en plus les recommandations de la norme 206-2000 tableau F.1:

E/C<0.55
Faible agressivité chimique(XAl) { Classe de résistance C30/37
Un dosage de ciment au minimum de 30Kg/m3

- Compte tenu de la nature du sol qui présente une relative hétérogénéité et de I’importance
de I’ouvrage, le Laboratoire Central des Travaux Publics propose ce type de fondation :
Fondations profondes de type pieux forés.

11.4.3- Sismicité du site :

Sismicité du site : La région de Guelma est située dans la zone (I1a) de moyenne sismicité,
la conception et la réalisation des projets devront tenir en compte la sismicité de la région et
au reglement parasismique Algérien en vigueur (RPA 99 version 2003).

-zons "
-zous b
-zous na

Figure 11. 10:Carte de zonage sismique de I’Algérie RPOA 2008

RAKHROUR & NAMOUNE 14 E.N.ST.P



CHAPITRE Il : PRESENTATION DU PROJET

En outre, le viaduc Selmoun El Hachemi devrait appartenir au groupe 2 d’importance des
ponts selon le RPOA Chapitre 2.2. Cependant, selon le rapport géotechnique, le maitre de

I’ouvrage exige un classement en groupe 1.

Tableau I1. 6: Importance du pont (RPOA 2008)

Groupe de pont Importance
Groupe 1 Pont stratégique
Groupe 2 Pont important
Groupe 3 Pont d’importance moyenne

Ces deux données de base déterminent les coefficients d’accélération de calcul a utiliser
selon le tableau suivant : A=0,25g.

Tableau I1 7: Coefficient d'accélération de zone A (RPOA 2008)

Groupe Zone sismique

de pont [ lla b 11
1 0.15 0.25 0.30 0.40
2 0.12 0.20 0.25 0.30
3 0.10 0.15 0.20 0.25

11.5- Conclusion :

Les données du projet présentées dans ce chapitre nous permettrons de faire les choix
techniques adéquats pour le fonctionnement du projet et son intégration dans son
environnement naturel.

RAKHROUR & NAMOUNE
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CHAPITRE 11l : CONCEPTION ET PREDIMENSIONNEMENT

I11.1- Introduction :

La conception est une étape qui impose le choix du type d’ouvrage, de la section a utiliser,
du nombre de travées et de leurs longueurs. Le présent chapitre sera destiné a présenter les
différentes variantes possibles de la superstructure et ensuite d’en choisir celle qui convient le
plus aux exigences fonctionnelles et naturelles du franchissement tout en prenant en compte
I’économie du projet.

I11.2- Critéres de choix du type d’ouvrage :

Le critére principal qui influe sur le choix du type de superstructure a adopter est la portée
maximale a franchir.

Portées

Type
B! 70 90 120 150 200 300

Ponts BP construits a I'avancement

|
Ponts BP construits par encorbellements
Ponts BP poussés —
Ponts mixtes a poutres ——
Ponts mixtes en caisson —

Ponts a dalle orthotrope en caisson ——

Figure I11. 1: Domaines d'emploi des différentes structures d'ouvrage d'art
Néanmoins, d’autres criteres propres a I’ouvrage sont a considérer :

- Les contraintes d’implantation des piles (sur la route, I’oued et la piste agricole).
- La géométrie en plan (courbe, biais).
- Les conditions d’exécution et d’acces a I’ouvrage.
- Maitrise de la technique de mise en ceuvre.
- Systemes de mise en place des éléments.
- Utilisation.
- Mode mécanique d’appui (isostatique, hyperstatique).
111.3- Présentation des variantes du projet

Les variantes proposees pour notre projet sont :

- Pont a poutres en béton précontraint par post tension.

- Pont voussoirs préfabriques en béton précontraint construit par encorbellements
successifs.

- Pont a tablier mixte acier-béton.

Notre choix s’est porté sur ces trois variantes pour les raisons suivantes :

- Techniques répandues en Algérie.
- Possibilité d’adaptation des portées aux obstacles.
- Disponibilité des matériaux de construction.

' SETRA Ponts mixtes acier—béton guide de conception durable.

RAKHROUR & NAMOUNE 16 E.N.ST.P



CHAPITRE 11l : CONCEPTION ET PREDIMENSIONNEMENT

111.3.1- 1" variante : Pont & poutres en béton précontraintes par post tension

Le tablier est constitué de poutres longitudinales de hauteur constante, qui sont solidarisées
entre elles par des entretoises et un hourdis de faible épaisseur supportant la chaussée, ce sont
des travées indépendantes de poutres précontraintes par post-tension. Ce type de tablier
permet d’atteindre des portées importantes, ce qui le situe a haute gamme des ouvrages
courants. Le domaine d’emploi de la structure correspond en effet a des portées de 30 a 50

meétres.

Figure I11. 2: Morphologie d'un pont a poutres précontraintes

111.3.1.1- Conception longitudinale :
L’implantation des piles se fera en prenant en compte :

- Les portées optimales d’utilisation des poutres précontraintes en post tension
- Les contraintes d’implantation sur site (route, oued)
- Les longueurs disponibles sur le marché algérien

On propose pour cette variante 7 travées identiques de 40m de longueur pour une longueur
totale du projet de 280m.

111.3.1.2- Conception transversale :
Nombre de poutres :
L’entraxe varie entre 2.5 met 3.5

On choisit un entraxe de 2.5 m. Le nombre de poutres est déterminé par le rapport entre la
largeur du tablier et I’espacement.

—l+1—12+1 6 t
n=- =5% ~ 6 poutres

Prédimensionnement :
Le prédimensionnement est fait selon les documents suivants :

- SETRA Pont a poutres préfabriquées précontraintes par post-tension.
- Anne BERNARD-GELY, Jean-Armand CALGARO Conception des ponts.

RAKHROUR & NAMOUNE 17 E.N.ST.P



CHAPITRE 11l : CONCEPTION ET PREDIMENSIONNEMENT

e Elancement des poutres :

L'élancement usuel se situe aux environs du 1/17 de la portée, ce qui fixe la hauteur totale

du tablier (poutre + hourdis). La portée de nos poutres étant [ = 40m et en fixant

I"élancement a: h,/l = 1/17, on obtient : h, = = ~ 2.35 m.

e Epaisseur de I’hourdis supérieur hy :
L’épaisseur usuel du hourdis est de 'ordre de : 20 cm < h, < 30 cm.
Onprend: hy, = 25cm

e Hauteur des poutres h,, :

La hauteur des poutres est déduit de la hauteur totale obtenue par I’élancement et 1’épaisseur
du hourdis supérieure :
h, =h—hy=235-025=21m
e Epaisseur de I’Ame en zone médiane:

L’¢épaisseur des ames dans le cas d’un coffrage métallique, ou la vibration est externe et est
effectuée par le fond de moule et les joues de coffrage, peut descendre jusqu’au minimum de
20 ou 22 cm. Toutefois, une épaisseur au moins trois fois le diametre du conduit des cables de
précontrainte est a envisager. On préconise une épaisseur assez suffisante pour accueillir les
gaines des cables de précontrainte de diameétre @ = 8 cm.

E, > 30

Donc :
E, = 3X8

Onprend: E, = 24 cm.
e Largeur de la table de compression b:

La largeur de la table de compression est au minimum égale a 60% de la hauteur de la
poutre : b = 0.6 h, avec 0.6 h, = 1.26 m.

Donc on opte pour une largeur b = 1.3 m.
e Epaisseur de la table de compression :

L’hourdis a utiliser étant un hourdis général coulé sur les poutres, I’épaisseur extréme de la
table de compression est aussi faible que possible. On opte I’épaisseur E. = 10 cm qui
pourra assurer la bonne mise en place des armatures passives.

e Pente inferieur de la table :

La face inférieure de la membrure présente une légere pente variant de 1/10 a 1/15. On
opte pour une pente i = 1/10.

RAKHROUR & NAMOUNE 18 E.N.ST.P



CHAPITRE 11l : CONCEPTION ET PREDIMENSIONNEMENT

e Gousset supérieur :

Ce gousset est une jonction entre la table de compression et I’ame, il assure I’encastrement
physique du hourdis dans 1’ame, la bonne mise en ceuvre du béton et le logement des cables
relevés en travee dans de bonnes conditions.

Dans la pratique, ses dimensions sont voisines de 15cm x 15cm  avec une inclinaison
sensiblement égale a 45.

e Largeur du talon:

Le talon représente la fibre inférieure de la poutre et est dimensionné par rapport a la
flexion. 1l doit aussi permettre le logement des cables de précontraintes en respectant
I’enrobage et I’espacement.

Pour un ouvrage normalement élancé au 1/17, la largeur des talons varie de 0,60 a 0,90 m
lorsque la distance entre axes des poutres varie de 2,50 a 4 m.

On opte pour une largeur by = 0.6 m.
e Epaisseur du talon :

La partie verticale du talon ou pied de talon est généralement comprise entre 0,10 m et 0,20
m pour des largeurs de talons variant de 0,60 m a 0,90 m.

On opte pour une épaisseur : E;,; = 0.2 m pour assurer le bon logement des cables de
précontrainte.

e Le gousset inferieur :

Le pan incliné du talon doit étre relativement pentu, ce qui est favorable a une bonne mise
en ceuvre du béton et conduit a faciliter le relevage des cables de précontrainte. Ainsi, dans le
schéma la tangente de I'angle a est normalement comprise entre 1 et 1,5.

Figure I11. 3: Forme du talon
On opte pour un angle a = 45°.
e Entretoise :

Les entretoises ont pour role de raidir la structure transversalement. Leur hauteur est
sensiblement égale a celle des poutres tout en laissant une marge d’accessibilité d’environ
0.4 m pour un éventuel changement des appareils d’appui.

hentr =hp, —04=21-04=17m

On opte pour une epaisseur minimale e, = 0.3 m pour loger les armatures que nous
calculerons par suite. 2 entretoises seront placées aux rives et 2 autres seront placées en
intermédiaire pour répartir le moment maximal due a notre portée relativement importante.
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CHAPITRE 11l : CONCEPTION ET PREDIMENSIONNEMENT

111.3.2- 2°™ variante : Pont voussoirs préfabriqués en béton précontraint
construit par encorbellements successifs :
Ce mode de construction consiste a exécuter 1’essentiel du tablier d’un pont sans cintre ni
échafaudages au sol en opérant par trongons successifs déenommés voussoirs construits
symétriquement par rapport a une pile.

.1

Figure 111. 4: Principe d'exécution d'un pont par encorbellements successifs

Le document utilisé pour la conception de cette variante : SETRA Guide de conception
Ponts en béton précontraint construits par encorbellements successifs.

111.3.2.1- Conception longitudinale :
e Répartition des travées :

Le domaine d’emploi de ce type d’ouvrage englobe les portées comprises entre 40m et
200m. Pour les portées inférieure a 65/75m la hauteur des voussoirs est gardée constante, au-
dela de cette portée, une hauteur variable sera plus avantageuse par rapport a la précontrainte,
au poids et au co(t.

Cintre
Cintre

| T 1 1

0607 ¢ 14 I4 I4 06207 ¢

Figure I11. 5: Répartition des travées d'un pont en voussoirs

On propose pour cette variante 5 travées ou la travée principale est de 65 m de longueur,
ajustée a 67.2 m apres découpage en voussoirs, et les travées de rive sont de 41 m de longueur
pour une longueur totale de I’ouvrage de 283.6 m.

Avec une portée principale inférieure a 75 m la meilleure conception a adopter est a
hauteur constante.

Les travees de rive sont 7.4 m plus longues qu’un demi-fléau, cette longueur sera
construite sur cintre puis rattachée par clavage.
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CHAPITRE 11l : CONCEPTION ET PREDIMENSIONNEMENT

e Découpage en Voussoirs :

La longueur des voussoirs est déterminée en fonction de la position des voussoirs par rapport
au fléau, la figure suivante démontre les trois types de voussoirs a mettre en place

o \Voussoir courant :

Le principal facteur de limitation de longueur des voussoirs courants préfabriqués est le
poids propre. Elle varie généralement entre 3 et 4 m pour une portée et une largeur modestes
(65 et 12 m pour notre variante). On opte pour une longueur [, = 3 m.

o Voussoir sur pile :
La longueur totale du VSP doit étre au moins égale a deux fois la longueur d’un voussoir
courant et I’augmenter d’une marge de 0.5 a 1 m.
Lysp = 2 1,c+1
Ce qui donne :
lysp =2 7M
Toutefois, pour les ouvrages préfabriqués, les dimensions du voussoir sur pile sont
incompatibles avec la capacité des engins de transport et de pose. On découpe donc le VSP en
deux ou trois parties assemblées par précontrainte.
On prend une valeur [, = 7.5 m découpée en trois parties égales de 2.5 m.
o Voussoir de clavage :
Dans notre cas de voussoirs préfabriqueés, la longueur du voussoir de clavage ne dépasse
pas 15 a 20 cm et est exécuté en béton non-arme.
On prend 4, = 0.2 M.

— Partie coulée h, h P he

sur cintre

| [ [ 11 [4]

P, ~ Voussoir courant

- P, Demi fléau
oussorr sur pile — Voussoir de clavage

[ 05a0,7L L 0,5a0,7L

—— - - - -

Figure I11. 6: Différentes parties du découpage en voussoirs

o Nombre de voussoirs :
SUI’ plle . nVSP = npiles X nVSP/pile =4 X 3 =12
Clavage : nggpages = 5 (2 sur culées et 3 intermédiaires)

Courant : nyoyrants = 80
Total : 80 voussoirs.
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CHAPITRE 11l : CONCEPTION ET PREDIMENSIONNEMENT

111.3.2.2- Conception transversale :

Dans ce qui suit on procéde au prédimensionnement des différents éléments constitutifs de
notre voussoir monocellulaire, la figure ci-dessous précise les notations utilisées :

Figure I111.7: Notation des éléments de prédimensionnement d'un voussoir
e Hauteur sur pile :

La hauteur sur pile est en général comprise entre 1/16 et 1/18 de la longueur de la travée
principale :
l l 65

65
—<h, <—=>—<h, <— = 361m<h, <4.06
18-"">76 7 185" =716 m=fp = &Eom

On opte pour une hauteur h, = 3.7 m.
e Largeur du hourdis supérieure :

La largeur du hourdis dépend de la largeur de la chaussée et des équipements a porter, dans
notre cas on adopte une largeur B = 12 m.

e Implantation des ames :

Dans un voussoir simple les &mes sont implantées au quart de la largeur du voussoir, dans
notre cas elles seront implantéesa ¢ = 3 m.

L’entraxe des &mes est alors: D = B — 2C = 6 m.
e Epaisseur du hourdis supérieure :

Dans le cas d’utilisation d’une barriere normale BN4, I’épaisseur en extrémité a retenir est
au minimum de 24 cm. On retient e; = 0.24 m.

L’épaisseur a I’enracinement de 1’encorbellement est pour un hourdis en béton armé entre
1/8 et 1/7 de la largeur de I’encorbellement mesurée au début du gousset, nous majorons cette
largeur en I’estimant égale a la distance d’implantation des ames C.
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Ce qui place cette épaisseur dans I’intervalle : 0.375m < e, < 0.428 m.Vu que le
voussoir utilisé est en béton précontraint est que nous avons majoreé la largeur a considérer, on
opte pour une épaisseur e, = 0.35 m.

/ . \ . / . D D . p .
L>épaisseur a mi- portée peut varier entre — < e, < — ce qui place cette épaisseur dans

I’intervalle ;
6 6
30-%575
0.2<e, <024

On consideére : e, = 0.2 m.

L’épaisseur a I’encastrement peut étre estimée par :

D

Cette épaisseur doit également vérifier les conditions :
e3=2e,—01=>e3;=>025m
e3=>15e,=>e3=>03m
Ces deux conditions sont satisfaites par I’estimation e; = 0.34 m
e Epaisseur des ames :

L’épaisseur des ames dans le cas courant peut étre estimée par la formule :

E L +1ZSB 0.125 = E, 65+12512 0.125
— — —_— : T e— —
275 275 65

L étant la portée principale en métres.
Ce qui donne une épaisseur E, = 0.35 m.

Ces ames sont généralement inclinées pour faciliter le décoffrage et réduire la largeur des
tétes de piles. Cette inclinaison étant couramment entre 10 et 30%. On adopte une
inclinaison i, = 22% pour un angle d’inclinaison de 10°.

e Epaisseur du hourdis inférieur :

Au niveau des encorbellements a mi- travée, 1’épaisseur du hourdis inférieure sera aussi
mince que possible (0.18 a 0.22 m) pour réduire le poids propre du voussoir. On considere
une épaisseur E. = 0.2 m.

L’¢épaisseur maximale du hourdis inférieur est au niveau de la pile, ou la limitation de la
compression en fibre inférieur est le facteur déterminant. Cette valeur varie de 0.35a 0.8 m.
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Comme la portée principale est assez modeste, et que nous avons choisis de concevoir un
ouvrage a hauteur constante ou le voussoir ne devra pas résister transversalement a la poussée
au vide, nous avons opté pour une valeur plutét proche de la limite inférieure de 1’épaisseur
recommandee. On retient E,, = 0.5 m.

La variation de 1’épaisseur suivra une loi parabolique :
2x
E(x) =E.+ (E, - EC)(T)Z

La figure suivante présente la variation sur une longueur d’un demi fléau :

1/2

E. E(x)

Figure I11. 8: Variation de I'épaisseur du hourdis inférieure du clavage au voussoir sur pile

On obtient alors 1’épaisseur a I’abscisse de chaque coupe :

Tableau I11. 1 : Epaisseur du hourdis inférieur

x (m) E(x) (M)
0.1 0,20
31 0,20
6.1 0,21
9,1 0,22
12,1 0,24
15,1 0,26
18,1 0,29
21,1 0,32
24,1 0,35
27,1 0,40
30,1 0,44
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e (Goussets:

Les goussets supérieurs assurent 1’épaississement de 1’hourdis dans les zones critiques, la
facilité du bétonnage et le bon logement des cébles de précontrainte.

Le contour intérieur étant rectiligne, la valeur de I’angle a est généralement comprise entre
30 et 45°. Le contour extérieur est souvent circulaire pour des raisons esthétiques.

Figure I11. 9: Gousset supérieur du voussoir

On considére ag,, = 45°.

Les goussets inférieurs assurent 1’écoulement du béton et évitent la formation de nid de
cailloux et les défauts de bétonnage. Leur pente est comprise entre 40 et 45°.

\goTe

Figure I11. 10: Gousset inferieur du voussoir

On considére a;, = 45°.
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CHAPITRE 11l : CONCEPTION ET PREDIMENSIONNEMENT

111.3.3- Pont a tablier mixte acier-béton
Ce type de pont est a ossature mixte acier-béton, constituée en général d’une dalle en béton
—arme ou précontraint — et de deux poutres principales connectées a la dalle et reliées par des
poutres secondaires appelées « entretoises », ne présentant aucun contact avec la dalle.

Dalle
Goujons +— Raidisseur
- ) — Poutres
Entretoise principales

Figure I11. 11: Morphologie transversale d'un pont mixte acier-béton

Les bipoutres mixtes sont généralement employés dans le I’intervalle des portées entre 30
et 130 m, et plus couramment entre 40 et 90 m.

Le document utilisé pour la conception de cette variante : SETRA Ponts mixtes acier—
béton guide de conception durable.

111.3.3.1- Conception longitudinale :

On opte pour une conception a 4 travées ou les travées centrales ont une longueur de 78 m
et les travées de rive une longueur de 62 m, pour une longueur totale du projet de 280 m.

111.3.3.2- Conception transversale :
On calcule le parametre de prédimensionnement X :

2+
B 3
Avec :

X : longueur pondérée des deux plus grandes travées consécutives.

l;, 1;+1 : longueurs des deux plus grandes travées consécutives (les deux travées centrales
dans notre cas).

Ce qui donne :
2x78+78
X=———=78m
3
Nous définirons par suite le prédimensionnement des différents éléments suivant la

notation représentée sur la figure suivante :
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Figure 111. 12: Notation des dimensions d'un pont mixte bipoutre a entretoise

e Hauteur des poutres :

H = X 045040+X = H = 78 045040+78
max(7g (12) 35 = max(5g ( 2 35

= H = max(2.79, 2.63)

On retient une hauteur H = 2.8 m.

e Entraxe des poutres :
L~ 055LT =055%x12=6.6m
e Largeur des semelles inférieures :

12
)(0 92 + —

12
—=) = By = (025+ 150

X 0.92 + LT
125)( 150

= Bipy = 1.174

LT
Bing = (0. 25+ 125

On retient: By, = 1.2 m

e Largeur des semelles supérieures :
Bsyp = Bins — 0.15 = 1.05m

e Dalle:
Puisque la largeur du tablier est inférieure a 15 m, la dalle est exécutée en béton armé.
o Epaisseur au droit des poutres principales :
T—-1L 12 - 6.6

D, =0.1
26=>p 0.13 + 26

= D, = 0.338m

L
D, = 0.13 +

On retient une épaisseur D, = 0.34 m.
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o Epaisseur au centre du tablier :

D —012+L=>D —012+6'6
¢ 50 ¢ 50

= D, =0252m
On retient une épaisseur D, = 0.26 m.
e Entretoise:

Ces poutres secondaires n’ont aucun contact avec la dalle et ont un entraxe inférieur ou
égal a 8 m. Celles utilisées couramment sont des profilés IPE500 a IPE700 ou équivalents. On
opte pour des entretoises en IPE500 espacées de 8m.
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I11.4- Analyse multicritere :
111.4.1- Avantages et inconvénients :
Dans le tableau suivant, nous étalerons les avantages et inconvénients généraux de chaque
méthode dans le domaine de réalisation des ponts :

Tableau I11. 2 Avantages et inconvénients des variantes proposées

Variante

Avantages

Inconvénients

tension VIPP

1 : Pont a poutres préfabriquées en
béton précontraint par post

- Facilité et rapidité de I’étude et de I’exécution.

- Préfabrication des poutres maitrisées en Algérie.
- Un mode de construction permettant de se
dispenser de cintres et d'échafaudages.

- Les poutres identiques conduisent a une bonne
réutilisation des coffrages.

- Conception isostatique insensible aux tassements
différentiels des appuis et aux effets d'un gradient
thermique.

- La préfabrication des poutres permet la meilleure
maitrise de la qualité des parements et des
tolérances dimensionnelles.

- Adaptation plus difficile aux
franchissements biais ou fortement
courbés.

-Nombre d’appuis important et par
conséquent une élévation du colt
d’exécution de I’infrastructure.
-Compression excessive de la
partie inferieure des poutres ce qui
donne naissance a la déformation
par fluage.

- Les appuis devant étre a
intervalles réguliers peuvent
constituer un handicap en cas de
contraintes d’implantation.

2 : Pont a voussoirs en béton précontraint
construit par encorbellements successifs

- Méthode extrémement tolérante a la géométrie de
la voie portée (trace en plan et profil en long).

- Portée importante qui réduit le nombre d’appuis a
réaliser.

- Une meilleure esthétique a aspect moderne.

- Ouvrage permettant de franchir des vallées
accidentées et profondes et des riviéres larges et a
forte crue grace a la construction sans aucun
contact avec le sol.

- La petitesse des voussoirs préfabriqués permet de
limiter le poids des éléments a poser.

-Souplesse d’exécution liée a la possibilité
d’accélérer la construction en multipliant le
nombre des bases de départ.

- Ne nécessite pas d’entretien régulier.

-La réduction et la meilleure utilisation des
coffrages, limités a la longueur d’un voussoir.

- A portées identiques, ces
ouvrages sont beaucoup plus
lourds que des ouvrages mixtes

ce qui conduit a envisager des
appuis et fondations importantes.
-L’exécution nécessite une main
d’ceuvre qualifiée et un matériel
adéquat important.

- Le procédé est lent et a un cout
élevé notamment di aux machines
de levage.

-Le poids total de la superstructure
est important d{ au tablier assez
épais, et par conséquence la
réalisation de fondations a
dimensions importantes.
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- Possibilité de franchir des grandes portées.
- Rapidité de I’exécution globale.

- Multiples possibilités des conceptions
architecturales.

-La légéreté de la superstructure (le tablier
mixte est léger par rapport a un tablier a
poutres).

-La précision dimensionnelle des structures
-Entretien de la voie minime pour les travées
simples.

-Entretien régulier contre la
corrosion.

-La demande d’une main-d’ceuvre
qualifiée pour le soudage.

-Cout élevé de I’acier.

-Risque de voilement et de
flambement des

membrures des poutres.

- Le phénomene de la fatigue dans
les assemblages qui exige une
surveillance avec des visites
périodiques
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111.4.2- Comparaison des variantes :
Dans ce qui suit les critéres sont classés en ordre descendant suivant I’importance et
I’influence du critére sur le choix final de la variante dans le cas de notre ouvrage.
e Co0t de réalisation :

Pour la variante 1, le volume de béton armé a utiliser est important au niveau du tablier et
des fondations dd au poids élevé de la superstructure. Cependant, ces variantes bénéficient
des avantages de la préfabrication (réutilisation des coffrages, élimination des cintres et
échafaudages,

Pour la variante 2, 1’utilisation de béton est moins importante que la variante 1 mais utilise
bien plus de précontrainte et requiert des équipements spéciaux lors de la réalisation.

Pour la variante 3, I’acier offre un poids Iéger ce qui peut réduire le prix des fondations ;
cependant, le colt élevé du matériau lui-méme et le colt de son entretien anticorrosion
pénalise la rentabilité de la variante a long terme.

e Technique d’exécution :

La variante 1 peut présenter des difficultés a 1’étape de pose des poutres dues a leur poids
élevé.

e Entretien :

Pour les variantes 1 et 2, le béton précontraint ne nécessite aucun entretien dans le cas
normal.

Pour la variante 3, La nécessité d’entretien est trés élevée au niveau des poutres en acier.
La zone de Annaba étant assez humide, le risque de corrosion est important et nécessite
I’utilisation d’une couche protectrice a renouveler périodiquement.

e Aspect architectural :
La seule variante a aspect esthétique remarquable est celle en voussoir (variante 2),
I11.5- Conclusion :

Apres les différents points évoqués dans la comparaison des variantes, la variante a retenir
est la variante 1 a poutre VIPP.

La variante 2 a voussoirs ne dispose pas de la hauteur nécessaire pour établir de grande
portée et ne présente pas un gain substantiel en termes de réduction d’appuis (4 piles au lieu
de 6 pour la variante VIPP). Par ailleurs, le codt plus élevé de la superstructure, une méthode
d’exécution plus complexe et le nombre de voussoirs important a poser (80) élimine cette
variante des choix a considérer.

La variante 3 mixte bipoutre, quoique possédant une superstructure plus Iégére et un
nombre d’appuis réduit (3 piles au lieu de 6 pour la variante VIPP), elle pose un probléeme de
codt de I’acier et de I’entretien périodique contre la corrosion vue la situation du pont dans un
milieu humide.
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CHAPITRE IV : CHARGES ET HYPOTHESES DE CALCUL

1V.1- Introduction :

Ce présent chapitre portera sur les reglements, les documents de calcul et les exigences
techniques considéreées, le choix et la qualité des matériaux de construction a utiliser (béton,
aciers d’armature, aciers de précontraintes) et la définition des charges appliquées sur
I’ouvrage. Ces paramétres conditionneront la conception et le calcul des éléments qui sera
faite par suit.

IVV.2- Normes et regles de calcul :

Le calcul et le dimensionnement de notre ouvrage sera effectué conformément aux regles
appliquées en Algérie :

-Regles BAEL 91 révisées 99 : Regles techniques de conception et de calcul des ouvrages et
constructions en béton armé suivant la méthode des états limites.

-Regles de BPEL 91 révisées 99 :(Le Fascicule 62 Titre I, section 1) : Régles techniques de
conception et de calcul des ouvrages et constructions en béton précontraint, suivant la
méthode des états limites.

- Regles R.C.P.R version 2008 : Regles définissant les charges a appliquer pour le calcul et
les épreuves des ponts routes.

- Régle R.P.O.A version 2008 : Regles parasismiques applicables au domaine des ouvrages
d’art.

- Fascicule 62 titre V - Regles techniques de conception et de calcul des fondations des
ouvrages de génie civil.

-D.T.R. C 2-4.7 RNV (version 2013) : Document Technique Réglementaire C 2-4.7
Réglement Neige et Vent version 2013, pour le calcul des actions dues au vent et neige.
IV.3- Caractéristiques des matériaux :
1VV.3.1- Béton :

Le béton est un mélange hétérogene des matériaux (grave, sable) agglomérés par un liant,
il est caractérisé par la valeur de sa résistance a la compression a 1’age de 28 jours qui est
notée f.,g.

IVV.3.1.1- Caractéristiques mécaniques du béton
e Résistance caractéristique a la compression :

Le béton est défini par la valeur de sa résistance a la compression a 1’age de 28 jours, dite
valeur caractéristique requise celle-ci est notée "f,,5".

Pour des calculs en phase de réalisation, on adoptera les valeurs a j jours, définies a partir de
fopg par : (art2.1.11. B.A.E.L 91-REV99)

- Pour des résistances f.,g < 40 MPa

J . .
fej = mfczg sij < 60 jours
fej = 11fcs sij = 60 jours
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- Pour des résistances f,,5 > 40 MPa

J . .
=7 2
14+ 095 fezg SUj < 28 jours

fcj
fej = fezs sij > 28 jours
e Reésistance caractéristique a la traction :

La résistance caractéristique a la traction du béton a 28 jours notée "f;,g" est
conventionnellement définie par la relation suivante :

frzs = 0,6 + 0,06 f.2g

La résistance caractéristique a la traction du béton a j jours est donc définie par la
relation suivante :

ftj = 0.6 +0.06f.,5 sij <60 jours
fij et f.; sont exprimées en MPa (ou N/mm?)
e Contrainte admissible a la compression :
Etat Limite Ultime :

— 0'85fc28

bu OYp

AVec :

yp, . coefficient de sécurité égal a 1.5 en situation durable ou transitoire et a 1.15 en situation
accidentelle.

0 : ce coefficient est fixé a 1 lorsque la durée probable d’application de la combinaison
d’action considérée est supérieure a 24h, a 0.9 lorsque cette durée est comprise entre 1h et
24h, et 2 0.85 lorsqu’elle est inférieure a 1h.

Etat Limite de Service :
fou = 0.6 f.,g (en constuction)

fou = 0.5 f.,g (en service)

|
|
|
1
1
1
]
|
]
|

B

|
|
|
|
|
|
|
|
|
I
1

210 8, =35107  Epg

Figure IV. 1: Diagramme contrainte-déformation du béton
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e Déformation longitudinale du béton :

On considere un module de déformation longitudinale pour le béton "E;;" défini par I’article
2.1.2 B.A.E.L comme ce qui suit :

Module de déformation instantanée j <24 h:

E;; = 11000 x 3/fc,-

Module de déformation différée :

E;j 3,
Ev]:?:3700>< fC]

e Déformation transversale du béton : loi de Hooke
Le module de déformation transversale du béton est donnée par la formule suivante :

c E
2(1+4v)
Avec v coefficient de poisson du béton défini ci dessous.
e Coefficient de poisson :
Le coefficient de poisson v représente la variation relative de dimension transversale d’une
piéce soumise a une variation relative de dimension longitudinale. Le coefficient v du béton
pour un chargement instantané est de 1’ordre de 0,3 mais il diminue avec le temps pour se

rapprocher de la valeur 0,2. Quant au cas d’un béton fissuré, v devient nul.
Les valeurs de v a considérer seront donc :

v = 0.2 (ELS)
v = 0 (ELU)

Tableau IV. 1: Caractéristiques des bétons utilisés

fe28(MPa) | f;j(MPa) | E;j(MPa) | E,;(MPa) | f,,(MPa) | 0 (MPa)
19.83 21
Superstructure 35 2.7 35981.73 | 12102.95 55 87 175
Infrastructure 30 24 34179.56 | 11496.76 17 18
' ' ' 22.17 15

1VV.3.2- Acier des armatures :

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

Limite d’¢élasticité : f, = 500 MPa.

Module de déformation plastique :E; = 2 X 10> MPa.
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e Contraintes admissibles :

Cas ou la fissuration est peu préjudiciable :

_L
Vs

Os

Avec : ¥, = 1.15 en situation durables ou transitoire et y; = 1 en situation accidentelle.

Cas ou la fissuration est préjudiciable :
2
05 = m1n{§ X fe; 110 [n X fi}
Cas ou la fissuration est tres préjudiciable :
1
o5 = mm{zxfe;90 nxftj}

Dans les deux cas, = 1.6 pour les aciers a haute adhérence.
1VV.3.3- Acier des cables de précontrainte :

Les cébles utilisés sont des cables 13T15S, ce choix sera justifi¢ dans le chapitre d’étude de la
précontrainte. Ces cables ont les caractéristiques suivantes :

- Diamétre du toron : d = 15.7 mm.

- Diameétre des gaines : ¢ = 80 mm.

- Contrainte limite de rupture garantie : f,,.; = 1860 MPa.
- Contrainte limite d’élasticité garantie : f,., = 1674 MPa.
- Module d’*¢€lasticité E, = 190 000 MPa.

- Section d’un toron A, = 150 mm?.

- Coefficient de frottement angulaire f = 0.18 rad 1.

- Coefficient de frottement linéaire ¢ = 2 x 1073 m™1.

- Recul d’ancrage g = 6 mm.

- Relaxation a 1000 heures : p;900 = 2.5% (trés basse relaxation).

Figure V. 2: Cable 13T15s
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IV.4- Charges de calcul :
IVV.4.1- Actions hors trafic :
IV.4.1.1- Charges permanentes :
e Poids de la poutre :
Le calcul du poids de la poutre prendra en considération le changement de section de
I’about vers la médiane :

P = Ps; + Ps; + Pg3

Avec :
P, : poids de la partie about d’une demi poutre.
P, : poids de la partie intermédiaire d’une demi poutre.
P : poids de la partie médiane d’une demi poutre.
Ces poids sont calculés comme suit :

Ps; = Ly X pp X S;
Avec :
L; : longueur sur laquelle s’étend la section.
Pp . poids volumique du béton.
S; : surface de la partie considérée.
Le poids de la poutre sera donc :

Ppoutre = 2 X (P51 + Psz + Pg3)
Les surfaces et les longueurs de différentes parties sont :
En section d’about : §; = 1.3423m?, L, = 1m
En section intermédiaire : S, = 1.0367 m?, L, = 1.8 m
En section médiane : S; = 0.7627 m?, L; = 17.2m
Les poids seront donc :
Py =Ly X pp X S; =1x25x1.3423 = 33.56 KN
Py, =L, X pp XS, = 1.8 x 25 x 1.0367 = 46.65 KN
Py =Ly X pp X S3 = 17.2 x 25 x 0.7627 = 327.96 KN
Le poids total de la poutre est donc calculé :
Ppoutre = 2 X (33.56 + 46.65 + 327.96) = 816.34 KN

On convertit ce poids en charge répartie sur la longueur de la travée :

816.34
G poutre = —p5— = 2041 KN /ml
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Ge poutres = G1poutre X 6 = 122.46 KN /ml
e Poids de la dalle:
Gaatte = Pp X €q X1lg =25%x0.25%x12=75KN/ml
Avec :
eq : I’épaisseur de la dalle.
L4 : largeur de la dalle

e Entretoise :
On calcul le poids d'une seule entretoise :

Py entretoise = Sentr X €entr X pp = 2.32 X 0.3 X 25

AVec :

Sentr - surface d’entretoise entre deux poutres tirée du logiciel Autodesk Autocad.
= Pyener = 174 KN

On considére 5 entretoises entre les 6 poutres, puisque nous allons avoir des entretoises en
abouts et 2 en intermédiaires, les nombre total est de 20 entretoises.

PZO entr = 34‘8 KN
348
Gentr = E = 8.7 KN/ml
IV.4.1.2- Compléments de charges permanentes :

e Corniche:

70 cm

Figure 1V. 2: Dimensions de la corniche
Georniche = Scorniche X Pp X 2 = 0.1006 x 25 x 2 = 5.03 KN /ml
Scorniche - Section de la corniche entre tirée du logiciel Autodesk Autocad.
e Revétement
Grevetement = Lroutabte X €revetement X Phitume = 11 X 0.08 X 24 = 21.12 KN /ml
e Barriére de sécurité :

Ggns = 65 Kg/ml x2=130Kg/ml = 1.3 KN/ml
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Tableau IV. 2: Récapitulatif des charges permanentes

Charges Elément Gréparti(KN/ml) | Prorai(KN) = Graparei X L
Poutres 122.46 4951
CP Dalle 75 3000
Entretoises 8.7 348
Revétements 21.12 844.8
CCP Corniches 5.03 201.2
Glissiére de sécurité 1.3 52
G Total 233.61 9344.4

1V.4.1.3- Charges de I’action thermique :
e Variations uniformes :

Comme I’ouvrage est situé en zone de climat tempéré en Algérie du Nord, la variation de
température uniforme a adopter est de +35°C a -15°C.

Les déformations linéaires sont a considérer entre les températures initiales moyennes au
moment de la réalisation de I’ouvrage et les températures extrémes ci-dessus.

Dans cette amplitude de température, la variation journaliére est prise égale a +10°C et la
détermination des sollicitations (efforts horizontaux sur les piles et culées) dues a des
variations rapides doit étre effectuée avec le module de déformation instantanée des
materiaux.

La loi fixant la variation linéaire de la température est :

L
Al=a><AT><§

Sachant que :

a : coefficient de dilatation thermique, prenant une valeur 1.1 x 10> °C~1 pour le béton
armé.

AT : la variation de température, tel que TO = 15°C (Température de référence).
L : longueur de I’ouvrage en métre.
e Gradient thermique :

L’effet du gradient thermique vertical tout le long de 1’ouvrage est considéré selon le
RCPR avec les valeurs numériques suivantes :

Tableau IV. 3: Valeurs numériques du gradient thermique selon le type de tablier

En phase de construction En service
Gradient (°C) Gradient (°C)
Type 1
(tablier métallique) +18 +10
Type 2
(tablier mixte) 15 +8
Type 3
(tablier béton) 12 =1
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Les valeurs a retenir dans notre cas de pont a poutres en béton précontraint sont alors :
+12 en phase de construction et +7 en service. Le module d’¢lasticité a considérer pour le
béton est le module instantané.

e Actions de la température dans les piles :

Un gradient linéaire est considéré entre surfaces opposees des piles avec une valeur
caractéristique égale a 10°C.

1V.4.2- Actions des charges d’exploitation :
IV.4.2.1- Caractérisation de I’ouvrage :
e Largeur roulable :
La largeur roulable est la largeur comprise entre les dispositifs de retenue. Dans notre cas :
[, =11m
e Largeur chargeable :

La largeur chargeable se déduit de la largeur roulable en enlevant une bande de 0.5 m les
long des dispositifs de retenue. Dans notre cas :

l,=1,—05x2=10m

e Nombre de voies :
Le nombre de voies n est considéré comme la partie entiere du quotient de la largeur
chargeable par 3 :

n=E (%) — £(3.33)
=>n=3
Donc, nous considérons 3 voies de circulation.
e Largeur d’une voie :
La largeur d’une voie v est la division de la largeur chargeable par le nombre de voies :

l 10

v =-="<
n 3

= v=333m
e Classe du pont :

La classe de pont est déterminée en fonction de la largeur roulable. Dans notre cas, puisque
. = 7 m, le pont est de premiere classe.

IVV.4.2.2- Systemes de charges :
1V.4.2.2.1 Systéme A :

Pour les ponts comportant des portées unitaires atteignant au plus 200 m, la chaussée
supporte une charge uniforme dont I’intensité est égale au produit de la valeur A(l) donnée ci-
aprés en fonction de la portée [ par les coefficient que nous calculerons par suite :

360
40 + 12

A() =23+ T 12 = A(40) =23+
= A(40) = 9.22 KN /m?
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Cette valeur est majorée par un coefficient a, qui dépend de la classe du pont et du nombre de
voies chargées :
Tableau 1V. 4: Coefficient a4

Nombre de voies 1 2 3 4 >5
Premiere 1 1 0.9 0.75 0.7
Classe de Deuxieme 1 0.9 - - -
pont
Troisieme 0.9 0.8 - - -

La majoration est faite suivant la formule suivante :
A; = max(a;A(l); 4 — 0.002L)

Cette valeur est a son tour majorée par un coefficient a, qui dépend de la largeur la voie :
Vo
a, = —
2 v

Tableau IV. 5 valeurs de par classe de pont

Classe de pont vy (M)
Premiere classe 35
Deuxieme classe 3.0
Troisieme classe 2.75

Puisque notre pont est de premiére classe : v, = 3.5m

Alors: a, = :—; = 1.05

Le tableau suivant contient les valeurs de 4, = a,A4;

Tableau IV. 6: Chargement du systéme A suivant le nombre de voies chargées

Nombre de voies chargées | a, | A; (KN/m?) | A, (KN/m?) Chargement (KN /m)=
A, Xn Xv
n=1 1 9.22 9.68 32.23
iy =2 1 9.22 9.68 64.46
n=3 0.9 8.3 8.72 87.11
e Freinage:
La force de freinage est calculée par la formule suivante:

S

FA= —— A
20 + 0.00355 " 2

Avec :

S : Surface chargée égalea L X v X n
Tableau IV. 7: Force de freinage du systéme A en fonction du nombre de voies chargées

Nombre de voies chargées | S (m?) | A,(KN/m?) | FA (KN)
1 133.2 9.68 63
2 266.4 9.68 123.2
3 400 8.72 163
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1V.4.2.2.2 Systéme B :

Les charges du systéme B sont majorées par un coefficient de majoration dynamique § tel

que :
0.4 0.6

+
1+0.2L 1_}_4%

s=1+

L : longueur de la travée.
G : sa charge permanente.
S : sa charge B maximale (S = nyenicuies X b X B)

e Systeme B, :

Un camion type du systeme B, comporte trois essieux, tous a roues simples munies de
pneumatiques. Puisque notre chaussée comporte trois voies de circulation on dispose de 3 fils
de camions et on les place toujours dans la situation la plus défavorable :

2.24 4,50 1,50 1225/ |.2.25 4,50 1,50 _LES‘
v v v v v v _— -
60KN 120KN 120KN 60KN 120KN  120KN *‘_F_: .,i_{‘_:
10,50 N 10,50 i —3
Longitudinalement Z‘ S S
3
g
| 4,50 | 1,50 |
Transversalement " ol ol
Figure V. 3: Systéme B,
Les charges du systeme B sont multipliées par un coefficient b, tel que :
Tableau IV. 8: Valeurs de b,
Nombre de voies chargées
Classe de pont 1 2 3 4 >5
Premiére 1.20 1.10 0.95 0.80 0.70
Deuxieme 1.00 1.00 - - -
Troisieme 1.00 0.80 - - -
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On calcul alors le coefficient de majoration dynamique & pour les différents cas :

Tableau 1V. 9 Coefficient de majoration dynamique du systéeme B,
6 suivant le nombre de voies chargées

Nombre de voies chargées b, Neamions S é
1 1.2 2 720 1.056
2 1.1 4 1320 1.065
3 0.95 6 1710 1.071
e Freinage :

Chague essieu du systeme B, peut développer un effort de freinage égal a son poids et
parmis les camions qu’on place sur le pont, un seul est supposé freiner. L’effort de freinage

dd au systeme B, vaut alors :

FBc = Bc X bc =300 x1.2=360KN

e Systeme By :

Un tandem du systéeme B; comporte deux essieux tous deux a roues simples munies de

pneumatiques :

Longitudinalement
Pour un seul tandem

0,25 0,25
I i
ﬁ
bt ry

En plan

00 ), 2.00

gl ¥
160 KN 160 KN = g
%n m '_w
Transversalement = K4 +
|‘ 3.00 3,00 =
P P ol
77 77 S S ,-om = ";
0,50 | 2,00 1,00 | 2,00 1,35
Figure IV. 4: Systéme Bt
Les charges du systeme B; sont multipliées par un coefficient b.tel que :
Tableau IV. 10: valeurs de bt
Classe de pont b,
Premiére classe 1.2
Deuxieme classe 1
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CHAPITRE IV : CHARGES ET HYPOTHESES DE CALCUL

Tableau V. 11: Coefficient de majoration dynamique du systéme B,
6 suivant le nombre de voies chargées

Nombre de voies chargées b, Neandems S )
1 1.2 1 384 1.051
2 1.2 2 768 1.057

e Systeme B, :

La roue isolée, qui constitue le systeme By, porte une charge de 100 KN. Sa surface
d’impact sur la chaussée est un rectangle uniformément chargé dont le coté transversal mesure
0.6 m et le c6té longitudinal 0.3 m :

Longitudinalement Transversalement

5T ¥

100 KN

En plan

(]

100 KN
Figure IV. 5: Systéme B,
Ce rectangle d’impact peut étre placé n’importe oul sur la largeur roulable.
Le coefficient de majoration dynamique pour ce systéme vaut :
Spe = 1.046
1V.4.2.2.3 Systéme de charge militaire (Mc120) :

Les ponts doivent étre calculés pour permettre la circulation des convois militaires décrits
ci-apres :

Longitudinalement

[
/ 1100 KN \ En plan
\ / [ AL 3
o D T -

4,30

Transversalement

1,00 |, 230

6,10 |

4l

.00, J, 230 ], J1.00

Figure IV. 6: Convoi Mc120

Le véhicule type du convoi M¢i20 comporte deux chenilles est majoré par le coefficient
dynamique suivant :
6MC120 = 1.062
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CHAPITRE IV : CHARGES ET HYPOTHESES DE CALCUL

1V.4.2.2.4 Convoi exceptionnel (D240) :

Le convoi type D240 est supposé circuler seul quelque soient la largeur et la longueur du
pont; dans le sens longitudinal il est disposé pour obtenir 1’effet le plus défavorable. Ce
convoi comporte une remorque de trois éléments de quatre lignes a deux essieux de 2400 KN
de poids total. Ce poids est suppose réparti au niveau de la chaussee sur un rectangle
uniformément chargé de 3.2 m de large et de 18.6 m de long.

— 0-0-0-0 00000000

Figure IV. 7: Convoi D240

1VV.5- Conclusion :

Les hypothéses de calcul imposées par les normes nous permettent de tirer les
caractéristiques des matériaux utilisés que nous utiliserons ensuite pour 1’évaluation de leurs
résistances. D’autre part, la définition des charges et surcharges établie par le RCPR sera
utilisée dans les chapitres suivants en les appliquant a notre ouvrage pour étudier son
comportement mécanique dans les cas les plus défavorables auxquels il peut étre soumis.
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CHAPITRE V : ETUDE LONGITUDINALE DU TABLIER

V.1- Introduction:

Ce chapitre sera consacré a I'étude longitudinale et la détermination des efforts internes des
poutres sous chaque cas de chargement définit dans le chapitre précédent

Le calcul des moment est des réaction reléve de la RDM et se base principalement sur les

conditions :
ZF/x=O ; ZF/yZO ; EM/p=0

2. F, - somme des forces horizontales ;
% Fy, - somme des forces verticales ;

X M,p : somme des moment par rapport a un point.

V.2- Calcul des éléments de réduction sous les différentes charges:
V.2.1- Calcul des éléments de réduction sous charge permanente:

=233.61 Kn/ml

MlllllMlMHMLGMMMMHMMMLHM

Ra M(0.5L

0.5L

39m |

Figure V. 1 Répartition de la charge permanente

e Calcul des réactions:
G XL _ 233.61 x 39

Ry=Rg=——= > = 4555.4 KN
e Calcul du moment fléchissant:
x2
M(x) =RA><x—G><7

Pour x =05L = 19.5m:

2

M(19.5) = 4555.4 x 19.5 — 233.61 X

M(19.5) = 44415.2 KN.m
e Calcul de I'effort tranchant:
L'effort tranchant est maximal & x = 0 m:

T(0) = R, = 4555.4 KN
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CHAPITRE V : ETUDE LONGITUDINALE DU TABLIER

V.2.2- Calcul des éléments de réduction sous systéeme A:

A(L)
Ra M(0.51) Rn
0.5L
39m |
Figure V. 2 Répartition du chargement A
e Calcul des réactions:
R, — ALY x L A(L) %39
ATTET 2 T 2
Cette réaction est en fonction du nombre de voies chargées comme montré dans le tableau
suivant :
Tableau V. 1 Réaction sous chargement A
Nombre de voies chargées | Chargement A(L) (KN /m) R, = Rg (KN)
n=1 32.23 628.49
n=2 64.46 1256.97
n=23 87.11 1698.65
e Calcul du moment fléchissant:
x2
M(x) =RA><x—Ax7
Pour x =05L = 19.5m:
19.52
M(19.5) = R4 x19.5 - A X
e Calcul de I'effort tranchant:
L'effort tranchant est maximal a x = 0 m:
T(0) =Ry
Le tableau suivant contient chaque valeur des efforts par cas de charge:
Tableau V. 2 Moment et effort tranchant sous chargement A
Nombre de voies Chargement A R, = Rz (KN) M(19.5) (KN.m) T(0) (KN)
chargées (KN/m)
n=1 32.23 628.49 6127.83 628.49
n=2 64.46 1256.97 12255.46 1256.97
n=3 87.11 1698.65 16561.89 1698.65
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CHAPITRE V : ETUDE LONGITUDINALE DU TABLIER

V.2.3- Calcul des éléments de réduction sous systéeme B:

On utilise le théoreme de Bares pour placer le systeme B sur la travée:

g8

120Kn 120 Kn 120Kn 120 Kn

R
60 Kn 60 Kn

|
|
l a2 1 a2
| i
-
|

¥ — ¥ PE—
11.775m 4.5m 1.5m f-5m 4.5m 1.5m’ 10.725m
Ra v a=345m
1 p  =045m P Rs
x=0 |

39m

Figure V. 3 Disposition le plus défavorable de B, pour le moment fléchissant

Le théoréme de Bares indique que le moment est maximal sous systéme B, lorsque celui-ci
est placé de telle facon que le centre de la poutre soit a mi-distance entre la résultante et
I’essieu principale (120KN).

On calcule le barycentre des forces pour localiser la résultante des forces (origine indiquée
sur la Figure V.3) :

Y XX XP 12Xx45+12X6+6x105+12x 154 12X 16.5
R yp 60

Xp = 9.45m
La distance a entre la résultante et I’essieu principale le plus proche est donc :
a=945—-6=345m
Le systéme B, est donc placé comme indiqué sur la figure Figure V.3.

e Calcul des réactions:

ZM/B :0

= Ry X 39—27.225 X6 —22.725x 12— 21.225 x12-16.725%x 6 —12.225 x 12 — 10.725

x12=0
R, = 27.225 X 6+ 22.725 x 12 + 21.225 X 123—5 16.725x 6 +12.225x 12+ 10.725 x 12
= R, =27346t = 273.46 KN
Etona:

RA + RB = 60 t
= Rp =60 —27.346 = 32.654t = 326.54 KN
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CHAPITRE V : ETUDE LONGITUDINALE DU TABLIER

e Calcul du moment fléchissant:
Le moment maximal est d'apres Bares, au droit de I'essieu de 12t (point C) a x = 17.775 m:
M(17.775) = 27.346 x 17.775 —6 X 6 — 12 x 1.5
M(17.775) = 432.08 t.m = 4320.8 KN.m
En prenant compte de la majoration on aura:
My = M(17.775) X b, X § X n
Le tableau suivant contient la valeur du moment par nombre de voies chargées:

Tableau V. 3 Moment fléchissant maximal sous chargement B,

Nombre de voies chargées b, 1) Mg, (KN.m)
in = 1. 1.2 1.056 5475.32
= 1.1 1.065 10123.64
n=3 0.95 1.071 13188.6

e Calcul I'effort tranchant:

La disposition pour obtenir I'effort tranchant maximal est la suivante:

120 120 Kn 120 Kn 120 Kn

60 Kn 60 Kn

15m 45m 7 45m 15m" 45m 225m

39m

Figure V. 4 Disposition le plus défavorable de B, pour I’effort tranchant

ZM/B :0

= Ry Xx39—-39 x120—-37.5 x120—-33x60—285 x120—-27x120—-225%x60=0

39 x120+37.5 X120+ 33 x 60 +28.5 X120+ 27 x 120 + 22.5 X 60
B 39

= Ry = 491.54 KN

On obtient la réaction au point A par :

= Ry

L'effort tranchant maximal se trouve alors au niveau de I'appui A:
T(0) = R, = 491.54 KN
En prenant compte de la majoration dynamique on aura:

Tax = T(0) X b, X 6 Xn
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CHAPITRE V : ETUDE LONGITUDINALE DU TABLIER

Le tableau suivant contient la valeur de I’effort tranchant par nombre de voies chargées:

Tableau V. 4 Effort tranchant maximal sous chargement B,

Nombre de voies chargées b, 1) Tg. (KN)
n=1 1.2 1.056 622.88
= 1.1 1.065 1151.68
n=3 0.95 1.071 1500.35

V.2.4- Calcul des éléments de réduction sous systeme Bi:

16

R

Kn

160 Kn

0.675m

0.675m,

RA 195m

4

39m

Figure V.5 La disposition la plus défavorable du systéme B; pour le moment fléchissant

e Calcul des réactions:

R, = Rz = 160 KN

e Calcul du moment fléchissant:

Pour x =05L = 19.5m:

M(19.5) = R, X 19.5—-160 % 0.675 = 160 x 19.5 — 160 X 0.675

= M(19.5) = 3012 KN.m

En prenant compte de la majoration dynamique on aura:

Le tableau suivant contient la valeur du moment fléchissant par nombre de voies chargées:

Tableau V. 5 Moment fléchissant maximal sous chargement B;

Nombre de voies chargées b, ) Mpg; (KN.m)
n=1 1.2 1.051 3798.74
n=2 1.2 1.057 7640.84
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CHAPITRE V : ETUDE LONGITUDINALE DU TABLIER

e Calcul I'effort tranchant:

60 Kn 60 Kn

/77%77 ﬁ7%77
R 15w Re

39m ‘

Figure V. 6 La disposition la plus défavorable du systéme Bt pour I'effort tranchant

ZM/B :0

= R, Xx39-16Xx39—-16x37.65=0

16 x 39 + 16 x 37.65
39

= R, = 31446t = 314.46 KN

On obtient la réaction au point A par :

ﬁRA=

L'effort tranchant maximal se trouve alors au niveau de I'appui A:
T(0) = R, = 314.46 KN

En prenant compte de la majoration dynamique on aura:
Tg: = T(0) X by X § Xn

Tableau V. 6 Effort tranchant maximal sous chargement By

Nombre de voies chargées b, 1) Tg: (KN)
n=1 1.2 1.051 396.6
n=2 1.2 1.057 797.72

V.2.5- Calcul des éléments de réduction sous systéeme Mc12o:

QMec120=2 Kn/ml

LI

Ra 19.5m ’ 195 m
39m

Figure V. 7 La disposition la plus défavorable du systéme M5, pour le moment fléchissant

e Calcul des réactions:
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CHAPITRE V : ETUDE LONGITUDINALE DU TABLIER

e Calcul du moment fléchissant:
Pour x =0.5L = 19.5m:

3.052 3.052
M(19.5) = RA X 19.5 - qMClZO X T == 55 X 19.5 - 180.3 X 2

= M(19.5) = 9886.4 KN.m
En prenant compte de la majoration dynamique on aura:
MMC120 = M(19-5) X 6

Tableau V. 7 Moment fléchissant maximal sous systeme Mc120

Nombre de voies chargées 1) Mpre120 (KN)
n=1 1.062 10499.37

e Calcul de I'effort tranchant:

QMc120=1803 Kn/ml

———
61m Re

39m ‘

Figure V. 8 La disposition la plus défavorable du systéme My, pour I’effort tranchant

ZM/B :0

6.1
= Ry x39~18.03x61x (39~—) =0

On obtient la réaction au point A par :

18.03 x 6.1 X 35.95
39

= R, =101.382t = 1013.82 KN

=>RA=

L'effort tranchant maximal se trouve alors au niveau de l'appui A:

T(0) = R, = 1013.82 KN
Pour notre cas on aura:

Tryeiz0 = T(0) X 6
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CHAPITRE V : ETUDE LONGITUDINALE DU TABLIER

Tableau V. 8 Effort tranchant maximal sous systeme Mc120

Nombre de voies chargées

)

Tmc120 (KN)

n=1

1.062

1076.67

V.2.6- Calcul des éléments de réduction sous systéme Daq:

QD240=? Kn/ml

LU

LU

ﬁ 93m

93m

Ra 195m

195 m

3%m

Figure V. 9 La disposition la plus défavorable du systéme Dy4o pour le moment fléchissant

e Calcul des réactions:
240

Ry=Ry=—=120¢t = 1200 KN

2

e Calcul du moment fléchissant:

Pour x =05L = 19.5m:

9.3 9.3
M(19.5) = Ry X 19.5 = Gpygo X —— = 120 X 19.5 = 12.903 X ——

= M(19.5) =1782t.m = 17820 KN.m

e Calcul de I'effort tranchant:

La disposition pour obtenir I'effort tranchant maximal est la suivante:

I

#

RA 18.6m

A

39m

Figure V. 10 La disposition la plus défavorable du systéme D,4 pour P’effort tranchant

ZM/B :0

18.6
= Ry X 39~ 12903 X 186 X (39 ~——) = 0

On obtient la réaction au point A par :

12.903 x 18.6 x 29.7

=>RA=

39

= R, = 182.766t = 1827.66 KN
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CHAPITRE V : ETUDE LONGITUDINALE DU TABLIER

L'effort tranchant maximal se trouve alors au niveau de l'appui A:

Donc:

V.3- Efforts revenant a chaque poutre:

T(0) = R, = 1827.66 KN
TD240 = 182766 KN

Le tableau suivant récapitule les éléments de réduction sous les différentes charges avec

M, et T, étant le moment fléchissant et I'effort tranchant pour une seule poutre: M, = MT

T,
T — max .
0 6

Tableau V. 9 Moment fléchissant et effort tranchant par poutre

max

Charges et surcharges Tax (KN) To(KN) My (KN.mM) My(KN.m)
Charge permanente G 4555.4 759.23 44415.2 7402.53
Systeme A | 1 voie 628.49 104.75 6127.83 1021.31
2 Voies 1256.97 209.5 12255.46 2042.58
3 voies 1698.65 283.11 16561.89 2760.32
Systeme B. | 1 voie 622.88 103.81 5475.32 912.56
2 Voies 1151.68 191.95 10123.64 1687.28
3 voies 1500.35 250.06 13188.6 2198.1
Systeme B; | 1 voie 396.6 66.1 3798.74 633.13
2 voies 797.72 132.95 7640.84 1273.48
Mc120 1076.67 179.45 10499.37 1749.9

D24 1827.66 304.61 17820 2970

V.4- Conclusion :

L’évaluation des efforts revenant a chaque poutre nous permet d’étudier la résistance de la
superstructure et la répartition transversale des efforts dans les chapitres qui suivent.
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CHAPITRE VI : CARACTERISTIQUES GEOMETRIQUES DU TABLIER

V1.1- Définition des caractéristiques:
(A): Axe pris a la fibre inférieure extréme.
Z:. position du centre de gravité de la section par rapport a (4).

I; : inertie de la section par rapport au centre de gravité:
bh® ,
I; = STy (cas d'un rectangle)

I; = l;—}f (cas d'un triangle)
I/p0U I /5 prye: moment d'inertie par rapport a (4).
I = Ijp prue — Sya X V"2 inertie de la poutre par rapport a son centre de gravité
Inet - 90% de I prue
B ou Bj,,;- aire de la section
Bret 1 95% de By
S/a 0U S/p prye: MOment statique par rapport a (A)
S/a net - 95% de S/p prut
v’ = 5,,/B : distance du centre de gravité a la fibre inférieure.

v = h — v’ : distance du centre de gravité a la fibre supérieure.

1 .. , o
p= %; coefficient de rendement géométrique
vv
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CHAPITRE VI : CARACTERISTIQUE GEOMETRIQUES DU TABLIER

V1.2- Caractéristiques géométriques de la poutre seule:

V1.2.1- Section médiane seule:

Tableau VI. 1: Caractéristiques géométriques de la section médiane seule

Dimensions

ZZ

; 2 4 — 3 4
Elément Type e e B(cm?*)| Z(cm) | Ig(cm®) Sa=Z X B (cm?) x B (cm®) I/5(cm®)
1*1 rectangle | 130 10 1300 205 10833.33 266500 54632500 54643333.33
2*2 triangle | 38 3.8 1444 | 198.73 | 115.84 28696.612 5702877.7 5702993.543
3*2 rectangle | 15 3.8 114 198.1 137.18 22583.4 4473771.54 4473908.72
4*2 triangle | 15 15 225 191.2 2812.5 43020 8225424 8228236.5
5*1 rectangle | 24 200 4800 100 | 16000000 480000 48000000 64000000
6*2 triangle | 18 18 324 26 5832 8424 219024 224856
7*2 rectangle | 18 20 720 10 24000 7200 72000 96000
— 2 z S/A I/A section
Bror = 7627.4 cm 424,012 em? = 137369328.1 cm*
p 130 y
Désignation Valeur | I ] J10
3
Bopat (cm?) 76274 O B o
Bnet (sz) 7246.03
S/a brue (cm?) 856424.012
S/anet (cm?) 813602.8114 5
I/p prue (cm®) 137369328.1 180
I)p net (em™) 123632395.3
v' (cm) 112.2825618
v (cm) 97.71743818
I; (cm?) 41207846.02 £
Ig net (cm™®) 37087061.42 % iﬁ (A) T
rendement p 0.466485244 e
18" 24 "18
Figure VI. 1 Décomposition de la section médiane seule
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CHAPITRE VI : CARACTERISTIQUE GEOMETRIQUES DU TABLIER

V1.2.2- Section d'about seule:

Tableau VI. 2: Caractéristiques géométriques de la section d'about seule

, Dimensions > A _ 5 72 4
Elément Type e i) B(cm?) | Z(cm) | Ig(cm®) Sn =Z X B (cm?) x B (cm*) I/5(cm®)
1*1 rectangle 130 10 1300 205 10833.33 266500 54632500 54643333.33
2*2 triangle 35 3.5 122.5 198.83 83.37 24356.675 4842837.7 4842921.06
12000000
*
3*1 rectangle 60 200 12000 100 40000000 1200000 0 160000000
Bior = 13422.5 cm? Z S, =1490856.675 cm3 I/a section = 219486254.4 cm*
. 130 5
l L
Désignation Valeur |7:7.L | s 10

By (cm?) 13422.5

Bpet (cm?) 12751.375 Pente 1/10

S/a brue (cm?) 1490856.675

S/anet (cm®) 1416313.841

Ija pruc (cm*) 219486254.4

L)z net (em*) 197537629 180

v’ (cm) 111.0714602

v (cm) 98.92853977

I; (cm®) 53894626.5

Ig ne¢ (cm™) 48505163.85

rendement p 0.346183909

20
60 )
Figure VI. 2 Décomposition de la section d’about seule
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CHAPITRE VI : CARACTERISTIQUE GEOMETRIQUES DU TABLIER

V1.3- Caractéristiques géométriques de la poutre avec hourdis:
V1.3.1- Section médiane avec hourdis:

Tableau VI. 3 caractéristiques géométriques de la section médiane avec hourdis

. Dimensions 2 4 _ 3 Z? 4
Elément Type e | iEs B(cm?) | Z(cm) I;(cm®) S;a=Z X B (cm?) x B (cm®) I/5(cm™)
1 poutre / / 7627.4 112.28 | 41207846.02 856424.0119 96161482 137369328.1
2 hourdis 210 25 5250 222.5 273437.5 1168125 259907813 260181250
B, = 12877.4cm? z S, =2024549.012 cm® | Iz section = 397550578.1 cm*
L 210 ,
M “
Désignation Valeur 25
Bpryt (cm?) 12877.4 :
B (cm?) 12233.53 R /’J
S/a brut (cm®) 2024549.012
S/anet (cm®) 1923321.561
I/ prus (em*) 397550578.1
I/a nete (em*) 357795520.3
v (cm) 157.2172187 210
v (cm) 77.78278132
I; (cm®) 79256613.33
I et (cm®) 71330951.99
rendement p 0.476807032
@
60 )
Figure VI. 3 Décomposition de la section médiane avec
hourdis
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CHAPITRE VI : CARACTERISTIQUE GEOMETRIQUES DU TABLIER

V1.3.2- Section d'about avec hourdis:

Tableau VI. 4 Caractéristiques géométriques de la section d'about avec hourdis

; Dimensions 5 ) 3y | Z? 4
= I
Elément Type ) | e, B(ecm*) | Z(cm) Iy (cm™) S;y=ZXB (cm?) x B (cm®) /a(em®)
1 poutre / / 134225 | 111.07 | 53894626.5 1490856.675 165591627.8 | 219486254.3
2 hourdis 210 25 5250 222.5 273437.5 1168125 259907813 260181250
S 1 A section
B,,; = 18672.5 cm? Z x |7
0 =2658981.675 cm’ = 479667504.3 cm4
210 '
Désignation Valeur T

Bpyye (cm?) 18672.5 4

B,er (cm?) 17738.875 — —

S/a brue (cm®) 2658981.675

S/anet (cm®) 2526032.591

Ija prut (cm®) 479667504.3

Ija net (cm™) 431700753.9 210

v (cm) 142.4009466

v (cm) 92.59905345

Iz (cm%) 101025997

Ig net (cm™®) 90923397.27

rendement p 0.388713978 (A)

>
60
Figure VI. 4 Décomposition de la section d’about avec
hourdis
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CHAPITRE VI : CARACTERISTIQUE GEOMETRIQUES DU TABLIER

V1.4- Inerties spécifiques:
Pour la section médiane on calcule les inerties suivantes:
e Inertie du hourdis par rapport a I'axe poutre avec hourdis:
I; = 273437.5 + (25 x 210) X (222.5 — 157.217)? = 22648105.55 cm*
e Inertie de la poutre par rapport a I'axe poutre avec hourdis:
I, = 41207846.02 + (7627.4) x (112.283 — 157.217)% = 56608507.77 cm*
N.B : ces inerties seront nécessaires lors de 1’application de la méthode de Guyon Massonet dans 1’étude de la répartition des efforts transversaux.

V1.5- Caractéristiques géométriques des entretoises:

Tableau VI. 5 Caractéristiques géométriques I’entretoise avec dalle

, Dimensions
e e Z(cm) Igem*) | d* = (Z—-2Zg)? | d* X B (cm*) | I axe are(cm®)
dalle 1300 25 32500 1725 1692708.333 141.6933 4605032.658 6297741
entretoise 30 160 4800 80 10240000 6495.7958 31179819.84 41419819.84
d+e / / 37300 Z; =160.5965 / / / /
1300 .
| 125
Eg]
50

Figure VI. 5 Décomposition de I’entretoise
N.B : Ces caractéristiques seront nécessaires au calcul du parametre d’entretoisement dans le chapitre suivant
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CHAPITRE VII : CALCUL TRANSVERSAL DU TABLIER

VI11.1- Introduction:

Di a I’excentrement des charges appliquées au tablier et a la géométrie de ce dernier, les
poutres reprennent des efforts différents en fonction de leur participation a la résistance dans
chaque cas de charge.

L’étude transversal s’intéresse a la répartition des efforts entre les poutres et a déterminer
la poutre la plus sollicité. Dans ce présent chapitre, on présente deux méthodes pour 1’étude
transversal en se focalisant sur la répartition du moment entre les poutres.

La 1°® méthode est celle de Guyon-Massonet-Bares, elle se base sur le calcul manuel et le
calcul de coefficient de participation pour déterminer la poutre la plus sollicitée.

La 2°™ méthode est la modélisation numérique de notre ouvrage et des charges appliquées
avec Robot Structural Analysis.

VI11.2- Application de la méthode de Guyon-Massonnet-Bares:

Cette méthode s’appuie évidemment sur la théorie des plaques, celle-ci permet de calculer
les sollicitations dans les tabliers de pont. Les déformées vérifient 1’équation différentielle
suivante :

0*w 0*w *w :
+2 L@ p&y)
ox* 0x? dy? = ody* D

Avec:
w: fléche.
p: la densité superficielle de la charge positionnée aux coordonnées x et y.

D: ER3/12(1 — v?) rigidité a la flexion de la plaque d’épaisseur h, de module d’élasticité E
et de coefficient de poisson v.

La résolution analytique de cette équation permet de déterminer les moments et les efforts
tranchants dans toute la dalle de dimensions axb avec a <b en associant un chargement
équivalent réparti sinusoidal de la forme :

mxm nym
q(x,y) = qo X smT X smT

La solution quelle que soit la charge appliquée, peut étre obtenue en décomposant celle-ci
sous la forme d’une série de Fourier :

oo

- mxm nym
q(x,y) = Z Z mnXSlI‘l—XSlnT

m=1 n=1

Pour obtenir la déformée:

mxm nym
w(x,y) = Z Z Apn X sin X smT

m=1 n=

Les coefficients A,,, sont déterminés en fonction des conditions aux limites.

RAKHROUR & NAMOUNE 62 E.N.ST.P



CHAPITRE VII : CALCUL TRANSVERSAL DU TABLIER

La résolution mathématique pour les plagues minces élastiques reste néanmoins complexe
et difficile a mettre en ceuvre.

Guyon utilisa une méthode approximative basée sur des coefficients de répartition donnant
des résultats approchés satisfaisants. Il s’occupa du cas d’une dalle orthotrope a rigidité
torsionnelle négligeable. Massonnet introduisit a cette théorie, la torsion et puis avec Bares
développa la méthode avec plusieurs exemples. Néanmoins, 1’artifice de calcul impose de
passer par une dalle rectangulaire équivalente a la dalle réelle disposant d’ une géométrie
parfois et souvent bien différente.

L’objectif est de déterminer les efforts transitant dans un grillage de poutres soumis a un
chargement quelconque, ponctuel ou réparti. Le systéme dalle + poutres est remplacé par un
systéme uniforme composé d’une dalle anisotrope ou orthotrope ayant des caractéristiques
constantes suivant chacun de ses axes transversal ou longitudinal. Ce passage d’une
répartition discréte de la rigidité a une répartition continue est I’hypothése principale sur
laquelle repose la théorie GMB.

Le réseau de poutres est assimilé a une dalle orthotrope de longueur L et de largeur 2b,
possédant 2 bords libres selon I’axe longitudinal Ox et 2 bords simplement appuyés selon
I’axe transversal Oy. La méthode s’appuie sur la résolution approchée de 1’équation
différentielle d’un grillage simple constitué, dans le sens y de m poutres (longerons) espacees
les unes des autres de b0, et dans le sens X, de n entretoises espacées de LO. Les poutres et
entretoises sont dans les deux sens, constituées par le méme matériau, Elles sont résistantes a
la torsion et assemblées aux nceuds rigidement 1’une a I’autre.

~.
< < <

—

[

Figure VII. 1 Grillage de poutres de la méthode Guyon-Massonet-Bares
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VI1.2.1- Calcul des parameétres:
V11.2.1.1- Paramétre d'entretoisement 0:

Ce parametre caractérise la souplesse de I’entretoisement : plus 6 est grand, plus souple est

I’entretoisement.
g_2+Pp
L |pe
12

b: demi largeur de la dalle: b = %‘1 =—=6m

AVec:

L: longueur de la poutre: L = 40m

pyp- rigidité de flexion unitaire des poutres par unité de longueur

pe. rigidité de flexion unitaire des entretoises par unité de longueur.
e Calcul de py:

Pour calculer p,, nous devrons en premier lieu déterminer:

La rigidité flexionnelle unitaire de la dalle seule /axe du centre de gravité poutre+dalle:

__El; 2264810555 F
Pop =7 == 210

= 107848.1217 E

La rigidité flexionnelle unitaire de la poutre seule / axe du centre de gravité poutre+dalle:

___El, 56608507.77
Pp="p = 210

= 269564.3227 E

La rigidité flexionnelle unitaire de la poutre+dalle /axe centre de gravité poutre+dalle:

Situation ELU : coefficient de poisson v = 0:

1'0_D};2 = 269564.3227 E + 107848.1217 E = 377412.444 E

pp:p_P+

Situation ELS : coefficient de poisson v = 0,2:

=55+ -PPP 9695643227 F + 1078481217 F _ 381906.116 E
Pp=Pr T 27 ' 1-022 '

e Calcul de p,:
Pour calculer p, nous devrons en premier lieu déterminer:

La rigidité flexionnelle unitaire de la dalle seule /axe du centre de gravité entretoise+dalle:

El;  6297741E
Lo, 1300

Paw = = 484441 E
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La rigidité flexionnelle unitaire de I'entretoise seule / axe du centre de gravité
entretoise+dalle:

EL,  41419819.84 E

= 318614 F
Lo 1300

De =

La rigidité flexionnelle unitaire de I'entretoise+dalle /axe centre de gravité entretoise+dalle:

Situation ELU : coefficient de poisson v = 0:

Pe = Po + 1’2’;2 = 31861.4 E + 4844.41 E = 36705.81 F

Situation ELS : coefficient de poisson v = 0,2:

=D, + Pac__ 31861.4 E + 184441E _ 36907.66 E
Pe =PeTT 27 ' 1-022 '

Donc le paramétre d'entretoisement 6 sera:

Situation ELU : coefficient de poisson v = 0:

o - balpp 6 +[377412.444E 02755
"L |p. 3 36705.81E

Situation ELS : coefficient de poisson v = 0,2:

o - balpp 6 +[381906.116 E 02750
L |p. 39 36907.66E

VI11.2.1.2- Paramétre de torsion «a:

L’effet de la torsion est caractérisé par le paramétre de torsion dont la valeur de o est

comprise entre 0 et 1.

az]’p"‘)/e

2, /PpPe
AVec:

¥p- rigidité unitaire a la torsion de la poutre.

Y rigidité unitaire a la torsion de I'entretoise.
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e Calcul de yy:

La rigidité unitaire a la torsion de la poutre sera calculée comme suit:

Cp

Vp:b_o

Avec :

C,: rigidité a la torsion de la poutre, calculée a I'aide d'une section simplifiée de la poutre

définie ci-dessous.

Section simplifiée:

S; = 2234.6 cm? : surface de la partie table de compression ;
S, = 1956 cm? : surface de la partie talon.

La section simplifiée est déduite de facon a garder les surfaces constantes et a simplifier la
géométrie vers des éléments rectangulaires dont les dimensions seront utilisees pour calculer

Cy:

130 . , 130

e
~ 7 1

B N~
% //J 10 17
Jio *

=

143 :’ 160

_\18 ~
60 60
Figure VII. 2 Section simplifiée de la poutre
La hauteur simplifiée de la partie talon est déduit par :

S, 22346

130 130 =17.19cm

h]_:

La hauteur simplifiée de la partie table de compression est déduit par :

S, 1956
= —=——=32.6cm

h2_60_ 60
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Puisque la hauteur totale de la poutre reste constante, la hauteur de I’ame est :
hs; = 210 — hy — h, = 160.21 cm

La rigidité a la torsion de la poutre est ensuite calculée par :

G boey’
CP =§lz hibi3 + Ozd l

Avec :

G : module de déformation transversale du béton.

h; et b;: plus grande et plus dimension de chacun des rectangles respectivement ;
b, ; entraxe des poutres ;

eq - épaisseur de la dalle.

A.N :

= 130 X 17.19% + 60 x 326 + 160.21 x 243 4 210X 25"
" 6(1+0.2) - : . .

Cp
= (Cp = 915898.852 F
Donc:

Cp 915898852 E

_ v = 4361423 E
" =, 210

e Calcul de y,: méthode préconisée par le guide VIPP67 pour les inerties de torsion:

LO

(=}
=

v
—

ht

| be

Figure VI1I. 3 Notation des éléments de I’entretoise pour le calcul de Y,
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L’entretoise est décomposée en 2 sections d’inertie K;
e Hourdis : (L, étant la distance séparant 2 entretoises)
Ki = %X % X Ly X hy> = 1/2 % 1/3 x 1300 x 253 = 3385416.667 cm*
Dalle fine et élancée = coefficient Y3 ; cohérence méthode GMB = coefficient %.

e Ame verticale entretoise:

K, = a[2h,/b,] X h, X b, ==[2 % 160/30] x 160 x 30° = 15360000 cm*

W[ =

Donc la rigidité unitaire a la torsion de 1’entretoise est:

Yo =G X (K, +Ky) /Lo = X (3385416.667 + 15360000) / 1300

2(1+0.2)
Ve = 6008.146 E

Donc, le paramétre de torsion sera:

Yp Ve 4361.423 E + 6008.146 E
a= =
2./ppPe  2V381906.116 E x 36907.66 E

a = 0.04367 =~ 0.044

VI11.2.2- Calcul du moment fléchissant longitudinal:
VI11.2.2.1- Disposition des poutres:

La figure suivante montre la disposition des poutres réelles par rapport au réseau de poutres
utilisé dans le développement de la méthode de Guyon-Massonet-Bares :

PI=1.05m Pl1=3.15m Pl =525m

A

+b
+b POUTRE III

+Yb POUTRE I
+7ib POUTRE I

-Yab
-%2b
-Yib

Figure VII. 4 Disposition des poutres (vue en plan)
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VI11.2.2.2- Coefficient de répartition transversale K,:

Onaéd = 0.28 et a = 0.044.
On utilise pour le calcul de K, l'interpolation de Sattler:

K = Kp + (K, — KS)a/ @
f(6) étant pour des valeurs de 0.1 < 6 < 1:

f6)=1- [(0,065-6)/0,663]
Ce qui donne pour notre cas:

£(0.28) =1 — 1(0,065-0.28)/0,663] — () 277
Donc l'interpolation de K sera donnée par:
K& = K9 + (Kp, — K2)0.044°277

Les valeurs que nous avons pour K, et K%, sont pour des valeurs de 8 = 0.25 et 8 = 0.3 (voir
Annexe)

Par interpolation linéaire de la forme:

0.28 — 0.25
0.3 -0.25

On obtient les coefficients K2 et K}, pour 8 = 0.28

K(0.28) = [K(0.3) — K(0.25)] + K(0.25)

Tableau VII. 1 Valeurs de K9, pour 8 = 0.28

Excentrement de la charge
-b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
g 0 0.9541 | 0.97948 | 1.00348 | 1.0225 | 1.03062 | 1.0225 | 1.00348 | 0.97948 | 0.9541
§_ b/4 | 0.2189 | 0.42222 | 0.62516 | 0.82574 | 1.0225 | 1.20904 | 1.38162 | 1.5461 | 1.70826
g b/2 | -5.50304 | -0.12772 | 0.24818 | 0.62516 | 1.00348 | 1.38162 | 1.75572 | 2.12174 | 2.4845
é 3b/4 | -1.21772 | -0.67344 | -0.12772 | 0.42222 | 0.97948 | 1.5461 | 2.12174 | 2.70236 | 3.2819
é b |-1.93022 | -1.21778 | -0.50304 | 0.2189 0.9541 1.7082 2.4845 3.2819 | 4.09358
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Tableau VII. 2 Valeurs de K1, pour 6 = 0.28

Excentrement de la charge

-b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
0 0.97232 | 0.98688 | 1.00156 | 1.01418 | 1.01996 | 1.01418 | 1.00156 | 0.98688 | 0.97232
(0}
% ° b/4 | 0.8928 | 0.92152 | 0.95194 | 0.98368 | 1.01418 | 1.03854 | 1.05174 | 1.05848 | 1.06318
S
_5 %’ b/2 | 0.82348 | 0.86314 | 0.90558 | 0.95194 | 1.00156 | 1.05174 | 1.0974 | 1.13364 | 1.1651
h=2Ne]
§ 3b/4 | 0.76222 | 0.8108 | 0.86314 | 0.92152 | 0.98688 | 1.05848 | 1.13364 | 1.20782 | 1.27656
b | 0.70554 | 0.76222 | 0.82348 | 0.8928 | 0.97232 | 1.06318 | 1.1651 | 1.27656 | 1.39376
On utilise l'interpolation de Sattler pour obtenir les valeurs de K5:
K% = Ky + (Km — K3)0.044%277
Tableau VII. 3 Valeurs deK§, pour 8 = 0.28
Excentrement de la charge
-b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
g 0 0.96177 | 0.9825 | 1.00267 | 1.019 | 1.0261 | 1.019 | 1.00267 | 0.9826 | 0.96177
>
S | b4 | 050262 | 0.6324 | 0.7627 | 0.8922 | 1.0189 | 1.1373 | 1.2427 | 1.341 | 1.4367
(1}
L | b2 | 0.05544 | 0.2894 | 0.5249 | 0.7627 | 1.0027 | 1.2427 | 1.4786 | 1.7057 1.929
c
.g 3b/4 | -0.3841 | -0.0485 | 0.2894 | 0.6324 | 0.9826 | 1.3408 | 1.7057 | 2.073 | 2.4376
‘D
& b -0.8205 | -0.3841 | 0.0554 | 0.5026 | 0.9618 | 1.4366 | 1.9290 | 2.4376 | 2.9569
On obtient ensuite les valeurs de K% pour les poutres réelles de notre ouvrages par
interpolation linéaire en fonction de leur disposition:
Tableau VII. 4 Valeurs deK§, pour 8 = 0.28
Excentrement de la charge
-b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
« 1(F)>51m 0.6404 | 0.7375 | 0.8347 | 0.9303 | 1.02114 | 1.1018 | 1.1707 | 1.2334 | 1.2942
P
© 2
S 5| ooy | 001148 | 02556 | 0.5014 | 0.7497 | 1.00066 | 12526 | 1.5013 | 1.7425 | 19799
.§ ol
o S.Egm -0.6023 | -0.2164 | 0.1725 | 0.5675 | 0.9722 | 1.3887 | 1.8174 | 2.2554 | 2.697
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Ces coefficient donnent la participation de chacune de nos poutres en fonction de
I’excentrement de la charge par rapport a I’axe de 1’ouvrage :

Axe de l'ouvrage

¥
105 ’I
4 A
A L, -,
-, - s,
2 ) A - ' s, & ’, -
fa £ - # s e A Ly
7 i i L A Py L/ - ’ S -
o . . ' 7

” | = /,’_/._.4 = LI L s “ : / e A e

-, -,
s Lo e ’/_/_4 |y A 7
7 Do ; / 7 57
v 4%
’ L “ // Sl oy ’/
/ Ly e 7 & ’

/e o % &7 Al ’/f
o /) -, .

GPA% A / L / f//
7 A 7 o v ;/’
4, s,

v, e o Lo é

s “ 7, ’

POUTRE I POUTRE II POUTRE III

Figure VII. 5 Disposition des poutres (vue en travers)

Les courbes de K% en fonction de I'excentrement de la charge et pour les différentes poutres
sont montrées sur la figure suivante:

3N

35

15

——P1
—=P2
i

Ka
"

05

-b -34}4/ B2 b/ 0 b/a b/2 3b/a b

Excentrement de la charge

Figure VII. 6 Courbes du coefficient de participation K%, pour chaque poutre
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VI11.2.2.3- Calcul de K e, pour chaque type de chargement:

L'intersection des chargements avec la courbe K, nous renseignera sur I'influence de
chaque type de chargement sur chaque poutre.

Les surfaces et les distances sont obtenues a partir du logiciel Autodesk AutoCAD. (voir

Annexe)
e Chargement sous systeme A(L):
Tableau VII. 5 K 10y, sous chargement A(L) pour 1 voie chargee
Poutre Surface Largeur chargée (m) s
P1 3.9501 3.33 1.18621622
P2 5.1739 3.33 1.55372372
P3 6.3834 3.33 1.91693694
Tableau VII. 6 K4 10, Sous chargement A(L) pour 2 voies chargées
Poutre Surface Largeur chargée (m) e
P1 7.3511 6.67 1.10211394
P2 8.5169 6.67 1.27689655
P3 9.6418 6.67 1.44554723
Tableau VII. 7 K 1m0, Sous chargement A(L) pour 3 voies chargées
Poutre Surface Largeur chargée (m) e
P1 10.0574 10 1.00574
P2 10.0304 10 1.00304
P3 9.9309 10 0.99309
e Chargement sous systéeme B.:
Tableau VII. 8 K 1y, SOUs chargement B, pour 1 file
Poutre K1 K2 Ky moy
P1 1.2614 1.1592 1.2103
P2 1.7820 1.4598 1.6209
P3 2.3290 1.7459 2.03745
Tableau VII. 9 K4 1, Sous chargement B, pour 2 files
Poutre K1 K2 K3 K4 K o moy
P1 1.2614 1.1592 1.1362 1.0346 1.14785
P2 1.7820 1.4598 1.3769 1.0426 1.415325
P3 2.3290 1.7459 1.6030 1.0416 1.679875
RAKHROUR & NAMOUNE 72 E.N.S.T.P



CHAPITRE VII : CALCUL TRANSVERSAL DU TABLIER

Tableau VII. 10 K4 e, sous chargement B, pour 3 files

Poutre K1 K2 K3 K4 K5 K6 Ky
P1 1.2614 | 1.1592 | 1.1362 | 1.0346 | 1.006 | 0.8825 | 1.07998333
P2 1.7820 | 1.4598 | 1.3769 | 1.0426 | 0.9588 | 0.6256 | 1.20761667
P3 2.3290 | 1.7459 | 1.6030 | 1.0416 | 0.9047 0.37 | 1.33236667

e Chargement sous systeme By:
Tableau VII. 11 K e, sous chargement B, pour 1 tandem
Poutre K1 K2 Ky moy
P1 1.2333 1.1477 1.1905
P2 1.7425 1.4184 1.58045
P3 2.2554 1.6745 1.96495
Tableau VII. 12 K 0, sous chargement B, pour 2 tandems
Poutre K1 K2 K3 K4 Ko moy
P1 1.2333 1.1477 1.1018 0.9908 1.1184
P2 1.7425 1.4184 1.2525 0.9170 1.3326
P3 2.2554 1.6745 1.3887 0.8373 1.538975
e Chargement sous systéme Mc2o:
Tableau VII. 13 K, moy SOUS chargement M1
Poutre Surface Largeur chargée (m) ey
Pl 2.3301 2 1.16505
P2 2.9443 2 1.47215
P3 3.5613 2 1.78065
e Chargement sous systéeme D24
Tableau VII. 14 K 4 1, SOUs chargement Do
Poutre Surface Largeur chargée K moy
P1 3.5153 3.2 1.09853125
P2 4.0051 3.2 1.25159375
P3 4.4548 3.2 1.392125
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Les coefficients K, ., €t les moments pondérés correspondant sont récapitulés dans le
tableau suivant:

Tableau VII. 15 Moment fléchissant réel pondéré pour chaque poutre et cas de chargement

Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3
Charges et MO K MO réel K MO réel K MO réel
surcharges (KN.m) | “™Y | (KN.m) e (KN.m) i (KN.m)
Charge

permanente G 7402.53 1 7402.53 1 7402.53 1 7402.53
Systéme 1 voie 1021.31 | 1.1862 1211.49 1.5537 1586.83 1.9169 1957.78
A 2 voies 2042.58 | 1.10211 2251.15 1.2769 2608.16 1.4455 2952.64

3 voies 2760.32 | 1.00574 2776.16 1.00304 2768.71 0.9931 2741.24

Systeme 1 f!le 912.56 1.2103 1104.47 1.6209 1479.16 2.03745 1859.29
B 2 files 1687.28 | 1.14785 1936.74 1.41532 2388.04 1.679875 2834.41

¢ 3 files 2198.1 | 1.07998 2373.91 1.2076 2654.46 1.332367 2928.67
Systeme | 1 tandem 633.13 1.1905 753.74 1.58045 1000.63 1.96495 1244.06
B: 2 tandems | 1273.48 | 1.1184 1424.26 1.3326 1697.03 1.538975 1959.85
Mci2o 1749.9 | 1.16505 2038.72 1.4722 2576.11 1.78065 3115.95

D24 2970 1.09853 3262.63 1.25159 3717.23 1.392125 4134.61

VI11.2.2.4- Combinaisons des charges:

Les combinaisons de charge sont conformes au Reglement des Charges pour le calcul des
Ponts Routiers (RCPR 2008 art 6.2.2)

Tableau VI1I. 16 Combinaisons de charges pour la détermination

de la poutre la plus sollicitée

Moment sous combinaison (KN.m)

Poutre 1 Poutre 2 Poutre 3

G+1.2A(L) 10733.92 10724.98 10945.70

ELS G+1.2B, 10251.22 10587.88 10916.94

o G+Mc120 9441,25 9978,64 10518,48

G+Dy4g 10665.16 11119.76 11537.14

1.35G+1.6A(L) 14435.27 14423.35 14717.64

ELU 1.35G+1.6B, 13791.67 14240.55 14679.29

o 1.35G+1.35M¢120 12745,68 13471,17 14199,96

1.35G +1.35D49 14397.97 15011.68 15575.14
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VI11.3- Application de la méthode numeérique:

La modélisation numérique faite en utilisant le logiciel Autodesk Robot Structural
Analysis est passée par les étapes suivantes :

- Modélisation des poutres et des appuis ;

- Définition des charges permanentes CP+CCP

- Définition des différentes surcharges (Al ; B¢, Mc120, D240) ;
- Combinaison et pondération des charges et surcharges ;

- Lancement des calculs.

La figure suivante montre le modéle numérique final du tablier :

Figure VII. 7 Modele numérique du tablier

Suite aux calculs, la poutre la plus sollicitée est la poutre I11 sous chargement du poids propre
G et du convoi D240. Les efforts calculés vis-a-vis I’ELU et I’ELS sont indiqués sur les deux
figures suivantes :

|

W\

Figure VII. 8 La poutre la plus sollicitée a ’ELU d’apres le modéle numérique
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Figure VII. 9 La poutre la plus sollicitée a ’ELS d’aprés le modéle numérique

Les efforts obtenus pour la poutre 111 sous différent cas de chargement sont récapitulés dans le
tableau suivant :

Tableau VII. 17 Moment et efforts tranchant maximal obtenu par modélisation numérique

ELU M(KN.m)| V(KN) ELS M(KN.m) | V(KN)

1.35G+1.6 AL1 13107.04 | 1341.166 G+1.2 ALl 9741.06 996.570

1.35G+1.6 AL2 14624.68 | 1460.895 G+1.2 AL2 10879.28 1086.561

1.35G+1.6 AL3 14066.34 | 1466.273 G+1.2 AL3 10460.89 1090.528

1.35 G+1.6BC1 12969.52 | 1357.719 G+1.2BC1 9637.91 1025.001

1.35 G+1.6BC2 14469.68 | 1555.914 G+1.2BC2 10763.04 1157.826

1.35 G+1.6BC3 14403.75 | 1531.462 G+1.2BC3 10713.59 1139.487

1.35 G+1.35Mc120 | 14202.42 | 1444.637 G+Mc120 10520.31 1070.101

1.35 G+1.35D240 | 15073.24 | 1732.225 G+D240 11165.36 1283.129

VI1.4- Comparaison des resultats :

On calcul I’erreur en pourcentage sur 1’évaluation des efforts sollicitant la poutre 111 sous
différent cas de charge en utilisant la formule :

M — Mp04:
e = guyon modele % 100

Mguyon
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Tableau VII. 18 Erreur sur I’évaluation du moment sollicitant la poutre I1I

Moment sous combinaison (KN.m)
Mguyon (KN-m) Mmodéle (KN-m) e (%)
G+1.2A(L) 10945.70 10460,89 4.43
ELS G+1.2B; 10916.94 10713,59 1.86
o G+Mc120 10518,48 10520,31 0.02
G+Dy49 11537.14 11165,36 3.22
1.35G+1.6A(L) 14717.64 14066,34 4.43
ELU 1.35G+1.6B, 14679.29 14403,75 1.88
o 1.35G+1.35M¢120 14199,96 14202,42 0.02
1.35G +1.35D49 15575.14 15073,24 3.22

L’erreur maximale est de e = 4.43 %
L’erreur sur la combinaison la plus défavorable sous chargement G et convoi D240 est de :
e=322%
VI11.5- Conclusion :

D’aprés la méthode de Guyon-Massonet-Bares, la poutre la plus sollicitée par le moment
est la poutre I11 sous les combinaisons suivantes:

E.LS: Mg.p,,, = 11537.14 KN.m
ELU M1.35G+1.35D240 = 1557514 KNm

D’aprés le calcul numérique, la poutre la plus sollicitée par le moment est la poutre 111 sous
les combinaisons suivantes:

E.LS: Mg+p,,, = 1116536 KN.m

ELU M1.35G+1.35D240 = 15073,24 KNm

L’erreur sur 1’évaluation du moment sollicitant la poutre III étant de e = 3.22 %, la
marge est jugée acceptable pour continuer 1’é¢tude du tablier en utilisant les résultats du
modeéle numérique.
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CHAPITRE VIII : ETUDE DE LA PRECONTRAINTE ET CALCUL DES DEFORMATIONS

VII1.1- Introduction:

Le béton précontraint, tout comme le béton armé, associe le béton aux armatures, mais le
principe est fondamentalement différent.

L’inventeur de la précontrainte, Eugéne Freyssinet, eut 1’idée de ne faire travailler le béton
qu’en compression. Il définit en 1928 la précontrainte par : «Pré contraindre une construction,
c’est la soumettre avant application des charges a des forces additionnelles déterminant des
contraintes telles que leur composition avec celles qui proviennent des charges donne en tout
point des résultantes inférieures aux contraintes limites que la matiere peut supporter
indéfiniment sans altération. ».

En effet, le principe de la précontrainte est de soumettre le béton a des contraintes
préalables permanentes de compression. Une fois le béton en service, les contraintes de
compression s’oppose aux contraintes de traction engendrées par les charges et surcharges.

L’utilisation du béton est ainsi optimisée et rentabilisée en 1’utilisant pour sa meilleur
qualité, sa résistance a la compression.

Les contraintes préalables de compression sont appliquées grace a des cables de
précontrainte en acier. On tend ces cables par des vérins de précontrainte qui vont par réaction
appliquer un effort de compression sur le béton.

VI11.1.1- Procédé de la précontrainte:
Le procédé utilisé pour notre ouvrage est la mise en tension des cables par « post-tension ».

Ce type de précontrainte consiste en la mise en tension des cables déja enfilés dans des
gaines apres le coulage et le durcissement du béton a I’aide d’un vérin appuyé sur le béton,
une fois que la tension voulue est atteinte, le cable ainsi tendu est bloqué avec un systéme
d’ancrage a travers lequel on injecte un coulis de mortier (cachetage) pour protéger les cables
contre la corrosion et assurer 1’adhérence entre le cable et le béton.

VI11.1.2- Calcul de la précontrainte :

La détermination de I’effort de précontrainte a appliquer doit prendre en compte deux
phases de réalisation.

a) Phase de mise en tension :

Le calcul de la contrainte de traction de 1’acier du cable sur toute sa longueur permet de
déterminer la valeur a obtenir pour les allongements a la mise en tension ; complété par la
prise en compte des rentrées de clavettes aux ancrages et le raccourcissement instantané du
béton, il fournit la valeur initiale de la force de précontrainte le long du céble.

b) Variation dans le temps :

Le calcul de la valeur finale de cette tension doit tenir compte des raccourcissements
différés du béton dus au retrait et au fluage ainsi que de la relaxation d’acier. Cette valeur est
a introduire dans le calcul de I’ouvrage.
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VI111.2- Calcul du nombre de cables :

Le calcul du nombre de cables se fera selon le BPEL a I’ELS, et la vérification a I’ELU
les justifications seront faites selon la classe II.

e Caractéristiques de la poutre :

On rappelle les caractéristiques geométriques des poutres calculées dans le Chapitre VI :

Tableau VIII. 1 Caractéristiques géométriques de la poutre

Section en about Section médiane
Poutre Poutre + hourdis Poutre Poutre + hourdis

B (m?) 1,3423 1,8673 0,7627 1,2877
v' (m) 1,1107 1,4240 1,1228 1,5722

v (m) 0,9893 0,9260 0,9772 0,7778

I; (m*) 0,5389 1,0103 0,4121 0,7926
i? (m?) 0,401 0,541 0,540 0,616
rendement p 0,365 0,410 0,492 0,503

Caractéristiques des armatures actives :

On rappelle les caractéristiques des armatures actives évoquées dans le Chapitre IV :

Tableau VIII. 2 Caractéristiques géométriques et mécaniques des armatures actives

1 L
Cable Nombre P |4, (mm?) forg [reg Diametre de
de torons | (mm?) (Mpa) | (Mpa) gaine (m)
T15s 13 150 1950 1860 1674 0.08
e Caractéristiqgues mécaniques du béton:
On rappelle les caracteéristiques du béton établies dans le Chapitre 1V :
Tableau VIII. 3 Caractéristiques mécaniques
fe2zs(MPa) | fi28 (MPa) Op1(MPa) Ope2(MPa)
35 2.7 -4.05 -2.7
Avec :
{ Oper = —1.5 X fiag
Optz = —fr28
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e Moment sollicitant :

Tableau VIII. 4 Moments sollicitant la poutre

My, (MN.m) 3,64
My (MN. M) 11,165
M ( MN.m) 7,138

Avec :

M,,, - moment sous poids propre de la poutre seulement.
M,,i» : moment sous poids propre G.

M,,.4 - Moment sous poids propre G et convoi Dago.

VI11.2.1- — Détermination de la précontrainte minimale :

Les caractéristiques considérées sont celles de la poutre médiane avec hourdis
La précontrainte minimale est donnée par : Pp,;, = max (P;; P;;) avec:
P, : précontrainte minimale en section sous-critique.
P, : précontrainte minimale en section sur-critique.
Leurs valeurs sont calculées par les formules suivantes :
e Précontrainte minimale en section sous-critique :

Bxvxv
= X
I X (w+v")

_ 1.2877 X 0.7778 X 1.5722
170.7926 x (0.7778 + 1.5722)

P>P

(Mmax - Mmin)

X (11.165 — 7.138) = 3.4 MN

e Précontrainte minimale en section sur-critique :

M
P> P” — ; max
Bxv +v' —-d
p 11.165 — 6.46 MN
= 0.7926 o

12877 x 1.5722 T 1-9722 = 0.235

Comme P;; > P, la section est sur-critique et la précontrainte minimale est alors :

Pmin: maX(PI; P”):PII:64'6MN
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VI11.2.2- Détermination du nombre de cables a mi- travée :

Le nombre de cables est déterminé par :

Pmin

nz= m
Avec :
n : nombre de cébles.
AP : pertes de tension estimées a 25% de la tension initiale
P, : précontrainte par cable donnée par :
Py = min{(0,8 X f,rg X Ac); (0,9 X feq X Ac)}
P, = min{(0,8 x 1860 x 1950 x 107¢); (0,9 x 1674 x 1950 x 107)}
P, = min(2.9016; 2.938)
= P, = 2.9016 MN

Donc :

6.46
nz=
(1-0.25)2.9016

n =297

On prend donc : 3 cables 13T15s.

VI111.2.3- Veérification de la borne supérieure :

Pour s’assurer que P, n’est pas excessive et éviter le surplus de cables, on vérifie la condition
suivante :

Mmax - Mmin

0'75nP0 < Bnetteabc - ph
Avec : gy, = 0.6f.,5 = 21 MPa.

11.165—7.138
0.503 x 2.35

0,75 x 3 x 29016 < 1.2877 x 21 —

= 6.5286 < 23.634 = verifiée.
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V111.2.4- Vérification du nombre de cables en about :

Les caractéristiques considérées sont celles de la section médiane seule.
Les contraintes doivent satisfaire les conditions suivantes :

P v
O-sup = _+_(Peo + Mgp) = _1'5ft] = Ebt
B, I
P v _
Oinf — B_ - I—(Peo + Mgp) < O,6fcj = Op¢
n n

AVec:

e . excentricité de la précontrainte donnée par :
eo=—(' —d') =-(1.1228 — 0.235) = —0.8878

D 0T b 09128 +3.64) = —15
{0,7627 04121 ' 64) =2 —1,5f;
P 1.1228

- —U. . < .
(57627 ~ 02121 F X ~0-9128 +3.64) < 0,6f,

Ce qui donne:
{P < 15.97 MN
P <8.29 MN
Le nombre de cébles sera alors:
< P
=1 -2app,

On considere des pertes faibles (10%) a 1’about pour nous placer dans un cas défavorable.

8.29
NS ——————
0.9 x 29016

n< 3,17
Donc les 3 cables vérifient la limite de contrainte a 1’about.

VII11.3- Vérification des contraintes normales :

La vérification des contraintes se fera pour les différentes étapes de réalisation en
s’assurant que la contrainte appliquée est admissible et ce en vérifiant I’inégalité:
Omin = 0 = Omax

Avec :
0 =04+ 0y, +0oyp
o : contrainte a la fibre supérieure ou inférieure selon v et v’ respectivement.

. . . Mgv . .
g,  contrainte due au poids propre avec o, = =0 o M, est le moment sous poids propre.
. N . . P
o, : contrainte due a la précontrainte o, = —.
B
. , . Myv
omp : contrainte due au moment de la précontrainte oy, = —=

Omax - CONtrainte maximale admissible.
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La condition & vérifier sera donc :

. ( v
max Io-min—__(PeO_M)YSJmax

=

o

Omin < Osup <

Sy

!

P v
< O-minSE-l'(PeO_M)TSO-max

Omin = Ginf < Omax

——

VI111.3.1- Etapes de la vérification :

Les contraintes admissibles a vérifier lors des phases de réalisation sont indiquées sur la
figure suivante :

Exécution Service
Fréquente Quasi perm
-1,5fy 0.6f; -1.5f; | 0,6f -1.5fy { 0.5fq

0.6fq [-1,6f |

0 0

-0, 71y

1
Figure VIII. 1 Contraintes admissibles pour les différentes phases et combinaisons
e Premiere étape (7 jours) :
- La mise en tension est a 50%.
- Les pertes considérées sont de 10%.
- Le moment sollicitant est celui du poids propre de la poutre seule.

- La résistance a la compression & 7 jours :

= 7 X feos
77 476 +0.83 x 7

Omax = 0.6 X fo; = 0.6 X 23.179 = 13.907 MPa

= 23.179 MPa

- La résistance a la traction a 7 jours :
fir = 0.6 4+ 0.06 x 23.245 = 1.991MPa
Omin = —1.5fr; = —2.986MPa
- Effort de précontrainte:
P=(1-4P)x05xnXx P, =0.90x0.5x%3x29016 =3.9172 MN

-Vérification des contraintes :

S172 (3.9172 x 0.8878 — 3.64) 09772 _ 552 MPa < 13.907 MP ifie
{Usup 0,7627 04121 “= ¢ verlflee
3.9172 1.1228

+ (3.9172 X 0.8878 — 3.64)

= 4.69 MPa < 13.907 MPa = verifiée.

9inf =0 7627 04121
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e Deuxieme étape (28 jours) :
- La mise en tension est a 100%.
- Les pertes considérées sont de 10%.
- Le moment sollicitant est celui du poids propre de la poutre seule.
- La résistance a la compression a 28 jours : f.,g = 35 MPa.
Omax = 0.6 X fryg = 0.6 X 35 = 21 MPa
- La résistance a la traction a 28 jours :
firg = 2.7 MPa
Omin = —1.5f1,6 = —4.05 MPa
- Effort de précontrainte:
P=(1—-4P)xnx Py, =09 x%x3x29016 =7.834 MN

-Vérification des contraintes :

7.834 2
P X _ =2, < Lo '
{O-sup 0.7627 (7.834 x 0.8878 — 3. 64)04121 2.41 MPa <21 MPa = verifiée
7.834 8
; 7.834 X 7 4 = 19.3 MPa < 21 MP
Oinf = 07627+( 834 x 0.8878 — 3.6 )04121 3 MPa < a = verifiée

e Troisieme étape (apres coulage de la dalle):
- Les pertes considérées sont de 15%.
- Le moment sollicitant est celui du poids propre de I’ouvrage a vide.
- La section résistante considérée est celle de la poutre seule.
- Les résistances a la traction et compression sont les mémes que la phase précédente.
- Effort de précontrainte:
P=(1-4P)xnxP,=0.85%3x29016 = 7.4 MN

-Vérification des contraintes :

7.4 2
= —_— — < = =7
Osup 07627 — (7.4 x0.8878 — 7. 138) O YERTI = 11.04 MPa < 21 MPa = verifiée.
7.4 8
. = — . < . 'ye .
%inf = 07627 + (7.4 x0.8878 —7. 138) 03171 = 8.15 MPa < 21 MPa = verifiée
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e Quatrieme étape (apres durcissement de la dalle):
- Les pertes considérées sont de 15%.
- Le moment sollicitant est celui du poids propre de 1’ouvrage a vide.
- La section résistante considérée est celle de la poutre avec hourdis.
- La résistance a la compression a 28 jours : f.,g = 35 MPa.
Omax = 0.5 X fog = 0.5 X 35 = 17.5 MPa (combinaison quasi perm)
- La résistance a la traction a 28 jours :
firg = 2.7 MPa
Omin = —1.5f1,6 = —4.05 MPa
- Effort de précontrainte:
P=(1—-4P)xnx P, =0.85%x3x%x29016 =7.4 MN

-Vérification des contraintes :

7.4 0.7778 o

Osup = 12877 (7.4 x 1.34—7.138) 0 7926 3.04 MPa < 17.5 MPa = verifiée.
7.4 1.5722 o

Oinf = 15877 ———+ (74 x1.34—-7.138) 5792¢ = = 11.21 MPa < 17.5 MPa = verifiée.

e Cinquieme étape (en service):
- Les pertes considérées sont de 25%.
- Le moment sollicitant est celui de la combinaison maximale a I’ELS (G+D24) .
- La section résistante considérée est celle de la poutre avec hourdis.
- Les résistances a la traction et compression sont les mémes que la phase précédente.
- Effort de précontrainte:
P=(1-4P)xnXxP,=0.75% 3 x 29016 = 6.53 MN

-Vérification des contraintes :

6.53 8
I e—— — — — i < - =7 .
Osup 12877 (6.53 x 1.34 —11. 165) 0 7926 = 7.46 MPa < 21 MPa = verifiée
6 53 - -7
Oinf = 12877 —— + (6.53 X 1.34 — 11. 165) 07926 = 0.24 MPa < 21 MPa = verifiée.
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VI11.4- Tracé des cables :

Le tracé des cables sera dévié sur le plan vertical de sorte a contrer I’effet du moment
variable le long de la poutre, tout en comportant un alignement droit nécessaire a 1’ancrage
d’environ 1 métre au voisinage de I’about.

L’allure généralement adoptée est forme parabolique de deuxieéme degrés d’équation :
Y =aX?*+bX+c
V111.4.1- Position des cables 1°,2° et 3° sortant de I’about :

Les cables sont disposés en about de fagon a coincider la résultante des efforts de
précontrainte avec le centre de gravité (moyenne du centre de gravité de la poutre seule et le
centre de gravité de la poutre avec hourdis).

Le cable central sera ainsi placé a :

1/poutre seule + U’poutre+hourdis _ 1.1107 + 1.4240
2 B 2

Les espacements a respecter entre cables sont montrés sur la figure suivante :

~ 1.27m

B

A
A X Ix
) Y AN LN
! N A T
A
_____ Sl e
& Y 1D
L‘—’, ‘—A < ¥ o y

¥ Y

Figure VIII. 2 Espacements a respecter entre cables

Ou X et Y doivent vérifier : X > 0.85a etY > 0.85b
Les valeurs de a et b sont pour 13T15s :

Tableau VII1. 5 valeurs des espacements a et b pour 13T15s (Freyssinet)

a = b( mm)
feag(MPa)

Unités | 24 44 60

13C15 | 450 | 340 | 310
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En interpolant pour notre résistance de f,,s = 35 MPa on obtient :
a = 389.5mm

Donc :
X >331mm

On prend un espacement : X = 0.335 m.

La disposition des cables retenue en about est montrée sur la figure suivante :

)V Ve
M_Z/ //// /M
/

e

/
Ve
Ve
’ , 1.605
/s
/ 1.270
0.935

X N N

~ ~ <~

Figure VII1. 3 Disposition des cébles en about

VI111.4.2- Position des cables 1°,2° et 3° a mi travée section médiane:

Les conditions constructives a respecter qui dictent la disposition sont les suivantes :

d|  fu
v
— ¥ =g
=07 =
PR ITTIR th
d] | =0 : >0 |‘_ =0
g-152 A a=29 i

g _[(3 x15)+ gs,Tx 25)+ ¢.5] P

Figure VIII. 4 Conditions constructives sur les cables

Ou le diametre de la gaine est @ = 8 ¢m dans notre cas.

Les cables seront placés sur I’axe de la poutre pour éviter la torsion :
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Figure VIII. 5 Disposition des cables a mi- travée

Les conditions a vérifier sont donc :
18 > 1.50 = 18 > 12 = vérifiée

42 — 26 =2 20 = 16 = 16 = vérifiée

VI111.4.3- Trajectoire des cables :

Les dispositifs d’ancrage étant linéaires, une partie des cables auras une trajectoire linéaire
et ce au voisinage des abouts. On laisse une distance de 12cm a chaque about pour laisser
place au cachetage de la précontrainte. La profondeur d’ancrage étant généralement de 1m et
en soustrayant les 12 cm de cachetage la partie linéaire s’étend donc sur 88cm.

N.B : Dans ce qui suit, on considere 1’origine du repére des équations coincidant avec la
fibre inférieure a mi- travée.

Les positions fixées des cables en about et milieu de la poutre sont récapitulés dans le
tableau suivant :

Tableau VIII. 6 Position des cables en mi- travée et en about

X (m)
0 19.88
Y1 (m) 0,18 0,935
Y2 (m) 0,26 1,27
Y3 (m) 0,42 1,605
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Les cables suivront une allure parabolique entre les deux positions :

Yl = a1X2 +b1X+C1
YZ = a2X2 +b2X+C2
Y, = azX?+ b3X +c3

La dérivée de ces équations sera de la forme :

Y'=2aX+b = tan (a)

Puisque les cables seront horizontaux a la section médiane :

Y'(0)=b=0

Le coefficient b s’annulant pour les trois équations, on procéde a la résolution de ces
derniéres en remplagant les valeurs de X déja établies.

o 1% cable:

{ Yl(O) = a1(0)2 + C1 = 018 — { a1 = 19 X 10_3
Y;(19.88) = 611(19.88)2 +c; = 0935 c; =0.18
o 2°™caple:

{ Y,(0) = (12(0)2 +c, =0.26 { a; = 2.55x% 1073

)
Y,(19.88) = a,(19.88)2 + ¢, = 1.27 ¢, = 0.26
e 3™ caple:
{ Y3(0) = a3(0)? + ¢; = 0.42 _ { a, =3x1073
Y5(19.88) = a;(19.88)? + c5 = 1.605 ¢ = 0.42

Les equations des trajectoires des 3 cables sont donc :

Y, =19%x1073X%2 4+ 0.18
Y, =2.55x1073X2% 4+ 0.26
Y, =3x1073X% + 0.42
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Le tableau suivant présente les coordonnées des cébles a différents abscisses le long de la
poutre :

Tableau VII1. 7 Position des cables le long de la poutre

X (m)

Linéaire Parabolique Lineéaire

-19,88 | -19 15 10 5 0 5 10 15 19 19,88

Y1(m)| 093 087 061 (037|023 018 023 |037| 061 | 0,87 | 0,935

Y2(m)| 127 |118| 083 | 052 | 032 | 0,26 | 0,32 | 052 | 083 | 1,18 | 1,27

Y3 (m)| 1605 | 15 11 (072 | 05 | 042| 05 |072] 11 15 | 1,605

N.B : pour des raisons pratiques les valeurs sont approchées au centimetre pres.
Les angles tangents a la trajectoire seront calculé par :

a(X) = Arctan(Y' (X))
Le tableau suivant recense les valeurs de a a

Tableau VII1. 8 angles tangents aux cables a différents abscisses

a(X)(rad)
X=0m X=10m X=19maX=19.88m
Cable 1 0 0,038181 0,075796
Cable 2 0 0,050956 0,101043
Cable 3 0 0,059928 0,118719
1=
___————
%
10.00 7
19.00
19.88
20.00

Figure VIII. 6 Tracé des cables de précontrainte
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VI11.4.4- Vérification de I’angle de relevage solen le BPEL :
Soit a I’angle de relevage des cables au niveau de 1’about, cet angle devra vérifier la

condition suivante :
Ty —T T, +T
Arcsin M < a < Arcsin| =
P P
Avec :

T, : Effort tranchant a vide sous (G) : T,,, = 0.744 MN
Ty, : Effort tranchant en charge sous (G+Dy40) : Tyy = 1.283 MN

T : Effort tranchant limite que peut supporter la section d'about : T = 7 X b,, X 0.8 X h

7. Contrainte tangentielle limite en état limite de service : T = \/(0.4 X fij X (ftj + ax)

o, : Contrainte normale au niveau de la fibre neutre : o, = =
n(P+d)

B,,: section nette B, = B — ( X (p—z)

n: n = Dp+a) —N\T 4

b,:largeur nette b,, = bgpour — (N X K X @)

Les valeurs de parameétres sont résumés dans le tableau suivant :

Tableau VIII. 9 Parametres de vérification de I’angle de relevage

Désignation Valeur
b, (m) 0,52
B, (m) 1,85
P (MN) 6,53

o, (MPa) 3,52
7 (MPa) 2,59
T (MPa) 2,53

L’angle de relevage est ainsi étre compris entre :
1.283 — 2.53

6.53
= —11.01° < a < 30.15°

Les angles de relevage des trois cables seront déduits a partir des dérivées des équations de
trajectoire au niveau de 1’about.

0.744 + 2.53)

A ,
resin ( 6.53

) <a< Arcsin(

Comme :
Y'(19.88) = 2a(19.88) = tan (a)
Alors :
a = Arctan(39.76a)
Donc:

a, = Arctan(39.76a,) = 4.34°
a, = Arctan(39.76a,) = 5.79°
a; = Arctan(39.76a5) = 6.8°

Les trois angles vérifient donc la condition sur I’angle de relevage.
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VI11.5- Caractéristiques géométriques des sections nettes :

Le placement de gaines dans la section des poutres changent leurs caractéristiques
géométriques, notamment la section et ’inertie. On consideére les caractéristiques suivantes de
la gaine et on calcul les caractéristiques nettes des poutres en prenant compte du vide créé par
les gaines :

(2)2 2
Bgaines = == 50.2655 cm?
m@* mx8* .
Ig gaine = 54 = —c7— = 201.062 cm

V111.5.1- Section d’about sans hourdis :

Tableau VIII. 10 Caractéristiques géométriques nettes de la section d’about sans hourdis

Dimensions 72
Elément | Type B(cm?) | Z(cm) Iy (em*) Sia=Z x B (cm?) i . I)5(cm®)
)| i) X (@)
1 poutre / / 134225 | 111.071 | 53894626.5 1490856.675 165591627.8 | 219486254,
2 gaine / / -50.265 160.5 201.062 -8067,61275 -1294851,85 | -1294650,78
3 gaine / / -50.265 127 201.062 -6383,7185 -810732,25 -810531,187
4 gaine / / -50.265 98.5 201.062 -4951,15175 -487688,447 | -487487,385
Btot Z Sx I/A section
Désignation Valeur

Bpyue (cm?) 13271,7035

Bret (cmz) 12608,11833

S/a brut (cm3) 1471454,192

S/a net (cm3) 1397881,482

I/a brut (cm4) 216893584,9

I/n net (cm®) 195204226,4

v' (cm) 110,871539

v (cm) 99,12846105

I; (cm®) 53751194,22

I et (cm®) 48376074,8

rendement p 0,349109697
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V111.5.2- Section d’about avec hourdis :

Tableau VII11. 11 Caractéristiques géométriques nettes de la section d’about avec hourdis

E’I Dimensions
r?1 Type B(cm?) | Z(cm) I, (cm™) Sw=ZxB(cm®) |Z*xB(cm*) | Ia(cm*)
en b(cm)| h(cm)
t
1 | poutre | / /| 186725 | 142.401 | 101025997 2658981.675 3786417915 | 479667504.3
2 | gaine / /| -50.2655 | 160.5 201.062 -8067,61275 -1294851,85 | -1294650,784
3 | gaine / /| -50.2655 | 127 201.062 -6383,7185 -810732,25 | -810531,1875
4 | gaine / /| -50.2655 | 985 201.062 -4951,15175 -487688,447 | -487487,3854
Beor = 18521,7035 cm? =ZZZ;9580,19 om? Zﬁ?%%uaz cm?
Désignation Valeur

Bprur (cm?) 18521,7035

By (cm?) 17595,61833

S/a brue (cm?) 2639580,19

S/anet (cm?) 2507601,18

I/n prue (cm*) 477075119,2

I/p net (cm*) 429367607,3

v’ (cm) 142,5128196

v (cm) 92,4871804

I; (cm®) 100901103,8

I per (cm®) 90810993,45

rendement p 0,391560092
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VI111.5.3- Section médiane sans hourdis :

Tableau VIII. 12 Caractéristiques géométriques nettes de la section médiane sans hourdis

El Dimensions
m | Type B(ecm?)| Z(cm) | I,(cm*) Sp=ZxB(m®) | Z2xB(cm*) | Ix(cm*)
t b(cm)| h(cm)
1 | poutre | 7 /| 7627.4 | 112.283 | 41207846.0 856424.0119 96161482 | 137369328.1
2 | gaine | / /| -50.26 42 201.062 -2111,151 -88668,342 | -88467,28
3| gaine | 7/ /| -50.26 26 201.062 -1306,903 -33979,478 | -33778,416
4| gaine | 7/ /| -50.26 18 201.062 -904,779 -16286,022 | -16084,96
Btot , z S La section = 137231748 cm®
= 7476,6035 cm = 852104,5212cm?
Désignation Valeur
Bprye (em?) 7476,6035
Bper (cm?) 7102,773325
S/a brut (cm?) 852104,5212
S /anet (cm?) 809499,2951
Ls prut (cm*) 137231748
1s et (cm*) 123508573,2
v (cm) 113,9694677
v (cm) 96,03053229
40117849,26
I; (cm®)
Ig et (cm™®) 36106064,33
rendement p 0,464466441
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Tableau VII1. 13 Caractéristiques géomeétriques nettes de la section médiane avec hourdis

V111.5.4- Section médiane avec hourdis :

Dimensions
Elément | Type B(cm?) | Z(cm) I;(em*) S/ =Z X B (cm?) Z? X B (cm*) I;5(cm*)
b(cm)| h(cm)
1 poutre / / 12877.4 | 157.217 | 79256613 2024549.012 318293079,3 397550578.1
2 gaine / / -50.265 42 201.062 -2111,151 -88668,342 -88467,28
3 gaine / / -50.265 26 201.062 -1306,903 -33979,478 -33778,416
4 gaine / / -50.265 18 201.062 -904,779 -16286,022 -16084,96
Byor = 12726,6035 cm? ZS" L)a section = 397411361,6 cm*
= 2020223,363 cm®
Désignation Valeur
By (cm?) 12726,6035
Bt (cm?) 12090,27333
S8 brue (cm®) 2020223,363
S/anet (cm?) 1919212,195
Ip prue (cm*) 397411361,6
I/a net (cm*) 357670225,4
v’ (cm) 158,7401825
v (cm) 76,25981745
I; (cm®) 76720736,21
I per (cm®) 69048662,59
rendement p 0,471776729
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VI11.6- Pertes de précontrainte :

La précontrainte appliquée initialement par les vérins perds une partie de sa tension sous
differentes causes et difféeremment en fonction de la position du point en question le long de la
poutre et au fil du temps ; ¢’est ce que nous appelons perte de précontrainte.

Ces pertes peuvent étre classifiées en deux catégories étant différenciées par leur temps
d’apparition aprés tension initiale :

- Pertes instantanées : qui apparaissent trés peu apres la mise en tension.
- Pertes différées : qui apparaissent apres une longue durée de la mise en tension.
VI11.6.1- Pertes instantanée :
VI111.6.1.1 Pertes dues au frottement du cable sur la gaine :

Ces pertes sont déterminées par la formule :
Ao, (x) = 0po(1— e~ UF+en)
Avec :
x : distance depuis les organes de mise en tension jusqu’a la section considérée.
gy - Contrainte de tension a l'origine.
0po = Min(0.8 fyr55 0.9fpey) = 1488 MPa
B : angle de frottement qui représente la variation de 1’angle sur la distance x, donné par :
B(x) = a(x) — a(0)
f : coefficient de frottement en courbe.

@ : coefficient de frottement en ligne (m™1).

Les valeurs de ces coefficients sont obtenues par le tableau suivant :

Tableau VIII. 14 Valeurs moyennes des coefficients f et ¢

f

MNature ¥
Cas des armatures | 3=R=6 | R=¢
(m) m) | im™
I Fils tréfilés 29 _R
Cables ronds o0 0,16
ne traversant et lisses 0 002
pas de joints 21_R .
ou surfaces -
de reprise Torons 100 0.18
Fils tréfilés _
Cables ronds % 0,18
traversant et lisses 0.003
de nombreux 6_R !
joints ou reprises -
de bétonnage Torons 100 0.20

Notre cas étant :
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le cable ne traversant pas de joints ou surfaces de reprise

R=6m

E—
f=0.18rad™?

@ =0.002m™?

Les valeurs des pertes a différentes sections sont récapitulées dans le tableau suivant :

Tableau VIII. 15 Pertes par frottement

Section | Cable | x (m) B (rad) fB+ ox | Ao, (MPa) | A0y ey (MPa)| A0y mey (%)
0.00L C1 0 0 0 0
C2 0 0 0 0 0 0
C3 0 0 0 0
0.25L C1 10 0,034 0,026 38,43
C2 10 0,046 0,028 414 41,1 2,76
C3 10 0,054 0,03 43,46
0.5L C1 20 0,072 0,053 76,87
C2 20 0,097 0,057 82,99 82,37 5,54
C3 20 0,114 0,060 87,26

VI111.6.1.2 Pertes dues au recul d'ancrage :

Ces pertes correspondent a un glissement des torons ou fils dans les clavettes et des
clavettes dans les plaques d’ancrages lors de la détension du vérin et du blocage des clavettes.

Ces pertes sont déterminées par la formule :

Avec :

k : coefficient égal a: k = f x £+ 9 = 0.18

ou :

Aoy (x) =2 X 0o X k(d — X)

B

7 + 0.002

[ : longueur du céble tiré, on suppose dans un premier temps que la précontrainte sera
appliquee des deux cotés et on considére [ = 20 m.

. b bl b E
d : distance a laquelle s’annule la perte par recul d’ancrage : d = /Jp—igk
PO

ou:

g : intensité du recul d’ancrage : g = 6 mm (d'apres ALGA).
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On auras donc :

j190 x 10°x 6 x 1073

1488 x k

Les valeurs de d et k calculées sont récapitulées dans le tableau suivant :

Tableau VIII. 16 Valeurs des parameétres d et k

Cable [ (m) B (rad) k d (m)
1 20 0,038 0,00234 18,08
2 20 0,051 0,00246 17,65
3 20 0,06 0,00254 17,37

On remarque que d < % et donc la perte par recul d’ancrage n’atteint pas le milieu de la

poutre. Il est alors possible d’appliquer la précontrainte des deux cotés.

Les valeurs des pertes sont calculées a différentes sections de la poutre :

Tableau VII11. 17 Pertes par recul d’ancrage

Section

Cable | x(m) k d (m)| 4oy (MPa) | 404 moyen (MPa) | A0y moyen (%)

0.00L C1 0 |0,00234|18,08 126,10

C2 0 |0,00246 | 17,65 129,16 128,84 8,66

C3 0 |0,00254 17,37 131,26
0.25L C1 10 |0,00234 | 18,08 56,36

C2 10 |0,00246 | 17,65 55,99 56,01 3,76

C3 10 |0,00254 (17,37 55,69
0.5L C1 20 [0,00234 | 18,08 0

C2 20 [0,00246 | 17,65 0 0 0

C3 20 [0,00254 | 17,37 0

N.B : puisque la section a 0.5L dépasse la distance d les pertes par recul d’ancrage sont

nulles.
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VI111.6.1.3 Pertes dues au raccourcissement instantané du béton:

La mise en tension des cables ne pouvant s’effectuer que cable par cable, la mise en
tension du deuxieme céble va entrainer un raccourcissement de la poutre et du premier cable ;
de méme la mise en tension du troisieme cable va entrainer un raccourcissement de la poutre
et des deux premiers cables. Ces pertes, qui dépendent du nombre de cébles, seront données
par la formule :

A _(m-1DEp  (B-1Ep
%= "0 Ej"T 2x3 Eij"
Ep
%e = 3pq; b

op,; : désignant la contrainte au niveau du centre de gravité des armatures de précontrainte sous
les diverses actions permanentes appliquées au jour j de la mise en précontrainte.

P PXxeXe My Xe
R
g g

ou :
P =nA.(0, — 40,) = 3 x 1950 x 107°(1488 — 4a,,)
e=v —moy(Yy;Y,; Y3)

Les caractéristiques géometriques et le moment sollicitant considérés étant ceux de la poutre
seule, on récapitule ces derniers pour les différentes sections dans le tableau suivant :

Tableau VIII. 18 Caractéristiques et efforts utilisés dans le calcul des pertes par
raccourcissement du béton

Section x(m) B (m?) I, (m* v’ (m) Yinoy (M) e (m) | Mgy (MN) | P (MN)
0.00L | ¢ 1,3272 0,53751 1,109 127 | -0.1613 0 8.7048
0.25L | 10 0,7477 0,40118 1,1397 0803 | 0,3367 2687 8,46
05L | 20 0,7477 0,40118 1,1397 0,2867 | 0,853 3.64 8.22

Les valeurs des pertes dues au raccourcissement instantané du béton seront donc pour chaque
section :

Tableau VIII. 19 Pertes par raccourcissement du béton

Section 0p; (MPa)| Ao, (MPa) | Ao, (%)
0.00L 6.98 12.29 0.83
0.25L 11.46 20.17 1.36
0.5L 18.17 31.99 2.15
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VI111.6.1.4 Pertes instantanées totales:

Tableau VIII. 20 Pertes instantanées totales

Section | Ag 110y (%) | A0y moyen (%) Ade (%) 4o; (%)
0.00L 0 8.66 0.83 9.49
0.25L 276 3.76 1.36 7.88
0.5L 5.54 0 2.15 7.69

VI111.6.2- Pertes différées :

VI111.6.2.1 Pertes dues au retrait du béton :

Le retrait est un phénomeéne de raccourcissement du béton dans le temps di a I’évaporation
de I’eau excédentaire contenue dans le béton et a des réactions chimiques. Ce retrait a lieu

dans le premiers mois apres le coulage du béton.

La valeur de la perte de précontrainte due au retrait vaut :

Aor = E, X &,

&, . déformation due au retrait, dépendant du climat ayant effet sur le béton.

(

|
|

Puisque notre ouvrage est en zone climatique A, on prend donc : &, = 2 X 107,

g =2x10"*
g, =3x107*
& =4x10"*%
& =5x10"*

La perte par retrait vaudra donc :

Ao, =2 %x107* x 190 000 = 38 MPa

en zone A

en zone B
en zones B',C,D1

en climat desertique

38
AO',- (%) = F88 = 2.55%

VI111.6.2.2 Pertes dues au fluage du béton:
Le fluage est caractérisé par une augmentation de la déformation du béton dans le temps. La

valeur de la perte de précontrainte due au fluage vaut :

Avec :

Of D X 0 X
! b El]

P PXeXe MpXe

O-sz

Et:P = Pyn(1— 4o, — 4c,)

Ig

Ig
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Les caracteristiques géometriques et le moment sollicitant considérés étant ceux de la
poutre+hourdis, on récapitule ces derniers pour les différentes sections dans le tableau

suivant :

Tableau VIII. 21 Caractéristiques et efforts utilisés dans le calcul des pertes par fluage du béton

Section x(m) B (m?) I, (m* v' (M) |Yimey (M) e (m) Mg, (MN) P (MN)
000L | o | 18521 = 1.009 | 14251 | 127 0,551 0 8.62
025L ' 10 | 12727 | 07672 | 15874 | 0,803 |0,7844 53 8,35
O0SL | 20 | 12727 | 07672 | 1.5874 | 0,2867 1,3007 7.138 8.03

Les valeurs des pertes dues fluage du béton seront donc pour chaque section :

Tableau VIII. 22 Pertes par fluage du béton

Section

o, (MPa) | Aos; (MPa) | Aoy (%)
0.00L 14.41 64.16 4.31
0.25L 20.19 103.4 6.95
0.5L 11.91 157.2 10.56

VI111.6.2.3 Pertes dues a la relaxation des aciers :

La relaxation de I’acier est un relachement de tension a longueur constante. Elle apparait pour
les aciers a haute limite élastique utilisés en béton précontraint pour les contraintes
supérieures a 30 ou 40% de leur contrainte de rupture garantie. La perte due a la relaxation
des aciers vaut :

A _ 6 O-pi
0y = 100,01000 fprg Ho ) O;
Avec :

P1oo0 - Valeur garantie de la relaxation isotherme a 1000 heures en pourcentage de la tension
initiale p;900 = 2.5% (tres basse relaxation).

U, - coefficient pris égal a 0.43 pour les aciers TBR.

gp; - contrainte admissible sans les pertes instantanées :

Opi = Opo — Aoy = 1488 — Ag;
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La perte différée finale est prise égale a :

Tableau VIII. 23 Pertes par relaxation des aciers

Section Ac; (MPa) = o, (MPa) | Ag, (MPa) | Ag, (%)
0.00L 141.21 1346.79 59.41 4
0.25L 117.25 1370.75 63.11 4.24
0.5L 114.43 1373.57 63.55 4.27

VI111.6.2.4 Pertes différées totales :

5
Aoy = Aoy, + Aoy + gﬂap

5
Le coefficient P tient compte de la non-indépendance des pertes. La perte par relaxation

diminue sous ’effet du retrait et du fluage du béton.

Tableau VIII. 24 Pertes différées totales

Section Aa, (%) Acg (%) Aa, (%) Aag (%)
0.00L 2.55 4.31 4 10.19
0.25L 2.55 6.95 4.24 13.03
0.5L 2.55 10.56 4.27 16.67

VI111.6.3- Calcul du pourcentage des pertes total :

Les pertes de précontrainte totales vaudront la somme des pertes instantanées et de pertes

différées :

Ao, = Ao; + Aoy

Tableau VIII. 25 Pertes totales

Section Aa; (%) Aoy (%) A (%)
0.00L 9.49 10.19 19.68
0.25L 7.88 13.03 20.91
0.5L 7.69 16.67 24.36

L’estimation des pertes a 25% est donc vérifiée apres le calcul. Le nombre de cables est donc
bien vérifié et égale a 3 cables de 13T15s.
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VII1.7- Calcul justificatif des poutres :
VI1I1.7.1- Vérification a PELS :

La vérification des contraintes est refaite en utilisant les valeurs exactes des caractéristiques
géomeétriques nettes et des pertes de précontrainte.

VI11.7.1.1 Vérification des contraintes normales :

La condition a vérifier sur les contraintes normales est :

< < p v
Omin = Osup = Omax Omin < E (Pey — M) 7 < Omax

=

!

P v
Omin = Oinf < Omax ko-mm = + (Pey — M) T < Omax

Les contraintes limites en exécution et en service étant :

Classe Exécution Service
Rares Fréguente _Quasi perm
0.6f [-1,5f 0.6f -1,5f i 0,61y -1, 5ftj i 0,51

-1,5f

11

Figure VIII. 7 Contraintes admissibles pour les différentes phases et combinaisons

Les valeurs caractéristiques de la précontrainte selon (article 4.1.31.BPEL) :
En phase de construction : P; = 1.02P, — 0.8AP

En phase d’exploitation : P, = 0.98P, — 1.2AP

Avec AP étant les pertes totales de précontrainte.

Les excentricités seront calculées par rapport a la hauteur moyenne des trois cables :

Tableau VIII. 26 Hauteurs moyennes des trois cables a différents abscisses

Y, (m) Y, (m) | Y3 (m) | Yy (M)
x=05 0,907 1,232 1,561 1,233
x=L/4 0,371 0,515 0,719 0,535
x =3L/8 0,228 0,324 0,495 0,349
x=1LJ/2 0,180 0,260 0,420 0,287

On considere les pertes a travers les différentes phases comme suit :
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Phase 1 (7 jours) : les pertes sont & 50% des pertes instantanées.
Phase 2 (28 jours): les pertes sont a 100% des pertes instantanées.

Phase 3 (apres coulage de la dalle): les pertes sont & 50% des pertes différées et 100% des
pertes instantanées.

Phase 4 (en service sous charge D-qo) : les pertes sont a 100% des pertes totales.

Le tableau suivant résume les valeurs des contraintes et la vérification de ces derniéeres avec :

v

O'p:MXE
P, v’
O’l—Eiplxe()XE
P, v’
Gz—Eipzxeoxz
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Tableau VIII. 27 Veérification des contraintes lors des phases 1 et 2

Phase 1 Phase 2
X X X X X X
X=0\ _yja| =318 =12 |*7% =1/a|=31/8| =172
e (m) 012 | 060 | 079 | 08 | -012 | 060 | 079 | 085
Mg (KN.m)| 0 | 2687 | 3402 | 3640 | 0,000 | 2,687 | 3402 | 3,640
P,(MN) | 429 | 429 | 429 | 429 | 828 | 828 | 828 | 828
P, (MN) | 404 | 404 | 404 | 404 | 7.63 | 7.63 | 7,63 | 7,63
o, |Owmp| 000 | 638 | 812 | 871 | 000 | 638 | 812 | 871
(MPa) | 0y | 0,00 | 750 | 695 | -1034 | 000 | -7,50 | -9.62 | -10,34
Gy | Osup | 421 | 037 | 235 | 302 | 813 | 072 | -453 | -583
(MPa)| 0y | 213 | 1292 | 1531 | 1618 | 412 | 2493 | 2955 | 3113
Gyz | Osup | 397 | 035 | 221 | -285 | 749 | -066 | -418 | 537
(MPa) | 04y | 201 | 1217 | 1442 | 1519 | 380 | 2298 | 27,23 | 28,70
o | Owp | 421 | 601 | 577 | 560 | 813 | 566 | 359 | 288
(MPa)| o4y | 213 | 542 | 836 | 579 | 412 | 1743 | 1993 | 20,79
oo | Osup | 397 | 603 | 501 | 587 | 749 | 572 | 395 | 334
(MPa)| o4y | 201 | 467 | 747 | 485 | 380 | 1548 | 17,62 | 1836
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Tableau VIII. 28 Vérification des contraintes lors des phases 3 et 4

Phase 3 Phase 4
x=0|% x X x=o0|%* x x
=L/4 | =3L/8 | =L/2 =L/4 |=3L/8| =L/2
e (m) 0,19 1,05 1,24 1,30 0,19 1,05 1,24 1,30
Mg s (KN.m) | 0,000 | 4,600 5,851 6,253 | 0,000 | 8,181 | 10,617 | 10,971
P, (MN) 8,00 8,00 8,00 8,00 7,17 7,17 7,17 7,17
P, (MN) 7,21 7,21 7,21 7,21 5,97 5,97 5,97 5,97
[ Osup | 0,00 4,54 5,80 6,22 0,00 8,07 10,53 10,91
(MPa) | 0y | 0,00 -9,40 -12,06 -1294 | 0,00 | -16,71 | -21,89 | -22,70
Op1 | Osup | 291 | -2,00 -3,54 406 | 2,61 | -1,79 | -317 | -3,64
(MPa) | 045 | 649 23,44 26,71 27,82 5,82 21,00 23,93 24,93
Op2 Osup | 2,62 0,78 0,01 -3,66 4,99 1,48 0,02 -3,03
(MPa) | 0y | 5,86 21,13 24,08 25,09 4,84 17,48 19,92 20,75
Omax | Tsup | 291 2,54 2,27 2,16 2,61 6,28 7,36 7,27
(MPa) | 0y | 6,49 14,04 14,64 14,88 5,82 4,29 2,04 2,23
Omin | Osup | 262 5,32 5,81 2,56 4,99 9,55 10,55 7,88
(MPa) | 6.,y | 5,86 11,74 12,02 12,15 4,84 0,77 -1,93 -1,95
Les contraintes admissibles a chaque étape étant :
Tableau VIII. 29 Contraintes admissibles lors des 4 phases
Phase 1 Phase 2 Phase 3 Phase 4
Opea (MPQ) -1.39 -1.89 -1.89 -1.89
Ope1 (MPQ) -2.99 -4.05 -4.05 -4.05
ope (MPQ) 13.91 21 21 21
Donc toutes les contraintes maximales vérifient les contraintes admissibles.
RAKHROUR & NAMOUNE 106 E.N.S.T.P




CHAPITRE VIII : ETUDE DE LA PRECONTRAINTE ET CALCUL DES DEFORMATIONS

VI111.7.1.2 Vérification des contraintes tangentielles:

Dans la verification des contraintes tangentielles, nous avons besoin de vérifier les deux
conditions suivantes :

2 2 —2
7 < 0.4f; (ftj +§O'x> =1

fj 2 _
2 < 2 ] (0 6f.; — Ox) (ftj +§O'x) = 7,°

Sio, < 0.4f;jonaurat; < 1, il nerestera qu’a vérifier 7 < 7.
Tel que :

— VredSn (y)

avec:  Vieq = Voer — X Pisin(a;)
Iyby

P
Ox =5~ avec: P =Y P;cos(a;)
n

Tableau VIII. 30 Paramétres utilisées pour la vérification des contraintes tangentielles

Cable a |P(MN)| Pcos(a) | Psin(a)
1 6.67 2,19 2,17 0,25
2 5.69 2,19 2,18 0,22
3 4.25 2,19 2,18 0,16
Somme 6,54 0,63
P 6.54
o =5 = 1g5 " 3.53 MPa < 0.4f,5 = 14 MPa

On vérifiedonc que T < 7 :

_ (1283 -063)x 0707 _
t= 1.01 x 0.52 - a

2 2
T = J0.4ft,- (ftj +§ax) = j0.4 x 2.7 (2.7 +§3.53> = 2.336 MPa

Les conditions sur les contraintes tangentielles sont donc vérifiées a I’ELS.
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VI111.7.2- Vérification de I’inclinaison des bielles:
En désignant par 5, 1"angle entre les fissures et la fibre moyenne de la poutre :

tan(2p,) = 2t

Oy — Oy
La condition a vérifier est : 8, < 30°

, . . .y P
o , 0, . représentent les contraintes normales au niveau du centre de gravité ;o, = =

T, . contrainte tangentielle ultime

- _ VureaSa() _ (1732~ 0.63) x 0.707
u Iyb,, 1.01 X 0.52

= 1.48 MPa

On obtient donc :
= B, = 20.01° < 30°
La condition est donc Vvérifiee.
VI11.7.2.1 Justification du béton :

La justification concernant le béton consiste a verifier que la contrainte de compression des
bielles de béton demeure inférieure a la contrainte ultime du béton. Cette vérification se
traduit par le fait que la contrainte de cisaillement :

La condition est donc vérifiée.

VI111.7.3- Ferraillage de la poutre:
VI11.7.3.1 Armature longitudinal :

Pour contrer les effets de traction, nous avons besoin d’armatures longitudinales qui
représentent au moins :

Be | Nocfy

Ag >
1000 ' f, oy

(article 6.1.32 BPEL)

B,: I’aire de la section de béton en traction. B, = 0.2012 m? ;

oy - la valeur absolue de la contrainte maximale de traction. o;,; =1.95 MPa ;
Onp: - CONtrainte de traction correspondant au centre de gravité oy, = 1.173 MPa ;
y; - hauteur du centre de gravité de la partie tendue y; = 0.1858 ;

Ny, : la résultante des contraintes de traction correspondantes Ny,; = B.oy,: = 0.263
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—

0.1858 I@ LH

0.1173

—

0.1950

Figure VIII. 8 Partie tendue de la poutre médiane avec hourdis

On aura donc :

1 1
Not =5 X 0y X By = 5 X 1.95 x 0.1921 = 0.187 KN

Les armatures nécessaires seront donc :

0.2012 0.236 2.7

> X = 8. 2
As =000 T 500 X195 PO m

On prend 5HA16 = 10.05 cm?.

VI11.7.3.2 Armature de peau :

Les armatures de peau sont réparties et disposées suivant deux directions sensiblement
orthogonales sur toute la périphérie de la section considérer

La section des armatures de peau est disposée parallelement dans les zones périphériques
de la piéce parallélement a la fibre moyenne.

Apin = (3 2/-0'1B>
min = Max|3cm m'lOO

Avec :

B: la section de la poutre homogéne

0.1
Amin > max (3 ' 100 X 7477) = 7.477 cm?

Soit 10HA10 (As = 7.87cm?)
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VI111.7.3.3 Minimum d’armature transversal :

Pour la justification des armatures d'ame d'une poutre, I'inclinaison £, des bielles de béton
est calculée au niveau du centre de gravité de la section. Si I'dme ne comporte que des
armatures passives perpendiculaires a la fibre moyenne de la poutre, lI'inégalité de l'article
§7.3.22 BPEL se traduit par :

Atfe ftj
- 0> =
anSths_[Tu 3 X tan f3,,

Avec :

A; : section minimale des armatures transversales ;
S; : espacement des armatures ;
B - angle des bielles g, = 20.01°;

vs = 1.15;

Par réarrangement de 1’inégalité précédente on obtient :

At an)/s [ ftj
—> X |1, — =2 xt
St - f‘e Tu 3 gﬁu

A.N :

At>0.52><1.15x[148 2.7]><t 20.01° = 2 53
S, = 500 ' 3 | 7 BANEL T e am
VI111.7.3.4 Pourcentage minimal des armatures :

A X fe

— >04MP
by X S¢ Xys — “

A 0.52x 115
S, = 500

X 0.4 =4.78cm
La condition sur I’espacement étant :

S; <min(0.8h; 3b,; 1m) =min(0.8 X 2.1; 3x0.52;1m)=1m
On choisit S, = 20 cm et on obtient donc : A; > 0.96 cm?

On prend un cadre de HA12 = 1.13 cm?

VI111.7.3.5 Cadres de talon

Ces cadres sont destinés a assurer la couture du talon sur I'ame. Ces armatures doivent étre
efficaces, donc ancrées, au niveau de la jonction &me talon, ce qui peut étre obtenu en croisant
les aciers dans I’ame. Un scellement efficace dans le talon est assuré par un ancrage en crosse
le long du pied de talon. On opte pour des étriers HA12.
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etrier HA12
HA10

T AR s R ——— —
Lﬁ@f — J

+ 4 HALR
=20 cm
+ 4
HA12
X
SR Y
— SHAlc etrier HA12

Figure VIII. 9 Ferraillage de la poutre
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VI111.8- Calcul des déformations :
VI111.8.1- Introduction :

Une poutre isostatique simplement appuyée peut subir des déformations sous I’effet de son
poids propre seul, d’autre part la mise en précontrainte 1’une telle piéce engendre aussi des
déformations (rotation, fléche, raccourcissement ...etc.). Néanmoins, il est nécessaires que ces
déformations puissent librement se produire sons toutefois modifier les efforts de
précontrainte et par conséquent 1’état de précontrainte résultant dans les diverses sections des
appuis, ¢’est pourquoi dans la plus part des cas ce type de poutres sont posées sur des appuis
en Néopréne (caoutchouc synthétique) permettant la liberté des rotations et les déplacements
d’appui.

Les chargements citées précédemment provoquent des déformations qui se manifeste sous
forme de :

- Fléche maximale a mi travée ;
- Rotation d’appui ;
- Déplacement horizontale du au retrait et au fluage ainsi que la température.

VI111.8.2- Fléches et contre fleches :
VI111.8.2.1 Fléche due au poids propre :

Le poids propre est supposé comme étant une charge uniformément repartie la fleche est
donnée par la formule suivante :
5GL*
fo = 384E, I,

G : poids propre réparti du tablier par poutre G = 221

= 38.935 KN/ml.

L : longueur d’une travée L = 40 m.
E, : module de déformation différée E, = 37003/ f.,5 = 12102.94 Mpa.

I : inertie de la section poutre+hourdis a mi-travée I, = 0.79257 m*.

5% 38.935 x 1073 x 394
= f,

6 =382 % 12102.94 X 0.79257 _ 1222 ¢cm

VI111.8.2.2 Fleche due a la surcharge D240 :

f _ 5M00240L2
S 48El,

E;: module de déformation instantanée E; = 110003/ f,,s = 35982 Mpa.
My, ., - moment fléchissant sous D249 par poutre M, . = 2970 KN.m.

5 X 2970 x 1073 x 402
1 =
fs 48 x 35982 x 0.79257

=1.74cm
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VI111.8.2.3 Fléche due a la surcharge D240 et le poids propre :

L’addition des deux fleches obtenues donne la fleche due au poids propre et a la charge
d’exploitation (D24g) €n cas de service :

fors = 12.22 4+ 1.74 = 13.96 cm

VI111.8.2.4 Fléche due a la précontrainte :

L’effet des efforts des cables de précontraintes provoque une fléche vers le haut.

D’aprés la méthode de Vereschagin, la fleche due a la précontrainte est donnée par la formule:

L/ZM
fp:J;) —xdx—EIZQY

M, =N(x)-e

Avec :

Ou:
N (x) : ’effort normal du a la tension de précontrainte, donné par :
N(x) = (0p0 — 40s) A, z cos(a;)
e . excentricité de précontrainte par rapport a la section poutre+hourdis, donnée par :
e =v" —moy(Y,,Y,, Y3)
a; : angles tangents aux trois cables a la position donnée.

Y; - ordonnée du centre de gravité du diagramme de M,,.

Q; : aire du diagramme du moment de précontrainte M,,.

Les caractéristiques considéerées sont celles de la poutre+hourdis.

Tableau VIII. 31 Moment di a la précontrainte

Section N(x) (MN) | v' (m) Yoy (M) e(m) |M,(MN.m)
0.00L 6.96 1.4251 1.27 0,1551 1.079
0.25L 6.87 15874 | 0.803 0,7844 5.39
0.5L 6.584 15874 | 02867 | 1,3007 8.564
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On calcule I’abscisse du centre de gravité pour chaque partie trapézoidale du diagramme ci-
dessous avec la formule :

_h (ZB + b)
¢ 7 3\B+b
0.00L 0.25L 0.5L
A
B C
F 1.08
539
—8.564
D
/[Il 4}/
10 10
Figure VIII. 10 Diagramme du moment dd & la précontrainte
Trapeze ABEF :
10 (2 X 5.39 + 1.079) 11
=3 \"539+1079 /) ™
Trapeze BCDE :
_ 10 (2 X 8.564 + 5.39) +10 = 15.38
2= 3\ 78564 + 5.39 - e
La valeur de la fleche due a la précontrainte vaudra donc :
> QOY; QupeXe1 + QpepeXer 32.345 x 6.11 + 69.77 x 15.38

E,l; E,l; 12102.94 x 0.7672

On assigne un signe négatif a la fleche pour prendre compte de sa direction en haut.

V111.8.2.5 Fleche de Construction :

La fleche de précontrainte étant supérieure a la fleche due au poids propre, une fleche vers le
bas est implémentée lors du coffrage pour diminuer la fleche finale subit par la poutre. La
fleche de construction vaut :

3 3
fo= Z(fp —fe) = 7 (13.68 —12.22) ~ 1cm
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VI111.8.2.6 Fléche totale :
En service a vide :
frot = fp+fc+fc=-13.68+1222+1=-035cm
En service sous charge :

feot = fp + fe+s + fc = —13.68+ 1396 +1 =137cm

VI111.8.2.7 Vérification de la fleche admissible :

La condition a vérifier a I’ELS étant :

ftot < fadm

Avec :

( L

- i<
00 siL<55m

faam =

| L
kO.Scm+1000 siL>5m

: _ 4000 _
AN: foam =05cm+ 000 = 4.5cm

La fleche totale maximale (f;,; = 1.37 cm) vérifie donc cette condition.

V111.8.3- Calcul des rotations :
V111.8.3.1 Rotation sous poids propre :
La rotation due a la charge répartie du poids propre est donnée par la formule :
9. = GL3
G 7 24E, I,

Avec :
I; : moment d’inertie de la section poutret+hourdis en about. I; = 1.009 m*
Cette rotation vaudra donc :

38.935 x 1073 x 393

= =7.88x 1073
9 = 34 x 1210294 x 1.009 _ 88 x 107" rad

V111.8.3.2 Rotation sous surcharge D240 :
La rotation due a la surcharge du convoi D4 est donnée par la formule :

95 — M0D240L
3E,I;
Cette rotation vaudra donc :
2970 x 1073 x 39

Os = 3% 12102.94 x 1.009

=3.16 Xx 1073 rad
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V111.8.3.3 Rotation d’appui sous I’effet de la précontrainte :

La précontrainte provoque une rotation vers le haut qui vaut :
L/2
M, dx

6, =
b EvIG 0

L/2 . : . . . URRT
) 0 / M, dx : est I’aire du diagramme du moment de précontrainte précédemment €tabli sur la
Figure VI1I11.10

L/2
Mpdx = Qupr + Qpcpr = 32.345 + 69.77 = 102.115 MN.m?
0
Cette rotation vaudra donc :
102.115

0, = — = —-8.36 x 1073 rad
P~ T12102.94 x 1.009 ra

V111.8.3.4 Rotation total :
En service a vide :
Oor = 0, + 05 = (—8.36 +7.88) x 1073 = —4.8 x 10™* rad
En service sous charge :

Oror = 0, + 05 + Os = (—8.36 + 7.88 + 3.16) x 1072 = 2.68 x 1073 rad

V111.8.4- Calcul des déplacements :
V111.8.4.1 Déplacement du a une rotation d’appui :

Le déplacement du a la rotation d’appuis est donné par la formule :
_ sin@-h_ 0-h_ 268x107°x235
o~ 2 2 2
VI111.8.4.2 Déplacement du au retrait :

IR

=-315x103m

Le déplacement du au retrait est donné par la formule :

A, =£r%= 2><10‘4x?=3.9x10‘3m
VI111.8.4.3 Déplacement du au fluage :
Le déplacement du au fluage est donne par la formule :
L Aos L 157.2%39

Appy = SfluEZ—X— ————=0.016m

E, "2 19x105x2

VI111.8.4.4 Déeplacement du a la variation de température :

Le déplacement du a la variation de température, défini auparavant dans le Chapitre 111, est
donné par la formule :

L 39
Ar = a X AT xzz1.1><10‘5><35x7=7.5x10‘3m
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VI111.8.4.5 Déplacement total :

Le déplacement total est donné par la formule :

2 2
Broe =5 (8o + Ay + Apy,) + 4 = (§ (=3.15+3.9 + 16) + 7.5) x 1073 = 18.7 X 1073 m

VI111.9- Conclusion :

Le calcul détaillé de la précontrainte nous a permis de déterminer le nombre de cables
nécessaires pour assurer la resistance des poutres aux contraintes appliquées.

Le calcul des déformations nous a permis de Vérifier que la fleche maximale des poutres ne
dépasse pas la fleche admissible imposée par les reglements.

Les vérifications sur les contraintes et les déformations étant validées, on peut passer a
I’étude du hourdis et des entretoises pour finaliser 1’étude de la superstructure.
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CHAPITRE IX : ETUDE DU HOURDIS ET DES ENTRETOISES

IX.1- Introduction:

Les ponts a poutres comportent en général des hourdis centraux et des hourdis en
encorbellement qui sont tous des dalles appuyées sur un ou plusieurs cotés. L'une des
fonctions de ces hourdis est de transmettre les charges aux poutres et aux entretoises. Cette
transmission s'effectue par des déformations locales, notamment de flexion, des hourdis.

Dans notre cas, en présence d’entretoises intermédiaire, le hourdis ne joue pas le role
d’entretoisement.

Ce présent chapitre se focalise sur I’é¢tude de I’hourdis a la flexion transversale puis a
I’étude des entretoises.

I1X.2- Etude du hourdis :
1X.2.1- Etude de la flexion transversale :

On utilise un modele numérique d’une une bande b = 1 m pour I’évaluation des efforts
auxquels est soumis le hourdis :

Figure 1X. 1 Modele numérique du hourdis

Ce dernier est modélisé comme élément barre reposant sur 6 appuis (pour simuler les
poutres sur lesquelles il s’appuie)

Le moment transversal sous les différentes combinaisons est explicité dans les tableaux
suivants :

Tableau IX. 1 Moment transversal appliqué au hourdis a P’ELS

Moments (KN.m)
Combinaisons En travée (nappe inférieure) | Sur appuis (nappe supérieure)
G+ 1.2AL1 4.68 8.24
G+ 1.2AL2 4.81 7.96
G+ 1.2AL3 4.4 7.5
G +1.2BC1 31.47 36.58
G+ 1.2BC2 48.39 46.17
G + 1.2BC3 42.17 44.82
G + 1.2BT1 43.9 46.43
G + 1.2BT?2 44.14 54.72
G+ M., 31 21.09
G + Dy 12.49 18.96

RAKHROUR & NAMOUNE 118 E.N.ST.P



CHAPITRE IX : ETUDE DU HOURDIS ET DES ENTRETOISES

Tableau IX. 2 Moment transversal appliqué au hourdis a ’ELU

| Moments (KN.m)

Combinaisons En travée (nappe inférieure) | Sur appuis (nappe supérieure)
1.35G + 1.6AL1 6.25 11.03
1.35G + 1.6AL2 6.43 10.65
1.35G + 1.6AL3 5.89 10.05
1.35G + 1.6BC1 41.95 48.82
1.35G + 1.6BC2 64.54 61.6
1.35G + 1.6BC3 56.25 59.81
1.35G + 1.6BT1 61.17 61.95
1.35G + 1.6BT2 61.51 73.01

1.35G + 1.35M,1,, 41.85 28.47
1.35G + 1.35D,4, 16.87 25.59

1X.2.2- Ferraillage du hourdis a la flexion transversale:

Pour le ferraillage du hourdis, on considére une bande b = 1 m travaillant en flexion simple.
L’enrobage considéré sera ¢ = 5 cm.

Section minimale & respecter :
La section d’armatures tendues A, est au moins égale a la valeur minimale fixée par la regle

du milliéme et la condition de non fragilité :

h £
; 0.23bd —
1000 f,

Ag = max(

100 x 25 2.7
; 0.23 X 100 X 22.5 X —) = 2.8 cm?

A > max(———=>
= As 2 max(— 05 500

1X.2.2.1- Nappe inférieure(en travée):

M, = 64.54KN.m; M,,, = 48.39 KN.m

On calcule le moment réduit u tel que :

H = bdzf,,

Avec :

M,, : moment sollicitant a I’état-limite ultime.

b=1m

d: distance du barycentre des armature tendues jusqu’a la fibre la plus comprimées
d=h—-c=025-0.05=02m

_ 085X fr5  0.85%x35

— 19.83 MP
bu 07, 1x 15 4
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v, = 1.5 (Situation durable)
On obtient donc :

0.065

“Tx022x 1983 0082

U

Puisque u < 0.186 : I’état-limite ultime est atteint au pivot A.

Comme u < 0.1, la courbe 3, fonction de u peut étre assimilée a une droite d’équation
B, = 1.07u ; on obtient alors la formule rapide ci-apres :

1.07M, _1.07M,

Ac =
§ dog do;
Avec :
f. 500
=—=——=434,78 MP
%=y T 115 4
On obtient alors :
1.07 X 0.065

> T w10t = 2
As 2 07 xa3a78 <10 =8cm

e Vérification des contraintes a ’ELS :
Hypotheéses de calcul :
On consideére :

Gy = 0.6f.5 = 21 MPa

O = min(%fe; maX(O.Sfe; 110«/nft28))

n = 1.6 pour les barre HA de diamétre @ > 6 mm, donc :
2
0, = min <§ X 500; maX(O.S x 500;110v1.6 X 2.7)) = 250 Mpa

Détermination du centre de gravité et de I’inertie de la section homogéne réduite :

Figure IX. 2 Notation pour la détermination du centre de gravité
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Soient x;. I’ordonnée du centre de gravité et B, ’aire de la section de béton comprimé, qui
seront pour notre cas de section rectangulaire :

2

b
X =2 ; B.=by et 0=%+nA’S(y—d’)—nAs(d—y)

2

En absence d’aciers comprimés on prend : A; = 0
y est solution de 1’équation du deuxiéme degré suivante :
by? + 304,y — 30dA; = 0

Dont la solution est :

_154 | [ bdd; | 15x8x107 [ 1x02x8x107 |
Y= 7542 |~ 1 7.5(8 X 10-1)2 - m

Le moment d’inertie [ sera :

by? 0.05831°
I = % +154,(d — ) = ——"—+ 15 x 8 x 1074(0.2 — 0.05831)? = 3.07 x 10~*m*

Calcul des contraintes :
_ Mg,  4839x107°
% =Y T 307 x 10-*
48.39 x 1073
3.07 x 10~*

= non veérifiée

x 0.05831 = 9.19 MPa < 21 MPa = vérifiée

x (0.2 —0.05831) = 335 MPa > 250 MPa

Mser
= (d-y)=15x

o; =15 ]

La condition o5 < 0, n’étant pas vérifiée, on doit recalculer la section d’acier tendue en
admettant que ces armatures travaillent au maximum possible.

Le diagramme de contrainte donne :

__a &
R ——

On calcule :

_ 30M, 30x4839x107% 0.14517

YT hdze, T 1x022x250
On pose :
A=14+u= 114517

Puis :

cosp = 173/2 =0.816 = ¢ = 0.6163 rad
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CHAPITRE IX : ETUDE DU HOURDIS ET DES ENTRETOISES

On obtient :

4
@ =1+ 2V cos (?”+§) = 03305

On vérifie :
0.3305 250
Opc =
1-—0.3305 15
Puis on obtient :

= 8.22 MPa < 21 MPa = vérifiée

as « o 0.33052
$=30(1—a)  30(1-0.3305)

On prend donc : 4HA20 = 12.57 cm? avec un espacement de 25 cm.

1% 0.2 =10.88 cm?

1X.2.2.2- Nappe supérieure(en about):
M, =73.01KN.m; M, = 54.72 KN.m

On calcule le moment réduit u tel que :

H= bd? s

Avec :

M,, : moment sollicitant a I’état-limite ultime.

b=1m

d: distance du barycentre des armature tendues jusqu’a la fibre la plus comprimées
d=h—-c=025-0.05=02m

_ 085X fr5  0.85%x35

fou Gy, ~ Ix15 19.83 MPa
¥, = 1.5 (Situation durable)
On obtient donc :

0.073

= 0.092

F=1%x022x1983

Puisque u < 0.186 : I’état-limite ultime est atteint au pivot A.

Comme u < 0.1, la courbe g, fonction de u peut étre assimilée a une droite d’équation
B, = 1.07u ; on obtient alors la formule rapide ci-apres :

1.07M, 1.07M,

>
5= do do;
Avec :
fo 500
o = " ={15 = 434,78 MPa
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CHAPITRE IX : ETUDE DU HOURDIS ET DES ENTRETOISES

On obtient alors :

1.07 x 0.073

> 4= 2
S 202 xa3a7g 10 =9em

e Vérification des contraintes a ’ELS :
o Hypothéses de calcul :
On considere :
Ope = 0.6f.55 = 21 MPa
o, = 250 Mpa

o Détermination du centre de gravité et de I’inertie de la section homogéne
reduite :

Soient x;p,. I’ordonnée du centre de gravité et B, I’aire de la section de béton comprimé, qui
seront pour notre cas de section rectangulaire :

2

b
X¢== ; B.=by et 0=%+nA'S(y—d’)—nAs(d—y)

2

En absence d’aciers comprimés on prend : Ag = 0
y est solution de 1’équation du deuxiéme degré suivante :
by? + 304,y — 30dA; = 0

Dont la solution est :

_154| [, kA, | 15x9x107 [ 1x02x9x107t |
Y= 7542 |~ 1 7.5(9 X 10-5)2 R m

Le moment d’inertie [ sera :

by3 0.061213
I = % + 154,(d — y)? = —s +15%x9x 1074(0.2 — 0.06121)%2 = 3.365 x 10~ *m*

o Calcul des contraintes :

_ Mgy  5472x1073
%c =Y T 3365 x 10-*
54.72 x 1073
3.365 x 104

= non vérifiée

X 0.06121 = 9.96 MPa < 21 MPa = vérifiée

M
o, =15 ;er(d—y)=15><

%X (0.2 —0.06121) = 338MPa > 250 MPa

La condition g5 < a; n’étant pas vérifiée, on doit recalculer la section d’acier tendue en
admettant que ces armatures travaillent au maximum possible.

Le diagramme de contrainte donne :

a G

O' =
be ™1 _an
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CHAPITRE IX : ETUDE DU HOURDIS ET DES ENTRETOISES

On calcule :
. 30Mser _ 30 X54.72x 1075 _ 016416

bd?a, 1 x 0.22 x 250

On pose :
A=14+u=116416
Puis :
cosp = 1732 =0.7961 = ¢ = 0.65 rad

On obtient :

a=1+2VAcos (%n+§) = 0.348
On Vérifie :

0348 250
%c = 10348 15

= 8.9 MPa < 21 MPa = vérifiée

Puis on obtient :

P 0.3482
S=30(1—a)  30(1-—0.348)

On prend donc : 4HA20 = 12.57 cm? avec un espacement de 25 cm.

1% 0.2 =12.39 cm?

1X.2.3- Etude de la flexion longitudinale :

Les armatures sollicitées dans la dalle étant les armatures transversales, les armatures
longitudinales auront un rdle de construction. On disposera du tiers de la surface minimale des
armatures transversale comme armatures de construction :

e Nappe inférieure :
A; 10.88 ,
Aslong = ? = T =3.63cm

On prend donc : 4HA12 = 4.52 cm? avec un espacement de 25 cm.
e Nappe supérieure :

A, 1239 ,
Aslong = ? = T =413 cm

On prend donc : 4HA12 = 4.52 cm? avec un espacement de 25 cm.
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CHAPITRE IX : ETUDE DU HOURDIS ET DES ENTRETOISES

1X.2.4- Vérification du poingonnement :

Dans le cas d’une charge localisée éloignée des bords de la dalle (roues des différents types

de surcharges), on admet qu’aucune armature d’effort tranchant n’est requise, si la condition
suivante est satisfaite (A.5.2,4 BAEL 91) :

0.045u h;f>g
u —
Vb

Avec :

Q. : charge de calcul vis-a-vis de ’'ELU ; Q,, = 1.6P

hg - hauteur de la dalle hy; = 0.25m

u, : le périmétre de contour defini dans A.3.2,5 du BAEL 91 par :
u, =2(a" +b")

OU:a'=a+>h +hgeth =b+=h. +hq.

a et b etant les dimensions de la roue ;

h,. étant 1’épaisseur du revétement.

e RoueB,-P=10t; a=60cm; b=30cm

3
a’=60+18+25=9lcm

3
b’=30+18+25=6lcm

u. = 20091+ 0.61) =3.04m
Vérification de la condition :
Q,=16x10=16t=0.16 MN

0.045uchyfos  0.045 X 3.04 X 0.25 X 35

= 0.798 MN
Yp 1.5

0.16 MN < 0.798 MN = condition vérifiée.

e RoueB:;.P=6t; a=25cm; b=25cm
3
a’=25+18+25=56cm

3
b’=25+28+25:56cm

u, = 2(0.56 + 0.56) = 2.24m

RAKHROUR & NAMOUNE 125 E.N.ST.P



CHAPITRE IX : ETUDE DU HOURDIS ET DES ENTRETOISES

Vérification de la condition :

Q,=16x6=9.6t=0.096 MN

0.045uchyfzs  0.045 x 2.24 X 0.25 X 35
Yp - 15

= 0.588 MN

0.096 MN < 0.588 MN = condition vérifiée.

e RoueB:;.:P=8t; a=60cm; b=25cm

3
a’=60+18+25=91cm

3
b’ =25+28+25 =56cm
u, = 2(0.91+ 0.56) = 2.94m
Vérification de la condition :

Q,=16x8=128t =0.128 MN

0.045uchyfrg  0.045 X 2.94 X 0.25 X 35
Ybp N 1.5

= 0.772 MN

0.128 MN < 0.772 MN = condition vérifiée.

1X.2.5- Conclusion sur le ferraillage du hourdis :
e Armatures transversale :

Fibre inférieure : 4HA20 espacées de 25 cm.
Fibre supérieure : 4HA20 espacées de 25 cm.

e Armatures longitudinales :
Fibre inférieure : 4HA12 espacées de 25 cm.
Fibre supérieure : 4HA12 espacées de 25 cm.

e Armatures d’effort tranchant :

Non nécessaires.

HA12 HA20
e=125 e=25
% + + + + <+ + + + + +— + -+ + %
‘ & - e . + & . .- + —+— f e - & &
HA12 HA20
e=23 e=25

Figure IX. 3 Ferraillage du hourdis
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CHAPITRE IX : ETUDE DU HOURDIS ET DES ENTRETOISES

1X.3- Etude des entretoises :
1X.3.1- Entretoises de rive :

Les entretoises de rive sont principalement ferraillées pour supporter les vérins lors d’un
éventuel changement des appareils d’appui :

ATRRRITRR

NN

Figure IX. 4 Disposition des vérins lors d’un changement des appareils d’appui

La disposition des vérins doit étre symétrique et leur espacement doit rester dans I’intervalle :
2m<e<35m

1X.3.1.1- Evaluation des efforts :

On modélise I’entretoise comme élément barre reposant sur 5 appuis (pour simuler les
Verins) :

Z=-77S.TO

Figure IX. 5 Modéle numérique de I’entretoise

Les moments obtenus sont indiqués dans le tableau suivant :

Tableau 1X. 3 Moment maximal sur I’entretoise de rive

Nappe Moment | Moment
PP max ELS | max ELU
Supérieure | 617.73 833.94
Inférieure 253.06 341.63
RAKHROUR & NAMOUNE 127 E.NST.P



CHAPITRE IX : ETUDE DU HOURDIS ET DES ENTRETOISES

1X.3.1.2- Ferraillage :
La section est calculée a la flexion simple et a I’effort tranchant en utilisant Robot Expert :

Tableau IX. 4 Ferraillage de I’entretoise de rive

Effort ;
Moment | Moment >« | Choix du
Nappe max ELS | max ELU et A (e ferraillage
max ELU
Supérieure | 617.73 833.94 471 11.9 6HA16
Inférieure | 253.06 341.63 53 5HA12

Les cadres sont en HA12 avec espacement S; = 10 cm et Sy = 40 cm.

30

| | AT

6HAIG[T +

HAI12
e=10/40

170

SHA12

—

Figure 1X. 6 Ferraillage des entretoises de rive

1X.3.2- Entretoises intermédiaires :

Les entretoises intermédiaires jouent le role d’entretoisement et de répartition du moment
longitudinal entre les poutres.

1X.3.2.1- Evaluation des efforts :

On tire les efforts agissants sur les entretoises intermédiaires du modeéle globale de la
superstructure utilisé dans le calcul de la répartition transversal du moment :

On s’intéresse uniquement a la combinaison de charge donnant les efforts maximaux, qui est sous
poids propre G et convoi D240
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Tableau IX. 5 Moment maximal sur ’entretoise intermédiaire

N Moment | Moment

pp max ELS | max ELU
Supérieure | 63.84 86.18

Inférieure | 1252.63 | 1691.06

1X.3.2.2- Ferraillage :

Tableau IX. 6 Ferraillage de I’entretoise intermédiaire

Effort

Nappe Moment Moment tranchant 4 > Choix du
PP max ELS | max ELU 5 e ferraillage
max ELU
Supérieure 63.84 86.18 5.3 5HA12
495.3
Inférieure 1252.63 1691.06 25 6HA25
=2 -~
SHAL12 [T *:
HA12
v 170
6HA25
1
ju =S SN AV
Figure IX. 7 Ferraillage des entretoises intermédiaires
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CHAPITRE X : ETUDE DES EQUIPEMENT DU PONT

X.1- Les appareils d’appui:

Ces appareils, placés entre une structure et ses supports, sont destines a transmettre les
charges normales a leur plan. Ils permettent en méme temps d’absorber respectivement par
rotation et distorsion les déformations et translations de la structure, lorsqu’elles sont limitées.

Les types les plus utilisés sont les appareils d’appui en élastomere fretté (AAEF) et les
appareils d’appui a pot (AAP). Le choix entre ces deux types dépend de plusieurs facteurs
(descente de charges, rotation maximale, déplacements horizontaux, codt, environnement), on
choisit les appareils d’appui en élastomere fretté pour bénéficier des avantages suivant :

- Les ouvrages dont les tabliers reposent uniquement sur des appareils d’appui en
élastomeére fretté sont souples et leurs périodes de vibrations propres se trouvent au-
dela de la gamme la plus sensible aux séismes. En général, cet assouplissement suffit
pour obtenir la résistance parasismique de 1’ouvrage

- Co0t relativement modéré.

- Mise en ceuvre, réglage et remplacement plus facile.

Les AAEF utilisés seront de type B, ils comportent n+1 frettes métalliques et n feuillets
d'élastomére d'épaisseur constante. 1ls sont enrobés sur leur périphérie d'une épaisseur
d'élastomere d'au moins 4 millimétres et sur les faces supérieure et inférieure d'une épaisseur
d'élastomére nominale de 2,5 mm (avec une tolérance de - 0, + 2 mm).

Enrobage des chants :
24 mm* L1
I | Enrobage extérieur **:
2.5 mm 0,+2

:% Epaisseur d'une frette : ts

Epaisseur d'un feuillet
en caoulchouc : i

Epaisseur totale : T b 1:

" Dimensions en plan '
des frettes : a',b’ ou D'

Dimensions en plan de
I'appareil d'appuis :
a,b ou D

Figure X. 1 constitution type d'un appareil d'appui de type B selon la norme NF EN 1337-3

X.1.1- Dimensionnement des appareils d’appui :
e Aire des appareils d’appui :

On désigne par a X b I’aire de I’appareil d’appui avec :
a : cOté paralléle a I’axe longitudinal de I’ouvrage.

b : coté perpendiculaire a I’axe longitudinal de 1’ouvrage.
Les conditions devant étre vérifiées étant :

2MPa < g4y, condition de non cheminement

Oap < 15 MPa condition de non écrasement
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CHAPITRE X : ETUDE DES EQUIPEMENT DU PONT

Avec :

Rmax
axb’

04p : contrainte de compression de I’appareil d’appui g4, =

Rpnax : réaction maximale d’appui a ’ELU R4, = 1.732 MN.
AN:

1.732
2 SmS 15 = 0.115m? <axb < 0.866 m?

On choisit les dimensions a et b suivant la panoplie des dimensions usuelles des appareils
d’appui de type B et de facon a satisfaire la condition sur 1’aire :

Tableau X. 1 Appareil d’appui de type B avec e=demi-feuillet (SETRA)

Dimensions Epaisseur des feuillets en mm

a b B | 8 | 10|12 |16 | 20
100 150 X | x

100 200 X | x

150 200 X | x

150 250 X | x

150 300 X

200 200 X

200 250 X bl

200 300 X X

200 350 X b

200 400 X bl

250 250 X

250 300 X b

250 350 X bl

250 400 X X

300 300 X

300 350 X X

300 400 bl X

300 450 X X

300 500 b X

300 550 bl X

300 600 X X

350 350 X

350 400 X

350 450 bl

On choisit :
{Z z ggg zz pour une airea X b = 0.1225m
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e Epaisseur des appareils d’appui :
La condition a vérifier est celle du non flambement, définie par :

b <T, <b
10~ P =5

Avec :

Ty, : épaisseur totale de 1’appareil d’appui.

b : plus grande dimension de I’appareil d’appui.
AN:

350 350
TOSTbST = 35mm<T<70mm

X.1.2- Dimensionnement des frettes :
Deux conditions sont a Vérifier pour le dimensionnement des frettes :

a 0.
t> Ly max
B Oe

ts = 2mm

Avec :
ts : epaisseur des frettes

o, : limite d’¢lasticité en traction de I’acier constructif des frettes
0., = 235 MPa (Bulletin technique SETRA)

Omax - CONtrainte maximale de compression o,,,4, = 14.14 MPa.

A.N :

@ Omay 350 1414

= X =24
8" o, 875 235 mm

Les conditions sont donc :

ts = 2.4 mm

ts = 2mm

Onprend t, = 3 mm.
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X.1.3- Effort horizontaux agissants sur les appareils d’appuis :

Les efforts horizontaux qui agissent sur chaque appareil d’appui sont calculés ci-dessous
en prenant en compte le placement de 2 appareils d’appuis pour chacune des 6 poutres pour
un total de 12 appareils d’appui par travée.

e Effort de freinage A(l) :
L’effort de freinage considéré est dans le cas le plus défavorable de 3 voies chargées :

FAmax

Hawjapp = —

Avec :
FA,,.. . effort de freinage de la surcharge A(l) dans le cas de 3 voies chargees.

n : nombre d’appareils d’appui.

A.N :
163
HA(l)/app = 7 = 1358 KN
e Effort de freinage B, :
FBc 360
Hbc/app - TE == 30 KN
Avec :

FBc : effort de freinage du systéme B..

e Effort dO au séisme : (tiré du modéle numérique de I’étude sismique)
Suivant x : 2154.24 KN soit 179.52 KN /appareil
Suivant y : 701.31 KN soit 58.44 KN /appareil
Verticalement : 2092.06 soit 174.33 KN /appareil

e Effortdd au vent:

L’effort dii au vent est perpendiculaire a I’axe longitudinal de I’ouvrage, sa valeur est définie
par :

SXP,

Hvent/app = n

Avec :
P, : pression du vent P, = 2 KN /m?.
S : section latérale sur laquelle agit le vent.
S = (hy + hg + Ry + hypor) = 40(2.1 + 0.25 + 0.08 + 0.12) = 102 m?

_SXPy _102X2 _ o by

ent/app — n 12

AN: H,
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e Effort d au déplacement :

Les déformations de la superstructure, calculées dans le chapitre précédent, donne
naissance a des effort horizontaux donnés par la formule suivante :

Apax XG XaxXb
nxXT

Hagpapp =
Avec :
Aoy - déplacement maximal A,,,,,,= 18.7 X 10™3m.
T : hauteur nette de 1’¢lastomere T = 5 cm.
AN :

18.7 X 1073 x 0.9 x 103 x 0.35 x 0.35
Hapjapp = 12 < 0.05 = 3.44 KN

X.1.4- Vérification des contraintes de compression :

La condition a vérifier est :

Rmax

Omax = %D 15 MPa

IA

A.N :

1732
9max = 135 % 0.35

X.1.5- Vérification des contraintes de cisaillement :

= 14.14 MPa < 15 MPa = condition vérifiée

La condition a vérifier est :

Ty + T4+ 74 <56

e Effort de cisaillement di a I’effet normal Ty :

1.5 X o
Ty=——"<3G6
B
. ] _ axb
B : coefficient de forme g = It D)
t : épaisseur de feuillet t = 10 mm.
_ 0.35 % 0.35 et
p= 2x0.01 x (0.35+0.35)
D _ 1.5 X 14.14 — 242 MP
onc Ty = 875 = 2. a
Et 3G6=3x%x09=2.7MPa
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Ty = 2.42 Mpa <3 G = 2.7 MPa = condition vérifiée.
e Effort de cisaillement d( au déplacement horizontal Ty :

Sous déplacement lent :

GXU1<OSG

TH1 =
Avec :
Ty, . contrainte de cisaillement sous déplacement lent.
U,: déplacement d(i a la température, retrait et fluage. U; = 18.7 X 1073 m
T : hauteur nette de 1’élastomére T = 5 cm.
A.N:

0.9 x 18.7 x 1073
tH1 = 0.05

= 0.33 Mpa

0.5G = 0.5%x 0.9 = 0.45 Mpa
Ty = 0.33 Mpa < 0.5G = 0.45 Mpa = condition vérifiée.

Sous effort dynamique (fréinage B.) :

H
B¢ <056
axXb

Ty =

Avec Ty, : contrainte de cisaillement sous effort dynamique.

A.N:

0.03

- _024MP
tH2 = 5355 0.35 a

Ty = 0.24 MPa < 0.5G = 0.45 MPa = condition vérifiée.
Sous déformation cumulée (lente+rapide) :

Ty < 0.7 G

Avec :

Ty = Tyt + O'STHZ =0.33 + 05 X 0.24 = 04‘5 MPa
0.7G =0.7x 0.9 =0.63 MPa

Ty = 0.45 MPa < 0.7 G = 0.63 MPa = condition vérifiée.
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e Effort de cisaillement d( a la rotation 7, :

_Gxa*(ag+ap)

= <1.
ta 2XtZxn <156

Avec:

a,: rotation en service avide a, = —4.8 X 10™* rad.
a,: rotation supplémentaire a, = 10™%rad.

n: nombre de feuillets n = 5.

A.N :

 0.9x0352(1072 — 4.8 x 107
N 2x0.012%x5

1.5¢ =1.5x 0.9 = 1.35MPa

Ta = 1.04 Mpa

T, = 1.04 Mpa < 1.5G = 1.35 MPa = condition vérifiée.

e Effort de cisaillement total :

On procede a la vérification de I’effort total de cisaillement :

Ty + T4+ 7Ty =242+ 1.04 + 0.63 = 4.09 Mpa < 4.5 Mpa = condition vérifiée.

X.1.6- Vérification des conditions de stabilité :
X.1.6.1- Condition de non cheminement et de non glissement :

R..
Omin = % > 2 MPa (condition de non cheminement)

H < f X Ryin (condition de non glissement)

Avec :
R,pnin : réaction d’appui sous G a ’ELU R,,;,, = 0.759 MN
H : effort horizontal exercé sur la dalle.

f : coefficient de frottement entre I’appareil d’appui et la structure.

1.5 x ky
f=1+—=L

avec: kg = 0.6 pour béton
Omin

A.N :

M 0759
min =035 % 0.35  0.35 X 0.35

= 6.2 Mpa = 2 MPA = condition vérifiée.
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=01+ 22200 245
f=0 62

F X Rypin = 0.245 X 0.759 = 0.186 MN

GXaxbxU; 0.9x0.35x035x187x107°
T B 0.05

Hdep = = 0.117 Mpa

Hgep = 0.117 < 0.186 MN = condition vérifiée.

Hgisme = 0.2 MN < 0.186 MN = condition vérifiée.

Le néoprene doit étre équipé d’un systéme anti-cheminement car la condition de glissement
n’est pas vérifice.

X.1.6.2- Condition de non soulévement :

La condition a vérifier est :

2

Omin
(7] <—=—X—=X

Avec:
O10¢ : rotation en service a vide 8,5, = 6, + 6 = —4.8 x 10™* rad

B : coefficient de forme g = 8.75

A.N:

3 « t2 o Imin _ 3 ><0.012x6.2 193 % 10-3
B a2 G 8750352709

10;0:] = 4.8 X 107* < 1.93 X 10~ = condition vérifiée
X.1.6.3- Condition de non flambement :
La condition & vérifier est :
Vs X Py < F
Avec :
¥, - coefficient partiel de sécurité y, = 3 ;
Py : valeur maximale des charges verticales a ’ELU Py = R4 = 1.732 MN ;
P. : charge critique de ’appareil d’appui évaluée par :

4xGXBxS*xd
P. = A
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Avec :

G : module de cisaillement G = 0.9 MN ;

B : aire en plan de I’appui B = a X b = 0.35 X 0.35 = 0.1225;

S : facteur de forme précédemment calculé S = 8.75 ;

d : somme d’une épaisseur de frette et d’une épaisseur d’élastomere d = 10 + 3 = 13 mm ;

h : hauteur totale de 1’appareil d’appui h = 65 mm.

A.N :
p = 4 x 0.9 x 0.1225 x 8.75% x 0.013 — 6.75 MN
c 0.065
ys X Py = 3%x1.732 =52 MN
Alors :

Ys X Py = 5.2 < P. =6.75 = condition vérifiée
X.1.6.4- Condition sur la distorsion :
La distorsion § = % rapport du déplacement horizontale a I’épaisseur totale d’élastomére
Cc
doit étre limitée en fonction de la valeur de p = P, /P. aux valeurs suivantes :

5§ <0.7+4(5,—0.7)(025—p) sip <0.25

6§ <14(1-2p) sip > 0.25

Puisque :

Alors :
§<14(1-2x%0.26) = 6 <0.672

7.6 - s
Ona 6 = = 1.17 = condition non vérifiée

On dispose donc de dispositif de non-distorsion.
X.1.7- Conclusion sur les appareils d’appui:
Les éléments constitutifs de nos appareils d’appui sont donc :
- 4 feuillets d'élastomeres intermédiaires d'épaisseur t = 10 mm.
- 2 feuillets d'élastomeres extérieurs d'épaisseur /2 = 5 mm.
- 5 frettes intermédiaires d'épaisseur t, = 3 mm.

La hauteur totale des appareils d’appui est donnée par :

t
Hmmle=4><t+5><ts+2><§=4><10+5><3+2><5=65mm
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53 ¥

33
103

65

350x350

Figure X. 2 Appareil d’appui choisi

X.2- Les dés d’appui :

Le role principal des dés d’appui et de diffuser les efforts localisés exercés sur la partie
supérieure du mur de front et du chevétre sous I’effet de la descente des charges verticales. Ils
nous ¢évitent ainsi les risques de fissuration a condition de disposer d’armatures de chainage et
des armatures d’éclatement au niveau des dés d’appui.

X.2.1- Dimensionnement des dés d’appui :

La condition a appliquer sur les dimensions du dé d’appui est la suivante :

b 2ab
%= 2(a+b)

Avec :

hge : hauteur du dé d’appui.

a et b : dimensions de ’appareil d’appui supporté
AN :

On prend hye = 20 cm.

Les dimensions en plan du dé d’appui sont celles de I’appareil d’appui majorées de 20 cm :

a;=a+20cm=35+20=55cm

b =b+20cm=35+20=55cm
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X.2.2- Ferraillage du dé d’appui :
X.2.2.1- Armatures de chainage :

Ces armature doivent reprendre 25% de la charge localisée maximale, c’est-a-dire :

4 0-25Rua

c
O-S

Avec o, = 22 = 434.78 MPa

A.N :

_ 0.25x1.732
€7 43478

Onprend : 6HA14 + HA12 = 10.37 cm?

X 10* = 9.96 cm?

X.2.2.2- Armatures de profondeur :

Pour éviter la propagation de fissures éventuelles, on dispose d’armatures appelées :
armatures de profondeur.

Ces armatures doivent reprendre 12.5% de la charge localisée maximale, ¢’est-a-dire :

_ 0.125R gy

p o

A.N:

_0.125x 1.732
€7 43478

Onprend : 7HA10 = 5.5 cm?

X 10* = 4.98 cm?

X.2.2.3- Armatures de diffusion :
Frette supérieure :

Cette section d’armatures est placée —tout en respectant les conditions d’enrobage- le plus
pres possible de la face supérieure du dé d’appui et doit reprendre 4% de la charge localisée
maximale, ¢’est-a-dire :

0.04R,,0x
Fsup = O'—
s
A.N:

L _004x1732
=X = 1.
c 434.78 cm

On prend: 4HA8 = 2.01 cm?
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Frette inférieure :

Cette section d’armatures est placée —tout en respectant les conditions d’enrobage- a une
profondeur entre hgs/3 et hgg a partir de la face supéricure du dé d’appui et doit reprendre
10% de la charge localisée maximale, c’est-a-dire :

~ 0.1Rpax
Finf =5
AN:
Aping = 01X 1732 0t =391 cm?
434.78
On prend: 5HA10 = 3.93 cm?
Tttt bt eHAeHAR
f +; +‘ f f ﬁ THA10
‘f + + ‘ 4HAS
% T* *‘r - S5HA10

Figure X. 3 Ferraillage du dé d’appui

X.3- Les joints de chaussée :

Pour assurer la continuité de circulation, la liberté de mouvement du pont et 1’étanchéité
entre deux travées adjacentes du tablier, un profile en élastomére est placé entre deux
éléments métalliques identiques solidarisés aux deux parties d'ouvrage au moyen de tiges
précontraintes. Le choix d’un modéle de joint dépend de plusieurs paramétres tels que le
trafic, 1'étanchéité sur 1’ouvrage et la capacité de souffle.

On appelle "souffle" d’un joint le déplacement relatif maximal prévisible des deux
éléments en regard, mesuré entre leurs deux positions extrémes.

. Y »
Postlegnivis GYR @ @ @ Posttion lo plus termée possible

@ Position lo plus ouverte possible

Figure X. 4 Souffle de joint
X.3.1- Calcul du souffle :

Selon le RPOA, le dimensionnement des joints de chaussée doit se faire avec la combinaison
suivante :

Ws

w =WD+ 0,3WT+ 3
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Avec:
W : souffle total du joint,
W), : souffle des déformations différées (retrait+fluage)
Wp = 2(4, + App,) = 2(0.004 + 0.016) = 0.04 m
Wy souffle thermique
Wy =24; =2 %x7.5%x 1073 = 0.015 m.
Ws : souffle sismique tiré du modéle numeérique
Ws=U, =0.076m
AN:

0.076
W =0.04+ 0.3 x0.015 + —3 = 0.07m

X.3.2- Type de joint :

D’aprés les résultats de souffle total qu’on a obtenus précédemment, on opte le type Wd
(souffles moyens). Ce choix est fait selon des gammes de joints CIPEC (Freyssinet) dont les
intervalles de souffle en absence de biais (100 gr) sont dans le tableau suivant :

Tableau X. 2 Appareil d’appui de type B avec e=demi-feuillet (SETRA)

Type Droit (100gr)
Wd/Wd+60 60
Wd/Wd+80 80
Wd/Wd+110 110
Wd/Wd+160 160
Wd/Wd+230 230
Wd/Wd+320 320

Puisque notre souffle est de 70 mm on choisit le joint Wd80.

Elément en alliage d'aluminium

B
Ancrage précontraint Profilé en élastomere I
IN) \ 1D

Figure X. 5 Joint type Wd
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X1.1- Introduction :

Les ponts peuvent étre amenés a osciller sous I’effet des tremblements de terre, cette
oscillation peut étre verticale ou horizontale, fonction de la direction d’excitation. Dans le cas
de faible a moyenne sismicité (cas de notre ouvrage), une excitation verticale ne génere aucun
dégat, car les ouvrages sont congus en premier lieu de maniére a reprendre les charges
verticales telles que le poids propre et les surcharges d’exploitations, A I’inverse de la
composante vertical la composante horizontale du déisme, peut causer des sollicitations
nettement plus grandes que les autres actions. Et particulierement, dans les ponts a poutre,
cette action est trés importante dans le sens longitudinal que dans le sens transversal.

X1.2- Analyse sismique du pont:
X1.2.1- Méthodes de calcul :

Il existe plusieurs méthodes d’analyse sismique d’un pont qui se différe tout dépend de la
zone sismique, la géométrie, et I'importance du pont, parmi les méthodes indiqué dans le
guide RPOA on trouve les méthodes suivantes :

e Analyse monomodale spectrale (mode fondamentale).
e La méthode multimodale spectrale.

e Analyse par le spectre de puissance.

e Analyse temporelle.

e Analyse temporelle non-linéaire.

Les méthodes qui seront utilisées sont 1’analyse monomodale et multimodale spectrale
selon les conditions a vérifier dans chaque sens.

X1.2.2- Vérification des criteres de la méthode monomodale spectrale :
e Masse modale mise en mouvement par le mode fondamental :

La masse totale mise en mouvement par le mode fondamental doit étre supérieure a 70%
de la masse totale de la structure, y compris la masse des appuis en élévation (fOt et chevétre),
c¢’est-a-dire :

Mmodale > 0'7Mt0tale

Cette condition est considérée vérifiée si la masse des piles Mp;;,, est inférieure a 43% de la
masse du tablier Mygpiier» ¢’ est-a-dire :

Mpiles < 0-43Mtablier
Avec :

Mgpiior = 9344.4 X 7 = 65410.8 KN

Mpiles = Z Mfﬁts + Z M pevetre

Mcnevetre = Ppéton X Venevetre = 25 X 2.5 X 1.7 X 12 = 1275 KN

La masse de chaque flt est calculée en fonction de sa hauteur :
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Avec :

h : hauteur du fat.

Mfuts:hxnxnxrpréton

n : nombre des futs par pile.

D : diametre du fut.

A.N :

1.
Mfuts =hX3XT[XTX25 = 132.53h

2

2

La masse des éléments d’appui en élévation sont résumées dans le tableau suivant :

Tableau XI. 1 Masses des éléments d’appui en élévation

On aura donc :

Puis on procéde a la vérification de la condition sur la masse modale :

Pile hfﬁts (m) Mfﬁts (KN) Mcnevetre (KN)
P1 6 795.18 1275
P2 5 662.65 1275
P3 10 1325.3 1275
P4 9.5 1259.03 1275
P5 8.5 1126.5 1275
P6 6 795.18 1275
Y 5963.84 7650

M

piles = 5963.84 + 7650 = 13613.84 KN

Mpjies = 13613.84 KN < 0.43M,qpyi0r = 28126.64KN => condition vérifiée.

e Angle de biais :

Le biais doit étre supérieur a 70 grades et les raideurs longitudinales et transversales totales
des appuis ne variant pas de plus de 10% par rapport aux valeurs calculées sans biais.
Pour le cas de notre ouvrage, 1’absence de biais (100 gr) signifie la vérification de la
condition sur I’angle de biais.
e Courbure en plan du pont :

Puisque notre ouvrage suit une trajectoire a grand rayon (R = 1800 m), la condition est

vérifiée.

e Symétrie transversale :

Puisque notre ouvrage est symétrique, cette condition est vérifiée.

Donc : ’application de la méthode monomodale vérifie toutes les conditions stipulées par le

RPOA.
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X1.2.3- Données du projet :

- Les convois militaires et exceptionnels sont autorisés pour la circulation sur notre pont, alors
il est parmi les ponts stratégiques (Groupe 1).

- D’aprés sa situation geographique, notre ouvrage se trouve en zone de sismicité moyenne
(Zone lla).

- Pour notre cas le coefficient d’accélération de zone estde : A = 0.25
- Pour notre cas, les appuis sont des piles en béton armé, donc: & = 5%.
- Le site est classé dans la catégorie S2 (site ferme).

Tableau XI. 2 Masses des éléments d’appui en élévation

Groupe d’usage | Zone sismique | Coefficient d’accélération | Amortissement | Catégorie du site

1 Ila 0.25 5% S2

X1.3- Sens horizontal longitudinal:

(=9
(=9
(=9
VD...
(=9

i S

" oK

Figure XI. 1 Séisme longitudinal

X1.3.1- Détermination de la masse du systeme :

La masse du systéme a considérer comprend le poids propre et une partie de la charge
d’exploitation :
Msystéme =G+ C(Q

Avec :
G : poids propre du tablier seul (systeme isostatique) G = 65410.8 KN.

Q : charge d’exploitation.

Et a coefficient dépendant de la nature de 1’ouvrage :

30% des charges d'exploitation pour les pont ferroviaire
a = {20% des charges d'exploitation routieére pour les ponts routiers urbains
0% pour les autre cas
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Puisque I’ouvrage est un pont routier situé hors zone urbaine : a = 0
Donc :
Mygome =G = 65410.8 KN
X1.3.2- Détermination de la raideur longitudinal du systeme:

La raideur du systeme comprend la raideur des piles et celle des culées.
e Raideur de la pile k;, :

La raideur de la pile comprend la raideur des flts (kf,.s) et celle des appareils d’appui (kgq)
qui sont montés en série. Le chevétre est supposé infiniment rigide.

A
pile kfﬁts kaa

Calcul de k4, : fait selon le guide d’application du RPOA (§5.1.2.2) par la formule suivante :

ab
kaa =nG ?

Avec :

n : nombre d’appareil d’appui par pile n = 12.

G : module de cisaillement de I'appareil d'appui = 1.2MPa (cas statique).
a et b : dimensions en plan de I’appareil d’appui a = b = 0.35 m.

T : épaisseur de I’élastomere de 'appareil d'appui T = 0.05 m
AN:

0.35 x 0.35

= X 1l.2 X
Koy =12 % 1.2 E

= 35.28 MN/m
Calcul de ks : 1a raideur d’un flt encastré en bas et articulé en téte est calculée selon le

guide d’application du RPOA (85.1.2.2) par la formule suivante :
3EI

fats = 537
Avec :
n : nombre de flts n = 3.
E : module d'élasticité instantané du béton E = 34179.56 MPa.

I : moment d’inertie en plan du fit :

I_nxD4_nx1.54_025 .
~ T 64 62 ™M

h : hauteur du fat.

A.N:
3 X 34179.56 x 0.25 _ 76904.01

h3 h3

keaes = 3 X
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Les résultats de calcul des raideurs de chaque pile sont établis dans le tableau suivant :

Tableau XI. 3 Raideurs des piles

Pile h(m) Kaa (MN/m) | Kaes(MN/m) | kpe (MN/m)

P1 6 35.28 356.04 32.1

P2 5 35.28 615.23 33.36

P3 10 35.28 76.9 24.18

P4 9.5 35.28 89.7 25.32

P5 8.5 35.28 125.23 27.53

P6 6 35.28 356.04 32.1
Shpies 174.59

e Raideur de la culée k s :

La culée étant supposée infiniment rigide, la raideur a prendre en compte est celle des
appareils d’appuis :
ab
keuie = nG?

La culée comportant 6 appareils d’appuis, sa raideur sera donc:

0.35 x 0.35
0.05

e Raideur du systeme Kgysreme -

Keyiee = 6 X 1.2 X = 17.64 MN/m

La raideur totale du systéme est 1’assemblage en parallele des rigidités des piles et des culées,
c¢’est-a-dire :

Ksysteme = Z Kpites + 2kegise = 17459 + 2 x 17.64 = 209.87 MN /m

X1.3.3- Détermination de la période propre longitudinale du systeme :

p | M® | 654108
~ T Ik(kN/m) ~ <" |20987x 108 0

RAKHROUR & NAMOUNE 147 E.N.ST.P



CHAPITRE XI : ETUDE SISMIQUE

X1.4- Sens transversal :

Le modele de déformation du tablier dépend de sa raideur relative par rapport aux appuis :
Si le tablier est tres raide, on pourra le considérer comme un bloc indéformable, auquel cas
son déplacement transversal est décrit par un unique degré de liberté (modele a tablier rigide)
; si le tablier est un peu plus souple, on devra prendre en compte sa déformée transversale
(modéle a tablier flexible).

myx 1m/s? m, X Tm/s?

Culée

Figure XI. 2 Séisme transversal

Pour calculer la période dans le sens transversal, il faut définir le type de tablier en fonction
de sa géométrie selon §5.1.2.2 du RPOA :

(L
5= 5 (tablier rigide)
L . ;
5 >5  (tablier flexible)
Avec :

L : longueur totale de I’ouvrage L = 283 m.

B : largeur du tablier B = 12 m.

A.N :
L —280 23.33 =5 tabli lexibl
—_= = . -
B 12 > ablier flexible

L’ouvrage étudi¢ appartient alors au domaine des ponts a tablier flexible.

Pour cela on utilise le logiciel ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS pour déterminer la
période et les efforts sollicitant les piles.
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X1.4.1- Modélisation de I’ouvrage :

On modélise les travées et les piles en s’articulant sur les hypothéses suivantes:

- Les culées sont supposées infiniment rigides ;
- Les piles sont modélisées par des éléments barres ;

- La répartition transversale des efforts sur le chevétre est faite par des barres
transversales ;

- Les appareils d’appui sont des appuis élastiques qui ont une rigidité K calculée
précédemment ;

- Les piles sont supposées encastrées dans le sol ;
- Lamasse du tablier seule participe au séisme.

Figure XI. 3 Modéle numérique de ’ouvrage pour I’analyse spectral

X1.5- Evaluation des efforts dans la pile :
X1.5.1- Les spectres de réponse élastique :

Les spectres de réponse sont introduits suivant le 83.2.1 du RPOA (on ne considere que le
spectre horizontal dans les deux sens x et y)

( T
Ag5<1+T—(2.5n—1)> 0<T<T;
1
2.5n4gS TOL<T<T,
Sae(T,f)(m/SZ) = < T
2.51n4gS (72) T,<T<30s
3T, -
L2.517Ag.5‘ (F) T>30s
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Accelération{m/s*2}

7.0y
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Figure XI. 4 Spectre de réponse élastique horizontal (suivant x et y)

X1.5.2- Combinaisons sismiques :

Les combinaisons des actions sismiques selon le 86.1.6 du RPOA sont les suivantes :

E, = E, + 0.3E,

E, = Ey + 0.3E,
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X1.6- Résultats du calcul numérique :

A partir du modele numérique et I’introduction d’un spectre de réponse €lastique
horizontal, on obtient les efforts a la base des fits. On s’intéresse a la pile la plus élevée de
h = 10 m. Les résultats sous les differentes combinaisons sont indiqués dans le tableau

suivant :

Tableau XI. 4 Efforts a la base de la pile sous les différentes combinaisons sismiques

Combinaison N°fats | F, (KN) | E, (KN) | E, (KN) | M, (KN.m) | My, (KN.m)
F1 719.3 262.35 | 4481.43 1013.97 6108.32
F2 717.13 | 24255 | 3623.78 1145.71 6096.82
G+E1+0.4T+D
F3 717.81 | 196.23 | 4476.93 1201.23 6099.32
Pile | 2154.24 | 701.13 | 12582.14 | 3360.91 18304.46
F1 701.19 | -150.52 | 3859.67 -805.18 5968.69
F2 701.97 | -197.12 | 3623.08 -749.37 5970.05
G+E1min+0.4T+D
F3 705.41 | -216.71 | 3855.86 -618.27 5982.02
Pile | 2108.57 | -564.35 | 11338.61 | -2172.82 17920.76
F1 185.24 | 72854 | 5184.05 3004.30 1555.96
F2 180.89 | 739.74 | 3624.57 3225.38 1535.14
G+E2+0.4T+D
F3 177.69 | 662.47 | 5178.75 3191.94 1523.78
Pile 543.82 | 2130.75 | 13987.37 | 9421.62 4614.88
F1 -290.63 | 715.26 | 5164.53 2891.14 -2485.69
F2 -293.90 | 726.24 | 3624.55 3112.86 -2501.63
G+E2min+0.4T+D
F3 -297.66 | 649.16 | 5159.25 3078.76 -2515.41
Pile | -882.19 | 2090.66 | 13948.33 | 9082.76 -7502.73

On note aussi les déplacement maximaux a la culée et les déplacement maximal global :

Uy yuice = 7.6 cm

Uy max = 10.1 cm

Ces résultats seront utilisés dans les chapitres suivants dans le dimensionnement de

I’infrastructure.
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XI11.1- Introduction :

Le choix de type de pile repose essentiellement sur caractéristiques géométriques et
mécaniques de celle-ci, du site d’implantation de 1I’ouvrage et des différents types de
sollicitations agissants sur la pile.

On choisit pour notre €tude la pile la plus €levée, d’une hauteur de hy,;, = 10 m.

XI1.2- Les dimensions de la pile :

a) Lechevétre:

Le chevétre est I’élément sur lequel reposent les poutres, il assure ainsi la transmission des
charges de la superstructure vers les f(ts.

- Longueur L.pe, =12 m
- Largeur lgpey = 2.5m
- Hauteur Hepep = 1.7m

b) Les fats :

Les fOts transmettent les efforts du chevétre vers la semelle, ils ont une forme cylindrique
et sont de diameétre constant. La pile étudiée contient 3 flts de dimensions suivantes :

- Une hauteur hgze = 10m
- Undiametre @g; = 1.5m

c) Lasemelle:

Son r6le est de transmettre les efforts appliqués par les fats vers les pieux, elle a les
dimensions suivantes :

- Epaisseur hgep, =2 m

- Largeur lgp, = 2.5m

- Longueur Loy, =12 m

- Béton de propreté : 0.1 m
d) Les pieux :

Le role des pieux est d’ancrer I’ouvrage dans le bon sol, ils sont soumis aux efforts
transmis par la semelle. Ils sont caractérisés par leur diamétre :

(Dpieux =12m
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w ]

10.00

1.76
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6.00 12.80
Figure XI1. 1 Vue de face et de gauche sur la pile
XI1.3- Evaluation des charges :
XI11.3.1- Charges verticales :
Les charges sur pile :
Tableau XII. 2 Charges sur pile
Désignation Charge sur pile (KN)
G 14783.15
A(l) 2289.3
B, 1610.69
Me120 1138.99
Do 2147.69
Combinaison des charges :
Réaction ELU/ELS :
Tableau XII. 2 Combinaisons des charges sur pile
ELS (KN) ELU (KN)
G 14783.15 1.35G 19957.25
G+ 1.2A1 17530.31 1.35G + 1.6Al 23620.13
G+ 1.2Bc 16715.98 1.35G + 1.6Bc 22534.36
G + Mc120 15922.14 1.35G + 1.35Mc120 21494.89
G + D240 16930.84 1.35G + 1.35D240 207198.86
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La combinaison la plus défavorable :
ELS:

G +1.2A1 = 17530.31 KN

ELU :
1.35G + 1.6Al = 23620.13 KN

X11.3.2- Charges horizontales :

Tableau XII1. 3 Charge horizontales sur pile

Freinage B, 360 KN
Freinage A(l) 162.99 KN

XI1.4- Ferraillage des éléments de la pile :
XI1.4.1- Ferraillage du chevétre :
X11.4.1.1- Evaluation des efforts

L’évaluation des efforts internes du chevétre se fera par modélisation numérique de ce
dernier par le logiciel Autodesk Robot Structural Analysis.

La modélisation du chevétre est présentée sur la figure suivante :

Figure XII. 2 Modéle numérique du chevétre

Les charges sur le chevétre sont évaluées en modélisant les différents types de charges
appliquees sur le chevétre :
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Charge du tablier :

EZ:—759.23

Figure XII. 3 Chevétre sous charge du tablier
La charge du tablier appliquée sur le cheveétre est évaluée a :Cyqp/cher = 759.23 KN /m

Charge du systeme A(l) :

EZ=—190.78 I

Figure XII. 4 Chevétre sous surcharge Al
La charge du systeme A(l) appliquée sur le chevétre est évaluée a :Cy;/cpery = 190.78 KN /m

Charge du systeme B :

éZ=—134.22 I

Figure XII. 5 Chevétre sous surcharge Bc
La charge du systeme B, appliquée sur le chevétre est évaluée a :Cpc/cher = 134.22 KN /m

Charge du systeme M2 :

|_;Z=—94.92 |

A A a

Figure XII. 6 Chevétre sous surcharge Mc120
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La charge du systeme Mci12 appliquée sur le chevétre est évaluée a:Cyc120/cher = 94.92 KN /m

Charge du systeme Dy :

l |;_1Z:-17&9J7

L A A ‘ ]

Figure XII. 7 Chevétre sous surcharge D240

La charge du systeme D240 appliquée sur le chevétre est évaluée a: Cpa/chey = 178.97 KN /m

Combinaison de charges :

Tableau XII. 4 Combinaisons de charges considérées

ELU ELS
1.35G + 1.6Al G + 1.2A1
1.35G + 1.6Bc G +1.2Bc

1.35G + 1.35Mc120 G + Mc120
1.35G + 1.35D240 G + D240

Moments maximaux & prendre en compte pour le ferraillage :
On applique les différents cas de charges pour ainsi obtenir le diagramme des moments :
Les combinaisons qui donnent les moments maximaux sont :

A PELU Sous 1.35G+1.6A(l) :

-2387.31

Figure XII. 8 Moment sur le chevétre sous combinaison 1.35G+1.6A(l)

Le moment maximal sous cette combinaison est :
Fibre inférieure : M,,,,,, = 1029.88 KN.m
Fibre supeérieure : My, = 2387.31 KN.m
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A PELS Sous G+1.2A(l) :

Figure XII. 9 Moment sur le chevétre sous combinaison G+1.2A(1)

Le moment maximal sous cette combinaison est :
Fibre inférieure : M4, = 764.85 KN.m
Fibre supérieure : M, = 1772.95 KN.m
Efforts tranchants maximaux a prendre en compte pour le ferraillage :
A PELU Sous 1.35G+1.6A(]) :

Figure XII. 10 Effort tranchant sur le chevétre sous combinaison 1.35G+1.6A(l)

L’effort tranchant maximal sous cette combinaison est : Ty, 4, = 3173.6 KN

A PELS Sous G+1.2A(l) :

Figure XII. 11 Effort tranchant sur le chevétre sous combinaison G+1.2A(l)
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L’effort tranchant maximal sous cette combinaison est : Ty,q, = 2356.9 KN
Les efforts internes maximaux sont résumeés dans le tableau suivant :

Tableau XI1. 5 Moment et effort tranchant maximaux sur le chevétre

ELU ELS

Mapp Mtravées Mapp Mtravées
2387.31 1029.88 1772.95 764.85

Trnax (KN) 3173.6 2356.9

Max (KN.m)

X11.4.1.2- Ferraillage a la flexion

a) Surappuis : M. = 1772.95 KN.m
Ag = 45.5 cm?

On calcule le ferraillage minimal qui vérifie la condition de non fragilité :

Ao
min -, 037228 Apin = 023028 » pa

bd — fe fe

Avec :

d=09h=09%x17=153m

A.N :

2.4
Jizs X bd = 0.23 X —— X 2.5 X 0.9 X 10% = 42.22 cm?
£, 500

Apin = 0.23
Puisque : A; = 45.5 cm? > A,,;, = 42.22 c¢cm? le choix de la section se fait suivant A;.
On prend 10HA25 = 49.09 cm? avec un espacement de 25 cm

b) Entravée: M,,,, = 764.85 KN.m
As = 41.3 cm?

Puisque : A; = 41.3 cm? < A = 42.2 cm? le choix de la section se fait suivant 4,,;,,.

On prend 10HA25 = 49.09 cm? avec un espacement de 25 cm.

e Armatures transversales : Guide SETRA PP73

Les armatures transversales sont imposées par la condition de contrainte tangentielle:

Ty < Tadm
Avec :
_ V, _ 3.1736 — 0.83 MP
T i T 25x153 @
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) fc28 ] 30
Tadm = min <0.15 y—b'4 MPa) = min (0.15 X 1—5,4 MPa) = 3 MPa

yb = 1.5 (cas courant)
T, = 0.83 < 144m = 3 = condition vérifiée
On calcul donc la section des armatures transversales par :

A — 0.3f128K - 0.3
A > (Tu _ fr28K) vh = A, > (Tu ft2s8)
S¢ — 0.9f,(sina + cosa) 0.9f,

YsbS;

Avec :
a : angle d’inclinaison du cadre &« = 90° ;

K = 1: pas de reprise de bétonnage

b=25m

¥s = 1.15 (combainaison fondamentale)

On dispose de cadres droits espacées de S; = 20 cm pour ainsi obtenir la section :

(0.83 — 0.3 x 2.24)

> ) ) ) 4 =2, 2
P> 9% 500 x 1.15 X 2.5 X 0.2 X 10* = 2.02 cm

Vérification des armatures minimales :

0.4 0.4 4 5
Ammzfxbxst=%x2.5x0.2x10 =4cm

Le choix des armatures se fera suite au calcul de la section transversale reprenant la torsion.

X11.4.1.3- Ferraillage & la torsion :

L’excentricité des appareils d’appui par rapport au plan de symétrie du chevétre produit un
moment de torsion lorsqu’une seule travée est chargée.

Les essais ont montré que les poutres a section pleine se comportent comme des poutres
tubulaires, c’est a dire que la partie centrale ne participe pas a la résistance a la torsion,
L’excentricité de I’application des charges par rapport au plan de symétrie est e = 0.55 m.

a) Calcul du moment de torsion :

En phase de construction: on consideére le cas le plus défavorable en phase de construction
ou les poutres d’une seule travée reposent sur le chevétre. Le moment de torsion est donné
par :

CG = PG X e
Avec :
P, : réaction du tablier due au poids propre des poutres par metre;

e : bras de levier de torsion e = 0.55 m.
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La réaction du tablier est calculé comme suit :

p = Ppoutre X npoutre . 816.34 X 6
g 2 X ltablier B 2X12

Donc: C; = 204.08 x 0.55 = 112.24 KN.m/ml

= 204.08 KN /ml

En phase de service : la réaction maximale est donnée par le convoi Do :
RD24O = 1858.4‘6 KN

Le moment de torsion est alors : Cpy40 = Ppoag X €

Avec :

Rpsso 1858.46
Ppoao = I =

= 154.87 KN /ml
tablier 12

Moment de torsion maximal :

Le cas le plus défavorable, a ’ELU est donc :
Crnax = 1.35 X max(C; ; Cprao) = 1.35 X max(204.08 ; 85.18)
= Cpax = 151.52 KN.m/ml

b) Calcul du ferraillage nécessaire pour reprendre la torsion :
¢ Contrainte tangentielle due a la torsion :

Pour déterminer le ferraillage nécessaire pour résister aux efforts de torsion, on considérera
une section en forme de rectangle ayant la hauteur de chevétre et dont la largeur [, est limitée,
dans le cas d’un chevétre large, a la somme du diamétre des flts et de la hauteur du chevétre
(rectangle hachuré).

Le
£y

Figure XII. 12 Notation du calcul a la torsion

Avec les notations du schéma, on prendra suivant le cas une des deux valeurs ci-apres :

{ztzzc si I, <@+h,

L=0+h. sil.>0+h,
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Dansnotrecas,ona:l,=25m; §=15m; h,=17m
l.=25m<@+h.=32m = [,=1,=25m
La contrainte tangentielle de torsion est donnée par :

C
TtOI‘ = ZQb
n

Avec :

, . . . . . h 1.7
b,,: épaisseur de la paroi de la section creuse équivalente b,, = ?C === 0.283m;

C: moment de torsion maximal par métre C = 151.52 KN.m/ml ;

Q: aire du contour tracé a mi- épaisseur des parois (partie hachurée sur la figure suivante)

contour exterieur reel

AL bn=alb
cercle inscrit

Figure XI1. 13 Cercle inscrit participant a la torsion

Avec les notations du schéma précédent, les valeurs de a et b considérées sont :
{a = h,
b = lt
On aura donc :

Q = (h, — b,) x (I, — b,) = (1.7 — 0.283) x (2.5 — 0.283) = 3.14 m?

e Armatures longitudinales :

CxU 0.152x7.83

- fe B 500
ZQVS 2x3.14 X 115

x 10% = 3.94 cm?

N

Avec U périmetre du contour :
U=@xh,—by)+(;—b,) =(2x17—-0283)+ (2x25-0.283) =7.83m

On prend 4HA12 = 4.52 ¢cm? avec un espacement de 25 cm.
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e Armatures transversales :
CxS,  0152x0.2

x 10* = 0.11 cm?

t= f. 500
le oUY
ZQVs 2% 3.14 X 115

L’espacement S, étant précédemment choisi S; = 20 cm.

L’ensemble des armatures transversale sera donc celles calculées a la flexion et celles
calculées a la torsion :

A = Atflexion + At torsion = 4+ 0.11 = 4.11 cm?
On prend 2 cadres HA12 = 4.52 cm?.

[ [ [ [ [ [ [ [ [ [ 10HA25
| | | | | | | | | | e=25
0 0 ¢ ¢ ¢ 6 o oo
|
o +_
| N | 4HA12
2HA12 | T 6
e=20 _:¥ +:_
_.:_ _:._
bbbt e sl
I | | | | | | | | |
| | | | | | | | | IOHAZS
e=25

Figure XII. 14 Ferraillage du chevétre

e Justification du béton :

La section des armatures transversales doit étre suffisante a reprendre le cisaillement
d’effort tranchant avec et le cisaillement de torsion :

Tior z + Tuz < Tadmz
Ona:t,, 2+17,2=0.085%+0832=08
Et:T,qm?2=32=9

Donc :

Tior 2 + Ty%2 = 0.8 < Togm? = 9 = condition vérifiée

RAKHROUR & NAMOUNE 162 E.N.ST.P



CHAPITRE XII : ETUDE DE LA PILE

XI11.4.2- Ferraillage des fQts :

Les flts sont considerés encastrés a la base (par la semelle sur pieux profonds) et libres au
sommet.

On rappelle les caractéristiques choisies des fats :

- Hauteur du fat: hgy = 10m ;

- Nombredefits:n=3;
- Diametre de fat : @5, = 1.5m.

X11.4.2.1- Evaluation des efforts sur les fOts:
Des sollicitations sur pile sont produites sous I’effet des charges permanentes et d’exploitation.
On résume ces sollicitations sous forme de forces horizontales, verticales et de moments.
e [Forces verticales :

On calcul en premier lieu les efforts dus aux poids propre sur pile :

1.52xm
4

2
¥><pb:3x10><

FOUS : Gapugs = 3 X Hpyr X X 25 = 1325.36 KN

Chevétre : Gopey = L X I X Hepoy X pp = 12 X 2.5 X 1.7 X 25 = 1275 KN
Tablier : Grgprier = 233.61 X 40 =9110.8 KN
Le poids propre sur pile est donc :

Gsur pite = Grapiier + Geney + Gapurs = 132536 + 1275 +9110.8 = 11711.16 KN

e Forces horizontales :
Retrait et fluage :

Upss X G X axb 0.0199 X 0.9 x 0.35x 0.35
Hppr =1 - =6 X% oE x 10% = 263.27 KN

AVec: Upyp = A, + 4pp = 3.9 % 1073 4+ 0.016 = 0.0199 m

Freinage A(l) :

La force de freinage pour 3 voies chargées étant : FA = 162.99 KN

L’effet sur pile sera : Hpy(qy = 162.99/2 = 81.5 KN

Freinage B, :

La force de freinage sous camions types B étant : FBc = Bc X bc = 300 X 1.2 = 360 KN
L’effet sur pile sera : Hgg, = 360/2 = 180 KN
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X11.4.2.2- Evaluation des efforts sur un seul f(t :

On considere une répartition égale des efforts repris par chacun des flts, tous les efforts seront
ainsi divises par 3 pour obtenir les sollicitations sur un fat :

o Efforts statiques :

Tableau XII. 6 Efforts statiques sur la pile

v:rct)irc(::aele Force horizontale | Bras de levier Moment a la base
N (KN) H (KN) y (m) M, (KN.m)
Giablier 3036.93 / / /
Gchevetre 425 / / /
Grat 441.78 / / /
G 3903.71 / / /
AL 763.1 / / /
B. 536.89 / / /
M_120 379.66 / / /
D549 715.89 / / /
Heyr / 87.75 11.7 1026.67
H, / 33.07 11.7 386.92
Freinage AL / 27.16 11.7 317.77
Freinage B¢ / 60 11.7 702

e Combinaisons d’actions sur le fiit :

ELS:
Tableau XII. 7 Combinaisons d’actions sur le fit a PELS
N (KN) H (KN) My (KN.m)

G+0.6T+D 3903.71 107.59 1258.8
G+1.2Al1+0.6T+D 4819.43 140.18 1640.1
G+1.2B.+0.6+D 4547.98 179.59 2101.2
G+Mc120+0.6T+D 4283.37 107.59 1258.8
G+Dy4ot0.6T+D 4619.6 107.59 1258.8

On s’intéresse a la combinaison G+1.2B.+0.6+D qui donne le moment maximal et ses efforts
correspondants :
Mymax = 2101.2 KN.m
ELS{ Npr = 4547.98 KN.m
H.orr = 179.59 KN.m
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ELU :
Tableau XI1. 8 Combinaisons d’actions sur le fit a PELU
N (KN) H (KN) My (KN.m)

1.35G+0.9T+D 5270.01 117.52 1374.98
1.35G+1.6Al+0.9T+D 5313.46 160.97 1883.35
1.35G+1.6Bc+0.9T+D 5366.01 213.52 2498.18
1.35G+1.35M¢120+0.9T+D 5782.55 117.52 1374.98
1.35G+1.35D240+0.9T+D 6236.46 117.52 1374.98

On s’intéresse a la combinaison 1.35G+1.6BC+0.9T+D qui donne le moment maximal et ses
efforts correspondants :

Mypmax = 2498.18 KN.m

ELU{ N, = 5366.01 KN.m
H,.ppr = 213.52 KN.m

ELA :
Tableau XII. 9 Combinaisons d’actions sur le fiit a PELA
FE.(KN) Fy(KN) E,(KN) M, (KN.m) My(KN.m)
G+E1+0.4T+D 719.30 262.35 4481.43 1013.97 6108.32
G+E1,i,+0.4T+D 705.41 -216.71 3855.86 -618.27 5982.02
G+E2+0.4T+D 180.89 739.74 3624.57 3225.38 1535.14
G+E24,in+0.4T+D -293.90 726.24 3624.55 3112.86 -2501.63

On s’intéresse aux deux combinaisons :
G+E1+0.4T+D qui donne le moment maximal et ses efforts correspondants ;
G+E2+0.4T+D qui donne I’effort horizontal maximal.

X11.4.2.3- Calcul du ferraillage du fat :

Les sections d’armatures sont calculées pour chaque cas de combinaison en flexion déviée

avec ROBOT EXPERT :
Tableau XII. 10 Ferraillage du fat
Armatures Efforts ELS ELU ELA | A, (cm?) | @ (mm) | e (cm)
E,(KN) 4547.98 | 5366.01 | 4481.43
Longitudinales | M,,(KN.m) | 2101.2 | 2498.18 | 6108.32 | 176.7 |36HA25| 125
M, (KN.m) 0 0 1013.97
E.(KN) 179.59 | 213.52 | 180.89
Transversales F,(KN 0 0 739.74 4.02 HAL16 | 12.5/25
E,(KN) 4547.98 | 5366.01 | 3624.57
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HA16
e =12.5/25

Figure XII. 15 Ferraillage des fats

XI11.5- Etude des fondations :

Suivant les recommandations du rapport géotechnique, on opte pour une fondation sur
pieux profonds. Ces derniéres permettent de transmettre les charges dues a 1’ouvrage qu’elles

supportent vers les couches profondes du sol qui se caractérisent par une meilleure capacité
portante que les couches superficielles.

La profondeur choisis sera de 11 m pour une capacité portante Q,, = 3500 KN et des pieux
de diametre @0y = 1.2 m.

XI11.5.1- Etude de la semelle :
XI11.5.1.1- Caractéristiques de la semelle :

Tableau XII. 11 Dimensions de la semelle

Longueur (m) Largeur (m) Hauteur (m)
\ Semelle 12.8 6 2

X11.5.1.2- Evaluation des efforts :

En plus des efforts précédemment calculés, le poids de la semelle s’ajoute aux efforts dus au
poids propre :

Goomette =L X I X HX p, =12.8 X 6 X 2 X 25 = 3840 KN

Le tableau suivant récapitule les efforts agissants sur la semelle :
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Tableau XI1. 12 Efforts statiques sur la semelle

. Force . Moment a la
Force verticale horizontale Bras de levier [
N (KN) orizonta o @)
H (KN) M, (KN.m)
Gsemelle 3840 / / /
Giablier 9110.8 / / /
G hevetre 1275 / / /
Gsfae 1325.36 / / /
G 15551.16 / / /
Al 2289.3 / / /
B 1610.69 / / /
M40 1138.99 / / /
D540 2147.69 / / /
Heyr / 263.27 13.7 3606.79
H, / 99.22 13.7 1359.31
Freinage AL / 81.5 13.7 1116.55
Freinage B¢ / 180 13.7 2466

XI11.5.1.3- Combinaisons d’actions :

ELS:
Tableau XI1. 13 Combinaisons d’actions sur la semelle a ’ELS
N (KN) H (KN) My (KN.m)
G+0.6T+D 15551.16 322.8 4422.38
G+1.2Al+0.6T+D 18298.32 420.6 6208.86
G+1.2B.+0.6+D 17483.98 538.8 8367.98
G+Mc120+0.6T+D 16690.15 322.8 4422.38
G+D2sp+0.6T+D 17698.85 322.8 4422.38
On s’intéresse a la combinaison G+1.2B.+0.6+D qui donne le moment maximal et ses efforts
correspondants .
Mymax = 836798 KN.m
ELSS N.prr = 17483.98 KN.m
H.orr = 538.8 KN.m
ELU:
Tableau XI1. 14 Combinaisons d’actions sur la semelle a PELU
N (KN) H (KN) My (KN.m)
1.35G+0.9T+D 20994.07 44471 6092.55
1.35G+1.6Al+0.9T+D 24656.95 575.11 7879.09
1.35G+1.6Bc+0.9T+D 23571.17 732.71 10038.15
1.35G+1.35Mc120+0.9T+D 22133.06 44471 6092.55
1.35G+1.35D540+0.9T+D 23141.76 444,71 6092.55

On s’intéresse a la combinaison 1.35G+1.6BC+0.9T+D qui donne le moment maximal et ses
efforts correspondants :
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Mymax = 10038.15 KN.m

ELU{ N, = 2357117 KN.m
H,orr = 732.71KN.m

ELA:
Les efforts en cas sismiques obtenus aprés calcul numérigque sont a la base des fats :

Tableau XI1. 15 Combinaisons d’actions a la base des fiits a PELA

F, (KN) |E,(KN)| E, (KN) | M,(KN.m) | M, (KN.m)

G+E1+0.4T+D 2154.24 701.13 | 12582.14 18304.46 3360.91

G+E2+0.4T+D 543.82 2130.75 | 13987.37 4614.88 9421.62

Pour évaluer les efforts a la base de la semelle, on ajoute les effets de poids, d’inertie et de
distance engendrés par la semelle en suivant les transformations suivantes : (I’indice fit
signifie que I’effort est a la base du fiit)

- Effort normal : on ajoute le poids propre de la semelle a 1’effort normal :

N = Fy7 rar + Gsemerte
- Moment fléchissant : on ajoute les moments engendrés par les forces horizontales sur
un bras de levier égal a la hauteur de la semelle :
M;v,c = foﬁt + Fy X Rsemelie
Mjlz = My rac T Ee X Rgemelre
- Inertie : ’accélération de la masse de la semelle engendre une force horizontale égale
a:
Fy semetie = Gsemette X kn
Avec k,; coefficient sismique horizontal k;, = A = 0.25.
On obtient donc : Fy semerze = 3840 X 0.25 = 960 KN.

Puisque le point d’application de cette inertie est a mi-hauteur de la semelle et peut se
développer dans les deux sens, elle engendre les moments suivants :

h
My inertie = My inertie = Fy X =752 = 960 x 1 = 960 KN.m
- Combinaison des effets sismiques : puisque I’inertie de la semelle peut se développer
dans les deux directions horizontales, on combine son moment quadratiquement dans

les deux sens :

y inertie

M, = \/M,’CZ + M?Z

x inertie

M, = \/M;Z + M?

Tableau XI1. 16 Combinaisons d’actions a la base de la semelle a PELA

F, (KN) |E,(KN)| E, (KN) | M,(KN.m) | M, (KN.m)

G+E1+0.4T+D 2154.24 701.13 | 16422,14 22633,31 4858,95

G+E2+0.4T+D 543.82 2130.75 | 17827,37 5782,76 13716,75
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La premiéere combinaison nous donne le moment le plus important :

M, = 4858.95 KN.m
M, = 22633,31 KN.m
F, =16422,14 KN

XI11.5.2- Etudes des pieux :
X11.5.2.1- Choix du nombre de pieux :

La conception des pieux prend en compte leur nombre, leur diametre, les dimensions de la
semelle. L’entraxe des pieux est en général de 3@,,;.,, car un espacement plus faible peut

présenter des inconvénients en phase d’exécution et influe sur le comportement mécaniques
des fondations.

Le nombre de pieux dépend de la capacité portante et de 1’effort normal total sur la
fondation, et peut étre estimé par :

Avec :
Npin - NOMbre minimal des pieux ;
Npax : Ieffort maximal a I’ELS (poids de semelle inclus) ;

Q, : capacité portante d’un pieu a 'ELS @, = 4500 KN pour une profondeur de 13 m ;
AN :

17484
Tmin = 00

On prévoit une conception sur 8 pieux en prenant compte des moments importants a la base
de la semelle calculés précédemment.

= 4 pieux

X11.5.2.2- Evaluations des efforts :
a) Moment fléchissant :

Le pieu est considéré soumis a un moment fléchissant en chaque dixieme de section, ce
moment est déterminé par la méthode de Werner, le pieu étant encastré en téte, ce qui
implique que le déplacement ou la rotation sont nuls.

Cette permet de donner les moments fléchissant auquel le pieu est soumis en différent point
par la formule :
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Avec:

M : moment en téte du pieu ;

P : effort horizontal en téte du pieu P = H/n;

A : coefficient d’amortissement du module de Werner définit ci-dessous ;

Xop €t Xoum - parametres tirés des abaques de WERNER en fonction de 1 X L.

+|bC,
A= /m

C,, : module de réaction du sol ; C,, = 30 MN /m3 (cas le plus défavorable) ;

Coefficient d’amortissement A :

b : Diamétre du pieu b = 1.2 m;

E : module d’élasticité du béton E = 34179.56 MPa ;

nxD*  mx1.2%

I : moment d’inertie du pieu I = = =0.102 m*.
64 64

A.N :

/1_4 1.2 x 30 _ 0225
~ |4 %x34179.56 x 0.102

= A XL =0.225 x 15 = 3.375

Le tableau suivant recense les valeurs de ygp €t xgp €n fonction de A X L tirées du I’abaque de
Werner :

Tableau XII1. 17 Valeurs des parametres de Werner

AXL 1 1.5 2 3 4 6
Xop 4.03 1.96 1.35 1.16 1.26 1.45
Xom 6.76 2.55 1.62 1.48 1.54 1.65
Par interpolation linéaire, on cherche les valeurs correspondantes a A X L = 3.375:
= (3.375 — 3) X (126 2116) ) 16— 1.197
Xep = (5. @—3) 16 = 1.
= (3.375 — 3) x (1.54 - 148) ) 48 = 1.502
Xem = . (4 — 3) . = 1.
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LLe moment M sera donc :

combinaisons d’action :

M=—

1.197

P

1502

0225 =—3.542 %X P

Le tableau suivant recense les valeurs du moment en téte de pieu pour les différentes

Tableau XII. 18 Valeurs du moment en téte de pieu

H (KN) P (KN) M (KN.m)
ELS 538.8 67.35 -238.55
ELU 732.71 91.59 -324.41
E. (KN)| F, (KN)| P, (KN) | P, (KN)| M), (KN.m)| M, (KN.m)
e G+E1+0.4T+D 2234.4 | 701.13 | 279.3 | 87.64
G+Emin+0.4T+D | 2108.6 | -554.35 | 263.57 | -69.29
k G+E2+0.4T+D 543.83 | 2130.75| 67.98 | 266.34 -989.26 -310.42
G+E2min+0.4T+D | -882.19 | 2090.66 | -110.27 | 261.33

b) Réaction revenant a chaque pieux :

Dt a I’effet du moment, la réaction des pieux est différente en fonction de la file, est a comme

valeur :
N
Rpax = Z
N
Rpin = Z
Avec :

Myxx
X x2
MyXx

-~

+

R, ax €t Ry réaction maximal et minimal dans un pieu ;

x : distance entre I’axe du pieu et ’axe de la semelle. x = 1.8 m ;

M,, : moment sollicitant maximal total a la base de la semelle ;

N : effort normal correspondant ;

n : nombre de pieux.

On aura donc pour chaque file :

RAKHROUR & NAMOUNE

171

E.N.ST.P




CHAPITRE XII : ETUDE DE LA PILE

Le tableau suivant recense les résultat de calcul pour chaque combinaison :

ELS:
Tableau X11. 19 Réaction revenant a chaque file de pieux a PELS
lere file | 2eme file
N My Rmin Rmax
(KN) (KN.m) (KN) (KN)
G+0.6T+D 15551.16 4422.38 1636.78 2251
G+1.2AL+0.6T+D 18298.32 6208.86 1856.12 2718.46
G+1.2BC+0.6+D 17483.98 8367.98 1604.38 2766.61
G+MC120+0.6T+D | 16690.15 4422.38 1779.16 2393.38
G+D240+0.6T+D 17698.85 4422.38 1905.25 2519.47
ELU:
Tableau XII. 20 Réaction revenant a chaque file de pieux a PELU
lere file | 2eme file
N My Rmin Rmax
(KN) (KN.m) (KN) (KN)
1.35G+0.9T+D 20994.07 6092.55 2201.16 3047.35
1.35G+1.6AL+0.9T+D 24656.95 7879.09 2534.96 3629.28
1.35G+1.6BC+0.9T+D 23571.17 | 10038.15 2249.3 3643.49
1.35G+1.35MC120+0.9T+D | 22133.06 6092.55 2243.23 3189.73
1.35G+1.35D240+0.9T+D 23141.76 6092.55 2469.63 3315.81
ELA:

Tableau XII. 21 Réaction revenant a chaque file de pieux a PELA

lere file 2éme file
N My Rmin Rmax
(KN) (KN.m) (KN) (KN)

G+E1+04T+D 16422,14 | 22633,31 481 3624,53
G+E2+0.4T+D 17827,37 | 5782,76 1826,84 2630

Les réactions revenant aux pieux sont inférieure a la capacité portante Q,, = 4500 et sont

ainsi vérifiés.
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XI11.5.3- Calcul du ferraillage :
X11.5.3.1- Calcul du ferraillage de la semelle (méthode des bielles) :

La méthode des bielles, due a Pierre Lebelle, permet de calculer les semelles de fondation
recevant une charge centrée, avec une réaction uniforme du sol ou des réactions égales de
chacun des pieux, dans I’hypothése ou les centres de ceux-ci sont disposés aux sommets d’un
polygone régulier et ou I’axe du poteau passe par le centre de ce polygone. D'un emploi facile,
elle consiste a supposer que les charges appliquées sur la semelle par le poteau ou le voile
qu'elle supporte sont transmises au sol ou aux pieux par des bielles de béton comprimées. Les
efforts horizontaux de traction résultant de la décomposition des forces transmises par ces
bielles sont équilibrés par des armatures placées a la partie inférieure des semelles.

Figure XII. 16 Représentation de la méthode des bielles

La condition a vérifier pour la validité de la méthode est la suivante :

45° < ¢ < 55°
b DTR(BC — 2.33.2)
O.5(L——)Sh$0.7<L——)
2 2
Avec :
B d B 2
tal’ld—(L_é) 2_1_5
2 2 4
_ h _ 1.9 _ 133
= a = atan L b = atan 36 15 = atan(1.33)
2 4 2 4
a =53.06°
Et:
h = Hseme”e— 0.1=19m
L b—36 1'5—285
2— . ) = 4. m
Alors :

45° < a = 53.06° < 55°
= condition vérifiée
1.425 < h =19 <1.995
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a) Armatures transversales inférieures :
N L N 1073
57 X
max 2 4 _ Tmax x 0.75 x 10*
o h O

Ag =

Les parameétres y, et o, dépendent du cas de combinaison d’actions :

Tableau XII. 22 y¢ et g, en fonction de I’état limite

Combinaison Vs g, (MPa)
ELS 1.15 333.33
ELU 1.5 434.78
ELA 1 500

On obtient alors les sections d’armatures pour les différentes combinaisons :

Tableau XI1. 23 Section d’armatures inférieures de la semelle

Combinaison Npyox (KN) Agi (cm?)
ELS 2766.61 62.25
ELU 3643.49 62.85
ELA 3624,53 41.06

Elles jouent le role de répartition des efforts entre la semelle et les pieux de fondation et
sont réparties sur une bande de longueur Hgemerre + @pieur = 2 + 1.2 = 3.2 m.

62.85 ,

On prend 7HA20 (21.99 cm?) avec S, = 15 cm.

b) Armatures longitudinales inférieures :
A; 19.64

Ajinf 2 33 = 6.55 cm?
On prend 7HA12 (7.92 cm?) avec S, = 15 cm.
c) Armatures de construction :
Armatures longitudinales supérieures :
Ajisup = % = % = 6.55 cm?

On prend 7HA12 (7.92 cm?) avec S, = 15 cm.

Armatures transversales supérieures :
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A 19.64 ,
Alisup = Z = T =491 cm
On prend 5HA12 (7.92 cm?) avec S, = 20 cm.
Armatures latérales:
A 19.64 ,
Alisup 2 Z = T = 4‘91 cm
On prend 5HA12 (7.92 cm?) avec S, = 20 cm.
HA12
———————————————— e=15
T“'.“‘“?’*“.'“"“'P‘ Rl S S o o S e e Sl Al S 2 £
.- HA12 -+
Lo G
i -#|
ia HA20 -+
- e=15 -»
P NS S S S S A ) NN S S S S S S W W
| | | | | | | | | | | | | | | HAIZ
e=15
L1 L
‘,/Q/ AN

Figure XII. 17 Ferraillage de la semelle

X11.5.3.2- Calcul du ferraillage des pieux :

e Armatures longitudinales :

Le pieu est calculé en flexion composé par le logiciel Robot Expert pour les différentes

combinaison d’actions :

Tableau XI1. 24 Section d’armatures inférieures de la semelle

Mmax NCOT'T‘ AS 1 1
(KN.m) (KN) () Choix du ferraillage
ELS 238.55 2766.61
ELU 324.41 3643.49 | 176.7 | 22HA32 = 176.93 cm?
ELA [989.26 | 310.42 | 2960.6
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HA32
e=17

HA12
e=10

Figure XII. 18 Ferraillage des pieux

RAKHROUR & NAMOUNE 176 E.N.ST.P



CHAPITRE XIII
ETUDE DE LA CULEE

N



CHAPITRE XIII : ETUDE DE LA CULEE

XI111.1- Introduction :

Le mot "culée"” désigne le massif structurel qui équilibre la poussée des terres sans ’aide
d’une autre poussée. Effectivement, la culée est un appui d’extrémité pour le tablier. Elle
transmet les charges au sol par I’intermédiaire des fondations et elle retient le remblai situé
derriére par le mur de souténement.

La culée est responsable de deux fonctions principales :

e Fonction mécanique :
- Transmission efficace des efforts au sol.
- Limitation des déplacements horizontaux (tout en respectant le
fonctionnement des appareils d’appui.
- Limitation des déplacements verticaux.
e Fonction technique :
- Permettre I’acces a I’ouvrage pour les visites d’inspection.
- Hébergement de la chambre de tirage au cas ou des canalisations passent
dans le tablier.
XI11.2- Choix de la morphologie :

Les types de culées sont divers, en fonction d’une fonction spécifique voulue ou de
I’environnement de I’ouvrage, on cite :

- Les culées enterrées.

- Les culées remblayées.

- Les culées creuses.

- Les culées en terre armée.
- Les culées contrepoids.

Pour notre ouvrage, on choisit la conception d’une culée remblayée pour son implantation
assez aisée, ses éléments géométriqguement simples et la flexibilité - si un besoin technique
lors de la réalisation le précise- de la longueur du tablier.

Murs en retour

Muret-cache

Mur parde-grave /

Apparails d’appui -

Mur de front

Traces du talus

Semelle

Figure XII1. 1 Morphologie d'une culée remblayée

RAKHROUR & NAMOUNE 177 E.N.ST.P



CHAPITRE XIII : ETUDE DE LA CULEE

D’aprés les résultats du rapport géotechniques précisés dans le Chapitre 2, la culée sera
fondée sur des pieux profonds.

Les éléments constitutifs de notre culée seront :

- Un mur frontal qui sert d’appui au tablier.

- Deux murs en retour qui assurent le soutenement du remblai.

- Un mur de garde gréve qui protége I’about du tablier en le séparant du remblai et assure la
fixation du joint de chaussée.

- Deux murets-caches qui protégent les appareils d’appui et donnent une certaine esthétique.

- Une dalle de transition qui atténue la dénivellation entre la chaussée courante et I’ouvrage
d’art.

- Un corbeau arriére sur lequel repose la dalle de transition.

XI111.3- Prédimensionnement de la culée :
e Mur de garde greve :

Hauteur du mur :
hMGG = hpoutre + hdalle + h'dé + happareil = 21 + 025 + 02 + 0065 = 282 m

Epaisseur du mur :

h 2.82
emce = max (O.S;g) = max (0.3;T) =0.36m

On prend ey = 0.4m

Longueur du mur égale a la largeur du tablier : Lyc; = 12 m.
e Mur frontal :

Hauteur du mur: hyr =7m

Epaisseur du mur : ey = 1.6 m

Longueur du mur analogue a la largeur du tablier : [ = 12 m
e Mur en retour :

Hauteur du mur : hy g = heyge = 10.17 m

Epaisseur du mur :eygr = 0.7 m

Longueur du mur : [z = 10.81m

Surface : Syr = 52.5 m?
e Corbeau :

Le corbeau a une forme trapézoidale ayant une grande base de 1.1 m, une petite base
de 0.4 m et une épaisseur de 0.4 m.

Section du corbeau : S = 0.24 m ;

Largeur du corbeau : [, = 10.6 m.
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e Dalle de transition :
Largeur de laDDT : Lppr = 10.5m;
Epaisseur de laDDT :eppr = 0.4 m ;

Largeur de laDDT : lppr = 6 m.

e Semelle:
Largeur de lasemelle: g = 6m;
Hauteur de la semelle : hg =2 m;

Longueur de la semelle : I = 12.8 m.

10.17

2.00

6.00

Figure XII1. 2 Dimensions de la culée
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XI111.4- Evaluation des efforts sollicitant la culée :

La poussée dynamique des terres est calculée par la méthode de « Mononobe-Okabe », ou
on négligera la butée et le poids des terres a I’avant du mur. Cette méthode simplifiée prend
en compte les efforts de poussée sous séisme sous la forme d’un chargement pseudo-statique.

On doit tenir compte :

- des efforts sismiques d’inertie Fyy et F;, qui s’ajoutent aux charges
s’appliquant au mur dans le cas statique.

- des efforts de poussée dynamique E; qui remplacent les efforts de poussée
statique.

Cette méthode se base sur un modele issu de la théorie de Coulomb, représenté sur la figure
suivante :

_’_____._—"\
e
I3

‘P\.

| ‘“r'\/

(1t ky)y

Figure XII1. 3 Représentation du modeéle de base de la théorie de Coulomb utilisé dans la méthode
simplifiée pseudo-statique de Mononobe-Okabe

La poussee dynamique globale E; de calcul agissant sur ’ouvrage de souténement du c6té
terrain, est définie par :

1

Avec :

H : hauteur du mur ;

y*: poids volumique du sol ;
K : coefficient de poussée des terres statique et dynamique défini ci-dessous ;

ky : coefficient sismique vertical décrit ci-apres.

Puisque la nappe est en-dessous du mur, les paramétres a considérer sont les suivants :
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Tableau XI11. 1 Paramétres intervenants dans le calcul de la poussée dynamique globale E,4

Poids volumique a considérer y*
Avec : Y =Yeoy = 18 KN/m3

¥so1 POIds volumique du sol sec

Angle 6

AVec: tan g =

ky, coefficient sismique horizontal

Les coefficients sismiques horizontaux et verticaux sont donnés par :
kH =A B kV = 03k1.1
Avec : A coefficient d’accélération de zone.

Selon le RPOA, la poussée dynamique globale, comportant a la fois les effets statiques et
dynamiques de la poussée active des terres, s’exerce a mi-hauteur de la paroi (diagramme de
pression rectangulaire).

XI11.4.1- Détermination du coefficient de poussée des terres K :

Le coefficient de poussée des terres K est influencé par les caractéristiques mécaniques et
géomeétriques du remblais et est donné dans notre cas par :

cos’(p— 0
K = (p—0) _
5 singsin(p — f — 6
cos*0 [1 + \/ cosfcosf

Avec :
@: angle de frottement interne du remblai sans cohésion ¢ = 30°;
B: angle de la surface du remblai sur I’horizontal § = 0 ;
On calcul K pour les différent cas sismiques :
Cas 01 : cas normale sans séisme k, =k, =0
Cas 02 : cas de séisme (horizontal + vertical vers le bas) k;, = 0.25 ; k, = —0.075

Cas 03 : cas de séisme (horizontal + vertical vers le haut) k;, = 0.25 ; k, = 0.075

Tableau XI11. 2 Valeur de K pour les différents cas sismiques

Désignation kp ky 6° K
Cas 01 0 0 0 0.333
Cas 02 0.25 -0.075 15.12 0.538
Cas 03 0.25 0.075 13.09 0.502
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XI111.4.2- Calcul des sollicitations :

Dans ce qui suit, nous évalueront les différents efforts agissant sur les éléments de la culée et
on considére les notations suivantes :

P : poids propre en KN ;
Fy : force verticaleen KN F, = P(1tk,)

Fy : force horizontaleen KN  Fy = Pky

Lgy et Lgy: bras de levier en m des forces verticales et horizontales respectivement (le signe +
représente le sens du moment correspondant).

Mgy ;0 €t Mgy 0 moment de la force verticale et horizontale respectivement par rapport a 0.
XI11.4.2.1- Efforts dus aux poids des éléments de la culée et des terres :

Tableau XII1. 3 Efforts et moments dus aux poids propres agissant sur la culée

Désignation cas | P(KN) | Fy (KN) | Fy (KN) | Lgy Ley | Mevio | Mrnjo
01 3840 0 0 -1 0 0
Semelle 02 3840 3552 960 0 -1 0 -960
03 4128 960 0 -1 0 -960
Mur garde 01 338.04 0 0.9 | -10.41 | 304.24 0
gréve 02 338.04 | 312.687 84.51 0.9 |-10.41 | 28142 | -879.75
03 363.4 84.51 09 | -10.41 | 327.05 | -879.75
Mur en 01 1837.48 0 485 | -8.73 | 8911.78 0
retour 02 | 1837.48 | 1699.67 459.37 485 | -8.73 | 82434 | -4010.3
03 1975.29 459.37 485 | -8.73 |9580.16 | -4010.3
01 79.13 0 1.27 | -10.43 | 100.5 0
Corbeau 02 79.13 73.2 19.78 1.27 | -10.43 | 92.96 | -206.33
03 85.06 19.78 1.27 | -10.43 | 108.03 | -206.33
01 3360 0 0.3 -5.5 1008 0
Mur frontal 02 3360 3108 840 0.3 -5.5 932.4 -4620
03 3612 840 0.3 -5.5 1083.6 -4620
Dalle de 01 216.56 0 3.85 | -10.74 | 833.756 0
transition 02 216.56 200.32 54.14 3.85 | -10.74 | 771.224 | -581.46
03 232.8 54.14 3.85 | -10.74 | 896.29 | -581.46
Poids des 01 1206.07 0 3.85 | -10.74 | 4643.37 0
terres sur 02 | 1206.07 | 1115.61 301.52 3.85 | -10.74 | 4295.12 | -3238.3
DDT 03 1296.53 301.52 3.85 | -10.74 | 4991.62 | -3238.3
Remblais sur 01 3122.4 0 2.06 | -6.31 | 6432.1 0
semelle 02 | 3122.38 | 2888.2 780.6 2.06 | -6.31 | 5949.7 | -4925.55
03 3356.56 780.6 2.06 | -6.31 | 6914.51 | -4925.55
Surcharge 01 201.4 0 1.75 / 352.45 0
sur remblai 02 201.4 186.3 50.35 1.75 / 326.02 0
10KN/m? 03 216.5 50.35 1.75 / 378.88 0
Réaction 01 4550.4 0 0 -9.2 0 0
tablier/culée 02 | 4550.40 | 4209.12 1137.6 0 -9.2 0 -10465.9
03 4891.68 1137.6 0 -9.2 0 -10465.9
01 / / / / 22586.2 0
Total 02 18751 / / / / 20892.2 | -29887.6
03 / / / / 24280.2 | -29887.6

RAKHROUR & NAMOUNE 182 E.N.ST.P



CHAPITRE XIII : ETUDE DE LA CULEE

XI111.4.2.2- Efforts dus a la poussée des terres :
1
E; = EY(l + ky)H?K

Puisque cette formule donne des résultats par metre de largeur du mur on multiplie les
résultats par la largeur intérieure du mur frontal (10.6 m).

Tableau XII1. 4 Poussées agissants sur la culée

Désignation | cas K (Atky) | H(m) | Fy=Eq| Ley | Mrujo
Poussée des 01| 0.33 1 12.04 | 4563.68 | -4.01 | -18300.36
terres 02 | 0.538 0.925 12.04 | 6882.17 | -6.02 | -41430.65
03 | 0.502 1.075 12.04 7463 -6.02 | -44927.26
Poussée des 01 0.33 1 12.04 | 421.16 | -6.02 | -2535.38
surcharges 02 / / / / / /
10KN /m? 03 / / / / / /
01 / / / 4984.84 / -20835.8
Total 02 / / / 7517.3 / -45254.1
03 / / / 8151.82 -49073.4

N.B : la résultante de la poussée des terres est considérée appliquée a h/3 dans le cas statique
et a h/2 en présence de seisme.

XI111.4.2.3- Efforts dus au tablier :

Tableau XIII. 5 Efforts et moments dus au tablier agissants sur la culée

Désignation | Fy (KN) | Fy (KN) | Lpy (m) | Lpy (m) (Z;V;;’l) ('I‘:f]’:,"%
Rau 1743.16 / 0 / 0 /
Rp, 1500.32 / 0 / 0 /
Ryc120 1091.4 / 0 / 0 /
Rpoa0 1858.46 / 0 / 0 /
H, s / 131.64 / -9 / -1184.75
Hy / 49.61 / -9 / -446.51
Freinage A(l) / 81.5 / -9 / -733.5
Freinage B, / 180 / -9 / -1620.00
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XI111.4.3- Combinaisons d’actions :
XI11.4.3.1- Cas statique:

ELS:
Tableau XI11. 6 Combinaison d’actions sur la culée a ’ELS
Mgpyo | Mrhjo AM
Fy (KN) | Fy (KN) (KN.m) | (KN.m) | (KN.m)
G+ 0.6T 18627,25 | 4725.1 22511 19768.23 | 2742.78
G+ 0.6T +1.20Q 18868.9. 5230.5 21926 22810.68 884.73
G+ 0.6T +1.2A41 20719 4822.9 22511 20648.43 1862.6
G+ 0.6T +1.2B, 20427.7 | 4941.09 22511 21712.23 800
G+ 0.6T + M 159 19718.65 | 4725.1 22511 19768.23 2743
G+ 0.6T + D,y 20485.7 4725.1 22511 19768.23 2743
ELU :
Tableau XIl11. 7 Combinaison d’actions sur la culée a PELU
Mpry,0 | Mrhso AM
Fy (KN) | Fy (KN) (KN.m) | (KN.m) | (KN.m)
1.35G + 0.9T 25146.8 | 6383,33 | 30389,86 | 26727,29 | 3662.57
1.35G 4+ 0.9T + 1.6Q 25469 7057.2 | 30953,78 30784 169.88
1.35G + 0.9T + 1.6Al 27935.8 | 6513.73 | 30389,86 | 27900.9 2488.97
1.35G+ 0.9T + 1.6B, 27547,30 | 6671.33 | 30389,86 | 29319.3 1070.57
1.35G + 0.9T + 1.35M 45, | 26620,18 | 6383.33 | 30389,86 | 26727.3 3662.57
1.35G 4+ 0.9T + 1.35D,,, 27655,71 | 6383.33 | 30389,86 | 26727.3 3662.57

XI11.4.3.2-

Cas dynamique :
e Evaluation des efforts statiques : combinaison G + 0.2Q + 0.4T

Tableau XI11. 8 Efforts statiques agissant sur la culée sous combinaison G + 0.2Q + 0.4T

N (KN) | V (KN) | M (KN.m)
Total max 14371,35 | 187,48 | 1687,35
Total min 14217,94 | 167,78 | 1510,05

e Charges sismiques dues au poids :

Tableau XII1. 9 Charge sismiques due au poids propre des éléments

Total 1049,97 3499,92 1667,53 19421,70
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Tableau XII1. 10 Charges sismiques dues a la poussée dynamique des terres

N (KN) V(KN) | M (KN.m)
Cas 2 0,00 10963.2 64350.62
Cas 3 0,00 10384.98 60869.8

e Charges sismiques dues au tablier :

Tableau XII1I. 11 Charges sismiques provenant du tablier

Désignation

N (KN)

H (KN)

Lpy

LFH

Mpy,0

Mgy)0

Séisme Tablier

341.3

1137,60

0,00

9,20

0,00

10465,92

Cumul des efforts sismiques :

Les efforts de poussée et les efforts provenant de I’accélération de la culée se cumulent
directement parce qu’ils sont concomitants. Lorsque I’appareil d’appui est en caoutchouc
fretté ou comporte un dispositif de glissement. Les vibrations de I’appui peuvent étre
considérées comme indépendantes des vibrations du tablier. Dans ce cas, les forces d’inertie
provenant du tablier et des appuis se cumulent quadratiqguement :

— 2
E = \/Etablier

2
+E appui

Tableau XI111. 12 Cumul des efforts sismiques

N (KN) | V(KN) | M (KN.m)
Cas 2 -341.3 | 11022,06 | 65196,15
Cas 3 341.3 1044711 | 61762,99

On s’intéresse aux combinaisons suivantes :

Tableau XI11. 13 Efforts sur la semelle sous combinaisons sismiques

RAKHROUR & NAMOUNE

N (KN) | V(KN) | M (KN.m)
Poox— H+ 0.3V 15872.28 | 11209.54 | 65215.97
P, — H—0.3V 12717.01 | 10614.89 | 64940.57
Pou+V—0.3H 19374.45 | 3494.10 | 19578.67
Ppax—V —0.3H 9214.84 | 3301.92 | 21706.48
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XI11.4.4- Choix de la conception des pieux :

En considérant une capacité portante Q,, = 4500 KN et le cas d’effort normal le plus
défavorable (ELU : 27655,71 KN) le nombre de pieux et alors donné par :

27655.71
——=6.14

Mpiewx = T500
On opte pour une conception en 8 pieux similaire a celle de la pile.

XI11.5- Etude et ferraillage des éléments de la culée :
XI111.5.1- Ferraillage de mur garde-greve :

Les sollicitations prises en compte pour le ferraillage du mur-garde gréve sont :

- La poussée des terres ;
- La force de freinage d’un camion B, (cas d’une roue) ;
- Lapoussée d’une charge locale située a I’arriére du mur.

Le mur-garde greve est supposé encastré a la base.
e Poussée des terres :
La résultante de la poussée étant appliquée au tiers de la hauteur, le moment a 1’encastrement
vaut :
M P h
= X —
T 3

Avec :

1 1
P =5 Kas¥soth®L = 5% 0.33 X 18 X 2.82 x 1 = 23.62 KN /ml

2.82
= M = 23.62 X = = 22.2KN.m

L’effort dG a la poussée considérée comme charge permanente aura pour valeurs aux
différents états limites :

ELU : My = 1.35M; = 29.97 KN.m
ELS : Myg = My = 22.2KN.m
e Force de freinage B :

Il a été vérifié que la sollicitation totale due aux camions type B, (poussée des charges
locales +freinage) était plus défavorable pour le mur garde-gréve dans le domaine considéré
(0.5m < h < 3 m) que d’autres charges sans freinage (tandem By, convois militaires, charges
exceptionnelles type D et E, etc.)

Compte tenu de 1’écartement des roues d’un essieu (2 m), on ne considere que 1’effet d’une
seule roue. Le moment a 1’encastrement di a la force de freinage vaut alors :

M. — 2uhP
7 0.25 + 2h
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Avec:

u: coefficienty = 1.6 aVELU et u = 1.2 aI’ELS ;
P : charge due a une roue P = 60 KN.

AN:

ELU: M;y; =91.93 KN.m

ELS: Mg = 68.94 KN.m

e Poussée d’une charge locale située a I’arriére du mur :

L’effet le plus défavorable est produit par 2 roues arriére de 60 KN de deux camions
accolés placées de telle maniére que les rectangles d’impact soient au contact de la face
arriére du garde-greve. Par incertitude des charges transmises, les charges réelle seront
remplacées par une charge uniforme équivalente de 120 KN répartie sur un rectangle de
0.25m x 0.75 m.

075
NI

45°
B 075+ 2h

q: 12t

{

025

o T

h 025+ X
I B - Q
A 45

TS : Y
’g‘_ Section d’encastrement
g 7] dans le chevetre

Figure XII1. 4 Effet d’une charge locale située a ’arriére du mur garde-greve

Le moment fléchissant en A, a la profondeur h a pour expression générale :

v - 12K " h—x
7075+ 2h ), 025 +x

dx tm/m

Dans laquelle K est un coefficient ayant pour valeur :

K=K, y-8 b,
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Avec:
K, : coefficient de poussée K, = 0.33 ;
y . coefficient de pondérationy = 1.6 aI’ELU et y = 1.2 aI’ELS ;
& : coefficient de majoration dynamique & = 1.065 pour deux voies chargées.
b : coefficient du chargement B, b. = 1.1 pour deux voies chargees.
La valeur de K estalors :
Kgy = 0.62
Kgps = 0.46

La valeur de Mp /K est explicitée ci-dessous pour différentes valeurs de h :

Tableau XII1. 14 Valeurs de Mp/K en fonction de h

h 0.5 0.75 1.0 1.5 2.0 2.5

3.0

Mp/K (tm/ml) 223 | 340 | 441 | 611 | 7.45 | 856

9.49

Par interpolation linéaire, on obtient la valeur de Mp /K pour h = 2.82 m:
Mp/Kn=3) — Mp/K(n=2)
3-25
9.49 — 8.56
3-25

En ayant les valeurs de K, les valeurs de M, sont alors:
Mpy = 56.63 KN.m

Mps = 42.47 KN.m

Mp /K h=282) = (2.82 = 2.5) + Mp /Kp=7)

Mp/Knez.g2) = (2.82 — 2.5) + 8.56 = 9.1552 tm/ml

e Combinaison d’actions :
ELS: My = Myg + Mgs + Mpg = 133.62 KN.m

e Choix du ferraillage du mur garde-gréve :

En calculant la section a la flexion simple par ROBOT EXPERT, la section obtenue est :

A; =17.1 cm?
On prend 6HA20 = 18.85 cm?

Comme armatures de construction paralléles aux armatures principales on prend une section :

A
Al = ?S = 5.7 cm?

On prend 6HA12 = 6.79 cm?
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Comme armatures transversale, on prend une section :

N

A
Ay = i 4.28 cm?

On prend 4HA12 = 4.52 ¢cm?

XI11.5.2- Ferraillage de la dalle de transition :
e Evaluation des efforts agissants sur la dalle de transition :

On considere la dalle de transition comme une dalle rectangulaire simplement appuyée,
soumise a son poids propre, aux surcharges et au poids du remblai au-dessus de la dalle :

L’évaluation des efforts se fait en prenant compte des parameétres suivants :
Remblais: y =18KN/m3;h=1.05m
Poids proprede ladalle: p, =25KN/m3;e=0.40m

Revétement : p,, = 24 KN/m3 ;e = 0.08 m
Surcharge: Q = 10 KN /m?

Les efforts résultants sont calculés et explicités dans le tableau suivant :

Tableau XII1. 15 Efforts agissant sur la dalle de transition

Type de charge Q(KN/ml) | M (KN.m/ml) | V (KN/ml)
Poids propre 7.5 28.36 20.625
Revétement 1.92 7.26 5.28

Remblai 18.9 71.47 51.98
Surcharges 10 37.81 27.5

e Combinaison d’actions :
ELU:
My = 1.35Mg + 1.6M,, = 205.06 KN.m/ml
Vy = 1.35MV; + 1.6V, = 149.14 KN /ml
ELS:
Mg = Mg + 1.2M, = 152.46 KN.m/ml
Vy = 1.35MV; + 1.6V, = 110.88 KN /ml
e Choix du ferraillage de la dalle de transition :
En calculant la section a la flexion simple par ROBOT EXPERT, la section obtenue est :
As = 19.6 cm?
On prend 4HA25 = 19.63 cm?.
Comme armatures de construction paralléles aux armatures principales on prend une section :
AL = % = 6.54 cm?

On prend 4HA16 = 8.04 cm?.
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Comme armatures transversale, on prend une section :

N

A
Ay = i 4.91 cm?

On prend 4HA14 = 6.16 cm?.

XI11.5.3- Ferraillage du corbeau :
e Evaluation des efforts agissants sur le corbeau :

Le corbeau, étant un appui a la dalle de transition, subit la réaction de cette derniere.

Cette réaction est égale a I’effort tranchant max calculé pour le ferraillage de la dalle de
transition.

ELU . RU = VU DDT — 14‘9.14‘ KN/ml
e Choix du ferraillage du corbeau :

D’apres I’annexe E6 du BAEL, le corbeau est considéré comme une console courte, se
calcul en flexion simple est comporte nécessairement des armatures supérieures tendues
disposée comme indiqué sur la figure : (dans notre casa = 0.2 metd = 1.05m)

AANANANARNRRRNAN SRNAN

Figure XII1. 5 Console courte selon le BAEL

La section d’armatures tendues est donnée par :

M

A = ”f
Z X<
Vs

Avec :
M,, : moment a I’encastrement M,, = R, X a = 149.14 X 0.2 = 29.83 KN.m/ml;
Z:priségalaZz = min(0.7d(1 +0.1); 2.4a(0.4 + 0.1)) = 0.24m.

On trouve alors :

A. = 2983 10 = 3.73 cm?
s WX = O. cm
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Condition de non fragilité :

fij 2.4
—2 =0.23x1x1.05x—x10* = 11. 2
3 0.23 05 00 0 6cm

Puisque : A = 3.73 cm? < Apin = 11.6 cm? le choix de la section se fait suivant 4,,;,,.

Apmin = 0.23bd

On prend 6HA16 = 12.06 cm? par métre.

XI111.5.4- Ferraillage du mur frontal :
e Evaluation des efforts agissants sur le mur frontal :

Les charges qu’on considére sollicitant le mur frontal sont :

- Le poids propre des éléments : corbeau, mur garde-greve, mur frontal, dalle
de transition ;

- Le poids des terres sur la dalle de transition ;

- La poussée des terres et des surcharges.

- Les charges dues au tablier

sens + sens -

Figure XII1. 6 Sens d’évaluation des moments agissant le mur frontal
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e Evaluation des efforts dus au poids propre :

Tableau XII1. 16 Efforts dus au poids propre agissant sur le mur frontal

DéSIgnatIOI‘l FV (KN) FH (KN) LFV (m) LFH (m) MFV/O (KN m) MFH/O (KN m)
Mur 3360 0 0 35 0 0
frontal
Bl 216.56 0 1 8.83 216.56 0
de transition
ol 79.129 0 097 | 843 76.63 0
Mur 388.04 0 0.6 473 202.69 0
garde-gréeve
Poids des terres
sur DDT 1206.07 0 1 8.83 1206.07 0
Poussee 0 3042.07 0 -3.28 0 -9967.9
des terres
FIOUESED 668 0 343.85 0 -4.92 0 -1690.04
surcharges
e Evaluation des efforts dus au tablier :
Tableau XII1. 17 Efforts dus au tablier agissant sur le mur frontal
Désignation | Fy (KN) | Fy (KN) | Lgy (m) | Lpy (m) Mevio | Mrnjo
(KN.m) | (KN.m)
R; 4555.4 / -0.3 -1366.62
R, 1743.16 / -0.3 / -522.95 /
Rg, 1500.32 / -0.3 / -450.10 /
Ryc120 1091.4 / -0.3 / -327.42 /
Rpo40 1858.46 / -0.3 / -557.54 /
H,.f / 131.64 / 7.2 / -947.8
Hy / 49.61 / -7.2 / -357.21
Freinage A(l) / 81.5 / -7.2 / -586.8
Freinage B / 180 / -7.2 / -1296
e Combinaisons des charges a ’ELS:
Tableau XII1. 18 Combinaison des charges agissant sur le mur frontal a P’ELS
Mgy o Mgy o AM
Fy (KN) | Fy (KN) (KN.m) | (KN.m) | (KN.m)
G+ 0.6T 9755.2 | 3203,48 | 335,33 | -11129,9 | -10794.7
G+ 0.6T + 1.2Q 9755.2 | 3616,10 | 335,33 -13158 | -12822.7
G+ 0.6T + 1.2A(D) 11846,99 | 3301,28 | -292,21 | -11834 | -12126.4
G+ 0.6T + 1.2B, 11555,58 | 3419,477 | -204,79 | -12685,2 | -12890
G+ 0.6T + M., 10846,60 | 3203,48 7,90 -11129,9 | -11122
G + 0.6T + D,y 11613,66 | 3203,48 | -222,21 | -11129,9 | -11352.2
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e Combinaisons des charges a PELU:

Tableau XI111. 19 Combinaison des charges agissant sur le mur frontal a ’ELU

Mgy,0 | Mrhjo AM

Fy (KN) | Fy (KN) (KN./m) (KN. ;n) (KN.m)
1.35G + 0.9T 13169.52 | 4329.16 452.7 -15057.6 | -14604.9
1.35G + 0.9T + 1.6Q 13169.52 | 4879.32 452.7 -17761.7 -17309
1.35G + 0.9T + 1.6A(]) 15958.57 | 4459.56 | -384.03 | -15996.5 | -16380.5
1.35G + 0.9T + 1.6B, 15570.03 | 4617.16 | -267.46 | -17131.2 | -17398.7
1.35G + 0.9T + 1.35M 1, 14641.91 | 4329.16 10.67 -15057.6 -15047
1.35G + 0.9T + 1.35D,,, 15678.44 | 4329.16 -300 -15057.6 | -15357.6

e Sollicitations les plus defavorables:

Puisque les charges calculées sont pour toute la longueur du mur frontal (12 m), on divise les
efforts maximaux par 12 pour obtenir les sollicitations sur 1 metre linéaire :

ELS:

Mpax = —1074.16 KN.m/ml Trmax = 301.34 KN /ml
et
N =962.97 KN /ml N =812.93 KN/ml
ELU:
Mpmar = —1449.89 KN.m/ml {Tmax = 406.61 KN /ml
et
N = 1297.5 KN/ml N = 1097.46 KN /ml

e Choix du ferraillage du mur frontal :
En calculant la section a la flexion composée par ROBOT EXPERT, la section obtenue est :
As =16 cm?
On prend 6HA20 = 18.85 cm?
Comme armatures de construction paralléles aux armatures principales on prend une section :

N

A
Al = 3= 5.33 cm?

On prend 6HA12 = 6.79 cm?.

En calculant la section a I’effort tranchant par ROBOT EXPERT, pour deux sections ¢10,
I’espacement obtenu est :

En zone courante : S; = 30 cm.

En zone critique : S; = 15 cm.
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XI11.5.5- Ferraillage du mur en retour :
e Evaluation des efforts agissants sur le mur en retour :

En considérant la géométrie irréguliere du mur en retour, on recourt a la modélisation
numérique pour évaluer les efforts internes maximaux. La modélisation est faite par le logiciel
Autodesk Robot Structural Analysis.

Figure XI11. 7 Modéle numérique du mur en retour

Les charges considérées agir sur le mur en retour sont :

- Lapoussée des terres : P, = Khy = 0.33 X 10.17 X 18 = 60.41 KN /m?
appliquée comme charge variable sur la face du mur.

- La poussée des surcharges : Py, = 0.33 X 10 = 3.33 KN/m?
appliguée comme charge constante sur la face du mur.

- Le poids propre de la corniche et de la barriére de sécurité G.cp = 3.15 KN/ml
appliqué comme charge linéaire sur le bord supérieur du mur.

- Le poids propre du mur G.

D’apres le modéle numérique, on considére les moments maximaux suivant :

My = 679.25KN.m ; M,, = 13428 KN.m

e Choix du ferraillage du mur en retour :
On calcul une bande de 1 m en flexion simple par robot Expert pour obtenir :
Armatures horizontales : A, = 47.7 cm? on prend 6HA32
Armatures verticales : A, = 8.8 cm? on prend 6HA14
Ces armatures sont disposées du cété tendu du mur en retour, sur la face retenant le remblai
Sur la face extérieure du mur en retour on place les armatures de construction suivantes :
Armatures horizontales : 6HA20

Armatures verticales : 6HA12
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Figure XII1. 8 Ferraillage de la culée
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CONCLUSION GENERALE

Le projet de fin d’études est une partie indispensable dans le cursus de 1’éléve ingénieur
pour pouvoir synthétiser les connaissances théoriques acquises lors de la formation. En
particulier pour I’ingénieur en travaux publics pour qui la recherche d’informations et le
cotoiement des ingénieurs expérimentés est un besoin essentiel pour son apprentissage et son
évolution.

En premier lieu, la conception des variantes nous a permis d’avoir une idée sur les différents
choix techniques et décisions que peut rencontrer 1’ingénieur en travaux publics lors de son
parcours professionnel. Ensuite, 1’étude de la variante retenue nous a permis de traiter les
détails et les différents calculs a faire avant la réalisation d’un ouvrage. L application des
reglements (RPOA, RCPR, BAEL, BPEL) tout au long de ce mémoire nous a permis de mieux
comprendre les exigences pour la réalisation d’un ouvrage durable dans les normes.

Nous avons aussi pu nous familiariser avec les différents outils informatiques utilises dans
notre domaine, notamment ROBOT STRUCTURAL ANALYSIS pour la modélisation et le
calcul en éléments finis et AUTOCAD pour la schématisation et la création de plans.

En général, ce projet de fin d’étude a été une véritable expérience est une application
directes des disciplines apprises au sein de I’Ecole Nationale Supérieure des Travaux Publics
telles que la résistance des matériaux, le béton armé, le béton précontraint, la mécanique des
sols et la mécaniques des éléments finis.

Et enfin, grace a ce travail, d’autres compétences ont été acquises telles que le travail
d’équipe et la bonne gestion du temps.
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ANNEXE 1 : METHODE DE GUYON-MASSONET- BARES

Excentrement de la charge
-b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
g 0 0.9718 | 0.9874 | 1.0021 | 1.0138 | 1.0188 | 1.0138 | 1.0021 | 0.9874 | 0.9718
§_ b/4 | 0.2309 | 0.4281 | 0.6251 | 0.821 | 1.0138 | 1.2007 | 1.3791 | 1.5524 | 1.7244
§ b/2 | -0.5019 | -0.1267 | 0.2489 | 0.6251 | 1.0021 | 1.3791 | 1.7535 | 2.123 | 2.4905
é 3b/4 | -1.2302 | -0.6789 | -0.1267 | 0.4281 | 0.9874 | 1.5524 | 2.123 | 2.6966 | 3.2696
§ b |-1.9571 ]| -1.2302 | -0.5019 | 0.2309 | 0.9718 | 1.7244 | 2.4905 | 3.2696 | 4.0574
Annexe 1.1 Valeurs de K9, pour 8 = 0.25
Excentrement de la charge
-b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
g 0 0.9423 | 0.9742 | 1.0044 | 1.0283 | 1.0385 | 1.0283 | 1.0044 | 0.9742 | 0.9423
§_ b/4 | 0.2109 | 0.4183 | 0.6252 | 0.8289 | 1.0283 | 1.2146 | 1.3833 | 1.5419 | 1.6975
g b/2 | -0.5038 | -0.1284 | 0.2477 | 0.6252 | 1.0044 | 1.3833 | 1.7572 | 2.1209 | 2.4805
é 3b/4 | -1.2094 | -0.6698 | -0.1284 | 0.4183 | 0.9742 | 1.5419 | 2.1209 | 2.7062 | 3.2901
§ b |-1.9123 | -1.2095 | -0.5038 | 0.2109 | 0.9423 | 1.6974 | 2.4805 | 3.2901 | 4.1177
Annexe 1.2 Valeurs de K9, pour 6 = 0.3
Excentrement de la charge
-b -3b/4 | -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
g 0 0.9812 | 0.9912 | 1.0012 | 1.0095 | 1.0133 | 1.0095 | 1.0012 | 0.9912 | 0.9812
§_ b/4 | 0.9156 | 0.9382 | 0.9619 | 0.9862 | 1.0095 | 1.0287 | 1.0407 | 1.0484 | 1.0546
é b/2 | 0.8569 | 0.8899 | 0.9246 | 0.9619 | 1.0012 | 1.0407 | 1.0773 | 1.1079 | 1.1354
é 3b/4 | 0.8038 | 0.8456 | 0.8899 | 0.9382 | 0.9912 | 1.0484 | 1.1079 | 1.1669 | 1.2225
é b | 0.7539 | 0.8038 | 0.8569 | 0.9156 | 0.9812 | 1.0546 | 1.1354 | 1.2225 | 1.3133
Annexe 1.3 Valeurs de K, pour 8 = 0.25
RAKHROUR & NAMOUNE E.N.S.T.P




ANNEXE 1 : METHODE DE GUYON-MASSONET- BARES

Excentrement de la charge

-b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b
g 0 0,9664 | 0,984 | 1,0018 | 1,0173 | 1,0244 | 1,0173 | 1,0018 | 0,984 | 0,9664
>
% b/4 | 0,8776 | 0,9104 | 0,9453 | 0,982 | 1,0173 | 1,0451 | 1,0591 | 1,0652 | 1,0689
& | b/2 | 0,8012 | 0,8453 | 0,8929 | 0,9453 | 1,0018 | 1,0591 | 1,1108 | 1,1508 | 1,1849
c
.2 | 3b/4 | 0,7345 | 0,7876 | 0,8453 | 0,9104 | 0,984 | 1,0652 | 1,1508 | 1,2351 | 1,3126
‘D
o b | 06733 | 0,7345 | 0,8012 | 0,8776 | 0,9664 | 1,0689 | 1,1849 | 1,3126 | 1,4474
Annexe 1.4 Valeurs de K1, pour 8 = 0.3
A(L) 1 voie:
POUTRE II\
POUTREII [ ——_
Annexe 1.5 Participation des poutres sous surcharge Al 1 voie
RAKHROUR & NAMOUNE ENN.S.T.P




ANNEXE 1 : METHODE DE GUYON-MASSONET- BARES

A(L) 2 voies:

PGUMIW/A\

POUTRE II

POUTRE IIT[ ——__

Annexe 1.6 Participation des poutres sous surcharge Al 2 voies

A(L) 3 voies:

10m

I ik

POUTRE IWM\

POUTRE II

POUTRE III| 3.

§=0.2306

Annexe 1.7 Participation des poutres sous surcharge Al 3 voies

RAKHROUR & NAMOUNE
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ANNEXE 1 : METHODE DE GUYON-MASSONET- BARES

Bc 1 file:

POUTRE II

POUTRE II[ ™

Annexe 1.8 Participation des poutres sous surcharge Bc 1 file

Bce 2 files:

r
POUTRE I\\Mﬁﬁ 1132
|' -_-_-—-—-.
POUTRE II T T
10436 1.3740
— |
POUTREIII[ — .
r
1.0416 1.6030
""'--..__‘_‘_H“

Annexe 1.9 Participation des poutres sous surcharge Bc 2 files

RAKHROUR & NAMOUNE
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ANNEXE 1 : METHODE DE GUYON-MASSONET- BARES

Bc 3 files:

POUTRE Iwﬂ
E— T—
POUTRE II Y3 Py
-H_H_""‘—'--...___
— |
POUTRE Il —__ )
I r
L 0047
—
k-‘-‘*‘-..__‘_‘hh

Annexe 1.10 Participation des poutres sous surcharge Bc 3 files

Bt 1 tandem:

POUTRE III[ —__

Annexe 1.11 Participation des poutres sous surcharge Bt 1 tandem

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 1 : METHODE DE GUYON-MASSONET- BARES

Bt 2 tandems:

E *_Z_m_,"l—m"’,,_z_m__,.

P()U'nu-:ll\ﬁ,_y;E 11018
— 1 [ | ]

POUTRE ]]IN%;{ B 2;
-‘_‘_‘_‘-‘_‘_‘-‘_‘--‘_"‘_‘—'—-—.

POUTRE II[ ——__

"‘1—-..,_._‘_‘_““

Annexe 1.12 Participation des poutres sous surcharge Bt 2 tandems

Mcl20:

POUTRE Il\ Lfé

Y
$=1.0880  S=1.2421

POUTRE I

§=1.2021 ¢ q 7422

POUTRE I —

S$=1.3056
§=2.2557

Annexe 1.13 Participation des poutres sous surcharge Mc120

RAKHROUR & NAMOUNE
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ANNEXE 1 : METHODE DE GUYON-MASSONET- BARES

o “\%\

POUTRE IT[ —__

Annexe 1.13 Participation des poutres sous surcharge D240

RAKHROUR & NAMOUNE

E.N.ST.P



ANNEXE 2

MODELE NUMERIQUE POUR LE
CALCUL LONGITUDINAL

N



ANNEXE 2 : MODELE ROBOT POUR LE CALCUL LONGITUDINAL

Annexe 2.1 Modélisation du tablier

Annexe 2.2 Modeéle de la poutre seule

Annexe 2.3 Modé¢le de ’entretoise

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 2 : MODELE ROBOT POUR LE CALCUL LONGITUDINAL

Annexe 2.4 Les charges permanentes CP

EZ=-0.650 I

_ [ pz=2515
Z=-2.515 | | 3n7=_1.920

Z=-0.650

Annexe 2.5 Les charges complémentaires permanentes CCP
(Corniche : 2.515 (0.1006x 2) KN/ml)
(Glissiére de sécurité : 0.65 KN)

(Revétement :0.65 (0.08x24) KN/m2)

p 3pZ=-9.680

Annexe 2.6 Charge statique AL1

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 2 : MODELE ROBOT POUR LE CALCUL LONGITUDINAL

p 3pZ=-9.680

Annexe 2.7 Charge statique AL2

Annexe 2.8 Charge statique AL3

Annexe 2.9 Charge roulante Bcl

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 2 : MODELE ROBOT POUR LE CALCUL LONGITUDINAL

Annexe 2.10 Charge roulante Bc2

Annexe 2.11 Charge roulante Bc3

Annexe 2.12 Convoi militaire Mc120

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 2 : MODELE ROBOT POUR LE CALCUL LONGITUDINAL

Annexe 2.13 Convoi exceptionnel D240

ELU ELS
1.35G+1.6 AL1 G+1.2 ALl
1.35G+1.6 AL2 G+1.2 AL2
1.35G+1.6 AL3 G+1.2 AL3
1.35 G+1.6BC1 G+1.2BC1
1.35 G+1.6BC2 G+1.2BC2
1.35 G+1.6BC3 G+1.2BC3
1.35 G+1.35Mc120 G+Mc120
1.35 G+1.35D240 G+D240

Annexe 2.14 Combinaisons utilisées

WA

Annexe 2.15 Diagramme des moments fléchissant max a PELU (1.35G+1.35D240)

RAKHROUR & NAMOUNE

E.N.ST.P



ANNEXE 2 : MODELE ROBOT POUR LE CALCUL LONGITUDINAL

Annexe 2.16 Diagramme de P’effort tranchant max a PELU (1.35G+1.35D240)

Annexe 2.17 Diagramme du moment fléchissant max a ’ELS (G+D240)

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 2 : MODELE ROBOT POUR LE CALCUL LONGITUDINAL

Annexe 2.18 Diagramme de D’effort tranchant max a PELS (G+D240)

R

-
.

Annexe 2.19 Diagramme du moment fléchissant sous G (Mmin utilisé dans I’étude de
précontrainte)

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 2 : MODELE ROBOT POUR LE CALCUL LONGITUDINAL

vl

I”
l““ g.nl‘” i ylllllll;i'illlllrl' i ‘||||||”

I
u" il ,.,mn ‘.nln

||1{M‘ :nl' i l(

l

Annexe 2.20 Diagramme de I’effort tranchant sous G (Tmin utilisé dans I’étude de
précontrainte)

Annexe 2.21 Diagramme du moment fléchissant de la poutre seule

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P
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L’ETUDE SISMIQUE
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ANNEXE 3 : MODELE ROBOT POUR L’ETUDE SISMIQUE

c Fréqu | ... Masses Masses Masse Masse

as/ Période . . Tot.mas. Tot.mas.

Mode En [sec] Cumulées | Cumulées | Modale | Modale UX [Ko] UY [kg]
ce [Hz] UX [%] UY [%] | UX[%] | UY [%]

10 0,8 1,24 0,1 38,86 0,1 38,86 7810815,8 7810815,8
2 0,81 1,23 0,19 41,43 0,09 2,57 7810815,8 7810815,8
3 0,82 1,22 0,26 56,62 0,07 15,2 7810815,8 7810815,8
4 0,82 1,22 0,27 74,32 0 17,7 7810815,8 7810815,8
5 0,82 1,22 0,35 80,15 0,08 5,83 7810815,8 7810815,8
6 0,82 1,22 0,4 82,82 0,05 2,67 7810815,8 7810815,8
7 0,82 1,22 0,4 84,28 0 1,46 7810815,8 7810815,8
8 0,87 1,15 43,74 84,4 43,34 0,12 7810815,8 7810815,8
9 0,91 1,1 46,07 84,47 2,33 0,08 7810815,8 7810815,8

10 0,94 1,06 63,78 84,56 17,71 0,09 7810815,8 7810815,8

11 0,95 1,06 81,46 84,57 17,68 0,01 7810815,8 7810815,8

12 0,95 1,05 87,78 84,66 6,32 0,09 7810815,8 7810815,8

13 0,96 1,04 88,02 84,68 0,24 0,02 7810815,8 7810815,8

14 0,96 1,04 89,91 84,68 1,89 0,01 7810815,8 7810815,8

15 1,35 0,74 89,91 84,68 0 0 7810815,8 7810815,8

16 1,37 0,73 89,91 84,68 0 0 7810815,8 7810815,8

17 1,38 0,73 89,91 84,68 0 0 7810815,8 7810815,8

18 1,38 0,72 89,91 84,68 0 0 7810815,8 7810815,8

19 1,38 0,72 89,91 84,68 0 0 7810815,8 7810815,8

20 1,39 0,72 89,91 84,68 0 0 7810815,8 7810815,8

21 1,39 0,72 89,91 84,68 0 0 7810815,8 7810815,8

22 2,62 0,38 89,91 86,29 0 1,6 7810815,8 7810815,8

23 2,63 0,38 89,92 86,38 0 0,1 7810815,8 7810815,8

24 2,64 0,38 89,92 86,88 0 0,5 7810815,8 7810815,8

25 2,64 0,38 89,92 87,1 0 0,22 7810815,8 7810815,8

26 2,64 0,38 89,92 87,59 0 0,49 7810815,8 7810815,8

27 2,64 0,38 89,92 87,9 0 0,31 7810815,8 7810815,8

28 2,65 0,38 89,92 88,08 0 0,18 7810815,8 7810815,8

29 3,09 0,32 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

30 3,09 0,32 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

31 3,1 0,32 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

32 3,1 0,32 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

33 3,1 0,32 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

34 3,1 0,32 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

35 3,1 0,32 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

36 4,16 0,24 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

37 4,16 0,24 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

38 4,16 0,24 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

39 4,16 0,24 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

40 417 0,24 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

41 417 0,24 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

42 417 0,24 89,92 88,08 0 0 7810815,8 7810815,8

43 4,69 0,21 91,27 88,08 1,35 0 7810815,8 7810815,8

Annexe 3.1 Modes propres de la structure pour atteindre 90% de participation modale

RAKHROUR & NAMOUNE

E.N.ST.P




ANNEXE 3 : MODELE ROBOT POUR L’ETUDE SISMIQUE

UX [cm] UY [cm] UZ[cm] | RX[Rad] | RY [Rad] | RZ[Rad]
MAX 7,2 59 0 0 0,005 0,003
Noeud 3 3 3 3 3 3
7(C) 8 (C) 14 (C)
Cas 1 3 1
(CQC) (CQC) (CQC)
Mode
MIN -2,3 -1,8 0 0 -0,003 -0,001
Noeud 3 3 3 3 3 3
Cas 15 (C) 13 (C) 1 9(C) 3 10 (C)
(CQC) (CQC) (CQC) (CQC)
Mode
Annexe 3.2 Déplacement max au niveau de la culée 1
UX [cm] UY [cm] UZ[cm] | RX[Rad] | RY [Rad] | RZ [Rad]
MAX 7,6 6,2 0 0,001 0,003 0,001
Noeud 160 160 160 160 160 160
12 (C) 14 (C) 8 (C)
Cas 1 1 3
(CQC) (CQC) (CQC)
Mode
MIN -1,2 -0,8 0 0 -0,005 0
Noeud 160 160 160 160 160 160
9(C) 10 (C)
Cas 1 3 1 3
(CQQ) (CQQC)
Mode
Annexe 3.3 Déplacement max au niveau de la culée 2
RAKHROUR & NAMOUNE ENNSTP




ANNEXE 3 : MODELE ROBOT POUR L’ETUDE SISMIQUE

UX [cm] UY [cm] UZ[cm] | RX[Rad] | RY [Rad] | RZ[Rad]
MAX 9,8 10,1 2,9 0,001 0,006 0,003
Noeud 78 505 574 512 63 402
12 (C) 14 (C) 14 (C)
Cas 3 3 1
(CQC) (CQC) (CQQ)
Mode
MIN -2,5 -2,8 -5,9 -0,001 -0,006 -0,001
Noeud 93 502 550 524 40 50
15 (C) 10 (C)
Cas 1 3 1 3
(CQC) (CQC)
Mode

Annexe 3.4 Déplacement maximal de I’ouvrage

FX=719,30
FY=262,35
FZ=4481,43

MX=1013,97
MY=6108,32

FX=717,13

FY=242,55

FZ=3623,78

MX=1145,71

MY=6096,82
FX=717,81
FY=19623
FZ=4476,93
MX=1201,23
MY=6099,32

Annexe 3.5 Réaction a la base des flts de la pile h=10m sous combinaison G+E1+0.4T+D

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P




ANNEXE 3 : MODELE ROBOT POUR L’ETUDE SISMIQUE

FX=219,76

FY=51,45

FZ=981,26
FX=219,61
FY=52,32
FZ=559,03

FX=219,65
FY=53,18
FZ=841,12

FX=219,68
FY=54,05
FZ=840,85
FX=219,73
FY=54,91
FZ=559,36
FX=219,90
FY=55,77
FZ=981,13

Annexe 3.6 Réaction culée 1 sous combinaison G+E1+0.4T+D

FX=206,23
FY=75,31
FZ=981,10

FX=206,33
FY=76,10
FZ=559,00

FX=206,25
FY=76,96
FZ=841,10
FX=206,19
FY=77 81
FZ=840,80
FX=206,06
FY=78,67
FZ=561,38

FX=206,59
T FY=79,50
FZ=978.86

: —
=
o

Annexe 3.7 Réaction culée 2 sous combinaison G+E1+0.4T+D

RAKHROUR & NAMOUNE
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ANNEXE 3 : MODELE ROBOT POUR L’ETUDE SISMIQUE

=

FX=701,19
FY=-150,52
FZ=3859,67
MX=-805,18
MY=5968,69
FX=701,97
FY=-197,12
FZ=3623,08
MX=-749,37
MY=5970,05
FX=705,41
FY=-216,71
FZ=3855,86
MX=-618,27
MY=5982,02

Annexe 3.8 Réaction a la base des fats de la pile h=10m sous combinaison G+E1min+0.4T+D

FX=218,70
FY=-52,31
FZ=981,23
FX=218;
FY=-51,45 s
FZ=559,00 e
= ’
FY=-50,59 |
FZ=841,11
FX=218,64
FY=-49,73
FZ=840,84 _ 18.67

FY=-48,86

FZ=559,32
FX=218,17
FY=-47,99
FZ=981,10

Annexe 3.9 Réaction culée 1 sous combinaison G+E1min+0.4T+D

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 3 : MODELE ROBOT POUR L’ETUDE SISMIQUE

FX=190,47
FY=-27,56
FZ=981,07

FX=190,19
FY=-26,67
FZ=558,96
FX=190,09
FY=-2581
FZ=841,09
FX=189,98
FY=-24,95
FZ=840,79
FX=189,84
FY=-24,09
FZ=561,34
FX=189,94
FY=-23,14
FZ=978,83

/ ﬂ‘
!/ i

]

Annexe 3.10 Réaction culée 2 sous combinaison G+E1min+0.4T+D

FX=185,24
FY=728,54
FZ=5184,05
MX=3004,30
MY=1555,96

FX=180,89
FY=739,74
FZ=3624,57
MX=3225,38
MY=1535,14

FX=177,69
FY=662,47
FZ=5178,75
MX=3191,94
MY=1523,78

Annexe 3.11 Réaction a la base des f(ts de la pile h=10m sous combinaison G+E2+0.4T+D

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 3 : MODELE ROBOT POUR L’ETUDE SISMIQUE

FX=72,93
FY=171,26
FZ=981,29

FX=72,65
FY=172,13
FZ=559,08

FX=72,67
FY=173,00 .
FZ=841,13

FX=72,75
FY=173,87
FZ=840,86

FX=72,84

FY=174,73

FZ=559,40
FX=73,82
FY=175,57
FZ=981,16

Annexe 3.12 Réaction culée 1 sous combinaison G+E2+0.4T+D

FX=80,06
FY=176,39
FZ=981,13

FX=80,52 ‘

FY=177,06
FZ=559,04
FX=80,43
FY=177,92
FZ=841,11

FY=178,76
FZ=840,81

FX=80,31
FY=179,61
FZ=561,42

> FX=81,33

PR FY=180,33 ‘
|’

FZ=978,89

FX=80,40 ‘

Annexe 3.13 Réaction culée 2 sous combinaison G+E2+0.4T+D

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 3 : MODELE ROBOT POUR L’ETUDE SISMIQUE

_______________---_______ l
|
FX=-290,63
FY=715,26
MX=2891,14 | I
MY=-2485,69 -’ 5 2

FX=-293,90

FY=726,24

FZ=3624,55

MX=3112,86

MY=-2501.63
FX=-297,66
FY=649,16
FZ=5159,25
MX=3078,76
MY=-2515,41

Annexe 3.14 Réaction a la base des f(ts de la pile h=10m sous combinaison G+E2min+0.4T+D

FX=-53,98
FY=170,19
FZ=981,29

FX=-54,31
FY=171,06
FZ=559,08

FX=-54,31
FY=171,93
FZ=841,13

FX=-54,24
FY=172,79
FZ=840,86

FX=-54,13

FY=173,65

FZ=559,40
FX=-53,12
FY=174,49
FZ=981,16

Annexe 3.15 Réaction culée 1 sous combinaison G+E2min+0.4T+D

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 3 : MODELE ROBOT POUR L’ETUDE SISMIQUE

FY=160,16

FZ=981,12
FX=-43 45
FY=160,84
FZ=559,03

FX=-43,57
FY=161,69
FZ=84111
FX=-43,61 I

FX=-43,84 |

FY=162,54
FZ=840,81
FX=-43,69
FY=163,39
FZ=561,41

FX=-42,68 ‘

—==1 FY=164,11
FZ=978,88

Annexe 3.16 Réaction culée 2 sous combinaison G+E2min+0.4T+D

RAKHROUR & NAMOUNE E.N.ST.P



ANNEXE 3 : MODELE ROBOT POUR L’ETUDE SISMIQUE

Combinaison N fut Fx Fy Fz
G+E1+0.4T+D Appui 1 219.76 51.45 981.26
Appui 2 219.61 52.32 559.03
Appui 3 219.65 53.18 841.12
Appui 4 219.68 54.05 840.85
Appui 5 219.73 54.91 559.36
Appui 6 219.90 55.77 981.13
G+E1min+0.4T+D | Appui 1 218.70 -52.31 981.23
Appui 2 218.63 -51.45 559.00
Appui 3 218.65 -50.59 841.11
Appui 4 218.64 -49.73 840.84
Appui 5 218.67 -48.86 559.32
Appui 6 218.19 -47.99 981.10
G+E2+0.4T+D Appui 1 72.93 171.26 981.29
Appui 2 72.65 172.13 559.08
Appui 3 72.67 173.00 841.13
Appui 4 72.75 173.87 840.86
Appui 5 72.84 174.73 559.40
Appui 6 73.82 175.57 980.16
G+E2min+0.4T+D | Appui 1 -53.98 170.19 981.29
Appui 2 -54.31 171.06 559.08
Appui 3 -54.31 171.93 841.13
Appui 4 -54.24 172.79 840.86
Appui 5 -54.13 173.65 559.40
Appui 6 -53.12 174.49 981.16

Annexe 3.17 Récapitulatif de la culée 1

RAKHROUR & NAMOUNE
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ANNEXE 3 : MODELE ROBOT POUR L’ETUDE SISMIQUE

Comb N fut Fx Fy fz

G+E1+0.4T+D Appui 1 206.23 75.31 981.10
Appui 2 206.33 76.10 559.00
Appui 3 206.25 76.96 841.10
Appui 4 206.19 77.81 840.80
Appui 5 206.06 78.67 561.38
Appui 6 206.59 79.50 978.86

G+E1min+0.4T+D | Appui 1 190.47 -27.56 981.07
Appui 2 190.19 -26.67 558.96
Appui 3 190.09 -25.81 841.09
Appui 4 189.98 -24.95 840.79
Appui 5 189.84 -24.09 561.34
Appui 6 189.94 -23.14 978.83

G+E2+0.4T+D Appui 1 80.06 176.39 981.13
Appui 2 80.52 177.06 559.04
Appui 3 80.43 177.92 841.11
Appui 4 80.40 178.76 840.81
Appui 5 80.31 176.61 561.42
Appui 6 81.33 180.33 978.89

G+E2min+0.4T+D | Appui 1 -43.84 160.16 981.12
Appui 2 -43.45 160.84 559.03
Appui 3 -43.57 161.69 841.11
Appui 4 -43.61 162.54 840.81
Appui 5 -43.69 163.39 561.41
Appui 6 -42.68 164.11 978.88

Annexe 3.18 Récapitulatif de la culée 2
RAKHROUR & NAMOUNE E.N.S.T.P
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

FERRAILLAGE DES ENTRETOISES DE RIVES
Calcul de Section en Flexion Simple
Nappe Inférieure

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 35,0 (MPa) Acier: fe =500,0 (MPa)
e Fissuration non 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:

1» A1
I

=1 b

b =30,0 (cm)
h =170,0 (cm)
d, =5,0 (cm)
d, =5,0 (cm)

3. Moments appliqués:

My (KN*m) My (KN*M)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 341,63 0,00

Etat Limite de Service 253,06 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00 0,00

4, Résultats:
Sections d'Acier:

Section théorique As1 =5,3 (cm2) Section théorique
As2 =0,0 (cm2)

Section minimumAs min = 5,3 (cm2)

théorique p = 0,11 (%)

minimum pmin =0,11 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELU M, . = 341,63 (KN*m) M, = 0,00 (KN*m)
Coefficient de sécurité: 1,09 Pivot: A

Position de l'axe neutre:y = 4,8 (cm)

Bras de levier: Z=163,1 (cm)

Déformation du béton: ¢, = 0,30 (%)

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

Contrainte de l'acier:
tendue: o, =434,8 (MPa)

Cas ELS M, = 253,06 (KN*m) M_,, = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,62
Position de l'axe neutre:y = 26,9 (cm)

Bras de levier: Z =156,0 (cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 1,7 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 21,0 (MPa)

Contrainte de l'acier:
tendue: o, = 23,4 (MPa)
Contrainte limite de l'acier: Gy im = 500,0 (MPa)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

Calcul de Section en Flexion Simple
Nappe supérieure

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 35,0 (MPa) Acier: fe =500,0 (MPa)
e Fissuration non 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:

1» Az
I

=1 b

b =30,0 (cm)
h =170,0 (cm)
d, =5,0 (cm)
d, =5,0 (cm)

3. Moments appliqués:

Mmax (kN*m) Mmin (kN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) -833,94 0,00
Etat Limite de Service -617,73 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00 0,00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théorique A, =0,0(cm2) Section théorique Ag2 =11,9 (cm2)
Section minimum A, in = 0,0 (cm2)
théorique p =0,24 (%)
minimum Pmn = 0,11 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELU M, ... = -833,94 (KN*m) M, = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: A

Position de I'axe neutre:y = 10,9 (cm)

Bras de levier: Z =160,6 (cm)

Déformation du béton: ¢, =0,71 (%o0)

Déformation de l'acier: ¢, = 10,00 (%o0)

Contrainte de l'acier:
tendue: o, =434,8 (MPa)

Cas ELS M, = -617,73 (KN*m) M_,, = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,47
Position de l'axe neutre:y = 38,8 (cm)

Bras de levier: Z=152,1 (cm)
Contrainte maxi du béton:s, = 7,0 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 21,0 (MPa)

Contrainte de l'acier:
tendue: o, = 340,2 (MPa)
Contrainte limite de I'acier:
G.m = 500,0 (MPa)

RAKHROUR & NAMOUNE
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

Calcul de Section a l'effort Tranchant
Les cadres des entretoises de rive

1. Hypotheses :
Béton: fc28 = 35,0 (MPa) Acier: fe = 500,0 (MPa)

e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

e Pas de prise en compte des dispositions sismiques
e Fissuration non préjudiciable

e Reprise de bétonnage

e Calcul en poutre

2. Section :

:
|-

=

=f b

b =30,0 (cm)
h=170,0 (cm)
d=5,0(cm)

3. Efforts tranchants appliqués :

V : effort tranchant
N : effort de compression

Cas N° Type V (kN) N (kN)
1. ELU 1471,00 0,00
4. Résultats :

Contrainte tangente maximale 1, = 3,0 (MPa)
Contrainte tangente limite Tyim = 4,7 (MPa)

Armatures transversales

Inclinaison des armatures : a =90 (deg) Longueur de latravée : L =2,5(m)
Armatures d'effort tranchant : Section A, = 2,3 (cm2)

Cadres: 2012

Espacement : St=9,9 (cm) Répartition des armatures d'ames a mi-portée :

Espacement maximum : St max = 40,0 (cm) 5+ 13* 9 (cm)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

FERRAILLAGE DES ENTRETOISES INTERMEDIAIRES
Calcul de Section en Flexion Simple
Nappe Inférieure

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 35,0 (MPa) Acier: fe =500,0 (MPa)
e Fissuration non 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:

1_ Az
I

=1 b
b =30,0 (cm)
h =170,0 (cm)
d, =5,0 (cm)
d, =5,0 (cm)
3. Moments appliqués:
Mmax (kN*m) Mmin (kN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 1691,06 0,00
Etat Limite de Service 1252,63 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00 0,00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théorique Ags1 = 25,0 (cm2) Section théorique A, = 0,0 (cm2)
Section minimum A, . =53 (cm2)
théorique p =0,50 (%)
minimum Pmn = 0,11 (%)
Analyse par Cas:
Cas ELU M, ., = 1691,06 (kN*m) M, =0,00  (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,00 Pivot: A
Position de l'axe neutre:y = 22,8 (cm)
Bras de levier: Z=155,9 (cm)
Déformation du béton: ¢, = 1,60 (%o0)
Déformation de I'acier: ¢, = 10,00 (%)

Contrainte de l'acier:
tendue: o, =434,8 (MPa)

Cas ELS M, = 1252,63 (KN*m) M, = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 1,47
Position de l'axe neutre:y = 52,9 (cm)

Bras de levier: Z =147,4 (cm)
Contrainte maxi du béton:s, = 10,7 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 21,0 (MPa)

Contrainte de l'acier:
tendue: o, = 340,7 (MPa)
Contrainte limite de I'acier:
G,m = 500,0 (MPa)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

Calcul de Section en Flexion Simple

Nappe supérieure

1. Hypoth¢éses:
Béton: fc28 = 35,0 (MPa) Acier: fe =500,0 (MPa)

Fissuration non préjudiciable

Prise en compte des armatures comprimées

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

2. Section:
=4

1— I
Ay

1» A1
I

=1 b

b = 30,0 (cm)
h =170,0 (cm)
d, =5,0 (cm)
d, =5,0 (cm)

3. Moments appliqués:

M, (kN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) -86,18
Etat Limite de Service -63,84
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théorique A, =0,0 (cm2) Section théorique
Section minimum A, . =0,0 (cm2)
théorique p =0,11 (%)
minimum Pmn = 0,11 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELU M, =-86,18 (KN*m) M, = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 4,32 Pivot: A

Position de l'axe neutre:y = 4,8 (cm)

Bras de levier: Z=163,1 (cm)

Déformation du béton: ¢, = 0,30 (%o)

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

Contrainte de l'acier:
tendue: o, =434,8 (MPa)

Cas ELS M, . =-63,84 (KN*m) M_,, = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 6,42
Position de I'axe neutre:y = 26,9 (cm)

Bras de levier: Z =156,0 (cm)
Contrainte maxi du béton:s, = 0,4 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 21,0 (MPa)

Contrainte de l'acier:
comprimée: o, =5,9 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:
G,m = 500,0 (MPa)

My (KN*m)
0,00

0,00
0,00

As> = 5,3 (cm2)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

Calcul de Section a l'effort Tranchant
Les cadres des entretoises intermédiaires

1. Hypotheses :

Béton: fc28 = 35,0 (MPa) Acier: fe = 500,0 (MPa)

Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

Pas de prise en compte des dispositions sismiques

Pas de reprise de bétonnage

[ ]
[ ]
e Fissuration non préjudiciable
[ ]
e Calcul en poutre

2. Section :

,
g |-

=

=f b

b =30,0 (cm)
h=170,0 (cm)
d=5,0(cm)

3. Efforts tranchants appliqués :

V : effort tranchant
N : effort de compression

Cas N° Type V (kN) N (kN)

1. ELU 504,89 0,00

4. Résultats :

Contrainte tangente maximale 1, = 1,0 (MPa)

Contrainte tangente limite Tyim = 4,7 (MPa)

Armatures transversales

Inclinaison des armatures : a =90 (deg) Longueur de latravée : L =2,5(m)
Armatures d'effort tranchant : Section A, = 2,3 (cm2)

Cadres : 2012

Espacement : S;=40,0 (cm) Répartition des armatures d'‘ames a mi-portée :

Espacement maximum : S; o = 40,0 (cm) 20 + 2*40 (cm)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

FERRAILLAGE DU CHEVETRE
Armatures longitudinales :
Sur appuis

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:
Béton: fc28 = 30,0 (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:
5

1— —
Agp

1» Az
I

=1 b

b = 250,0 (cm)
h =170,0 (cm)
d, =5,0 (cm)
d, =5,0 (cm)

3. Moments appligués:

Mmax (kN*m) Mmin (kN*m)

Etat Limite Ultime ( fondamental ) 0,00 0,00
Etat Limite de Service 1772,95 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00 0,00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théorique A, = 45,5 (cm2) Section théorique A, = 0,0 (cm2)
Section minimum A min = 41,3 (cm2)
théorique p =0,11 (%)
minimum Pmin = 0,10 (%)
Analyse par Cas:
Cas ELS Moy = 1772,95 (kN*m) M = 0,00 (KN*m)
Coefficient de sécurité: 1,00
Position de l'axe neutre: y = 27,4 (cm)
Bras de levier: Z =155,9 (cm)
Contrainte maxi du béton:o, = 1,4 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 18,0 (MPa)
Contrainte de I'acier:

tendue: o, = 19,6 (MPa)

Contrainte limite de I'acier:
Osim = 250,0 (MPa)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

Sur mi- travée :

Calcul de Section en Flexion Simple

1. Hypothéses:
Béton: fc28 = 30,0 (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:

1_ Az
I

=1 b

b = 250,0 (cm)
h =170,0 (cm)
d, =5,0 (cm)
d, =5,0 (cm)

3. Moments appligués:

My (KN*M)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 0,00
Etat Limite de Service 764,85
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ag1 = 41,3 (cm2) Section théorique
Section minimum A min = 41,3 (cm2)

théorique p =0,10 (%)

minimum Pmin = 0,10 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELS M, = 764,85(kN*m) M,;, = 0,00 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 2,11
Position de I'axe neutre: y = 26,2 (cm)
Bras de levier: Z =156,3 (cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 0,6 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 18,0 (MPa)
Contrainte de l'acier:
tendue: o, =8,5(MPa)

Contrainte limite de I'acier:
osim = 250,0 (MPa)

Mmin (kN*m)
0,00
0,00
0,00

A, =0,0 (cm2)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

FERRAILLAGE DES FUTS
Calcul de Section en Flexion Déviée Composée(armatures

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (MPa)

e Fissuration non préjudiciable

longitudinal)

Acier: fe = 500,0 (MPa)

e Prise en compte des dispositions sismiques

e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:
d
D
D =150,0 (cm)
d=5,0 (cm)

3. Efforts appliqués:

Cas N° Type N (kN)
1. ELS 4547,98
2. ELU 5366,01
3. ELA 4481,43
4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ag = 176,7 (cm2)

Section minimum  Ag in = 176,7 (cm2)
théorique p =1,00 (%)

minimum  pin = 0,50 (%)

M, (kN*m)
2101,20
2498,18
6108,32

M, (kN*m)
0,00

0,00
1013,97

Section maximum A .« = 883,6 (cm2)

maximum pnax = 5,00 (%)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

Analyse par Cas:

Cas N°1: Type ELS N =4547,98 (kN) M, =2101,20 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 2,18
Position de I'axe neutre: y = 93,4 (cm)
Bras de levier: Z =106,7 (cm)
Contrainte maxi du béton:s, = 8,3 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 18,0 (MPa)
Contrainte de l'acier:

tendue: os = 68,2 (MPa)

comprimée: o, = 116,9 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:

os1im = 500,0 (MPa)

Cas N°2: Type ELU N =5366,01 (kN) M, =2498,18 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 2,88 Pivot: B
Position de l'axe neutre: y =92,9 (cm)
Bras de levier: Z=101,7 (cm)
Déformation du béton: g, = 3,50 (%0)
Déformation de l'acier: &=1,95  (%o)
Contrainte de l'acier:

tendue: os =389,6 (MPa)

comprimée: o' =434,8 (MPa)

Cas N° 3: Type ELA N =4481,43 (kN) M, =6108,32 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 1,19 Pivot: B
Position de I'axe neutre: y =49,0 (cm)
Bras de levier: Z=1216 (cm)
Déformation du béton: ¢, = 3,50 (%0)
Déformation de l'acier: &,=6,84 (%0)
Contrainte de l'acier:

tendue: os =500,0 (MPa)

comprimée: o' =500,0 (MPa)

M, = 0,00 (kN*m)

M, = 0,00 (kN*m)

M, = 1013,97 (kN*m)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

Calcul de Section a l'effort Tranchant
(zone critique)

1. Hypotheses :

Béton: fc28 = 35,0 (MPa) Acier: fe = 500,0 (MPa)

Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

Prise en compte des dispositions sismiques
Fissuration non préjudiciable

Calcul en poteau dans la zone critique

2. Section :

d

et

D =50,0 (cm)
d=5,0(cm)

3. Efforts tranchants appliqués :

V : effort tranchant
N : effort de compression

Cas N° Type V (kN) N (kN)
1. ELU 213,52 5366,01
2. ELA 739,74 3624,57

4. Résultats :

Contrainte tangente maximale 1, = 4,6 (MPa)
Contrainte tangente limite Tuim = 4,7 (MPa)

Armatures transversales

Inclinaison des armatures : a =90 (deg)
Armatures d'effort tranchant : Section A, = 4,0 (cm2)
Cadres: 216

Espacement : Si=5,6 (cm)

Espacement maximum : S; o = 12,5 (cm)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

Calcul de Section a I'effort Tranchant
(zone courante)

1. Hypotheses :

Béton: fc28 = 35,0 (MPa) Acier: fe = 500,0 (MPa)

Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

Prise en compte des dispositions sismiques
Fissuration non préjudiciable

Calcul en poteau dans la zone courante

2. Section :

d

et

D =50,0 (cm)
d=5,0(cm)

3. Efforts tranchants appliqués :

V : effort tranchant
N : effort de compression

Cas N° Type V (kN) N (kN)
1. ELU 213,52 5366,01
2. ELA 739,74 3624,57

4. Résultats :

Contrainte tangente maximale 1, = 4,6 (MPa)
Contrainte tangente limite Tuim = 4,7 (MPa)

Armatures transversales

Inclinaison des armatures : a =90 (deg)
Armatures d'effort tranchant : Section A, = 4,0 (cm2)
Cadres: 216

Espacement : Si=6,5(cm)

Espacement maximum : S; 2 = 25,0 (cm)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

FERRAILLAGE DES PIEUX
Calcul de Section en Flexion Déviée Composée

(armatures longitudinales)

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

e Fissuration préjudiciable
e Prise en compte des dispositions sismiques
e Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

2. Section:
d
D
D =120,0 (cm)
d=10,0 (cm)

3. Efforts appliqués:

Cas N° Type N (kN) M, (kN*m) M, (kN*m)
1. ELS 2766,61 238,55 0,00
2. ELU 3643,49 324,42 0,00
3. ELA 2960,60 989,26 310,42
4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique A = 176,7 (cm2)

Section minimum  Ag in = 176,7 (cm2) Section maximum A .« = 883,6 (cm2)
théorique p =1,00 (%)
minimum  p,i, = 0,50 (%) maximum pn.x = 5,00 (%)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

Analyse par Cas:

Cas N°1: Type ELS N =2766,61 (kN) M, = 238,55 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 9,17
Position de I'axe neutre: y = 248,1 (cm)
Bras de levier: Z=72,8(cm)
Contrainte maxi du béton:cs, = 1,9 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 18,0 (MPa)
Contrainte de l'acier:

comprimée: o ' = 28,0 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:

Os|im — 250,0 (lVlPa)

Cas N°2: Type ELU N =3643,49 (kN) M, = 324,42 (kN*m)
Coefficient de sécurité: 8,44 Pivot: C
Position de I'axe neutre: y =158,7 (cm)
Bras de levier: Z=7172 (cm)
Déformation du béton: g, =3,36  (%o)
Déformation de l'acier: g, = 0,00 (%0)
Contrainte de l'acier:
comprimée: o ' =434,8 (MPa)

Cas N°3: Type ELA N =2960,60 (kN) M, = 989,26 (kN*m)

Coefficient de sécurité: 7,81 Pivot: B
Position de I'axe neutre: y =101,2 (cm)
Bras de levier: Z=934 (cm)
Déformation du béton: g, =3,50  (%o)
Déformation de l'acier: ;= 1,33 (%0)
Contrainte de l'acier:

tendue: o, =266,3 (MPa)

comprimée: og' =500,0 (MPa)

M, = 0,00 (kN*m)

M, = 0,00 (kN*m)

M, = 310,42 (KN*m)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

FERRAILLAGE DU MUR EN RETOUR
Calcul de Section en Flexion Simple
Mur en retour moment suivant x-x

1. Hypothéses:

Béton: fc28 = 30,0 (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_ A
I

=1 b

b =100,0 (cm)
h =70,0 (cm)
d; =5,0 (cm)
d, =5,0 (cm)

3. Moments appligués:

Mmax (kN*m) IVlmin (kN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 0,00 0,00

Etat Limite de Service 679,25 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00 0,00

4. Résultats:

Sections d'Acier:

Section théorique Ay =47,7 (cm2) Section théorique A, = 0,0 (cm2)

Section minimum A, = 6,7 (cm2)
théorique p =0,73 (%)
minimum Pmin = 0,10 (%)

Analyse par Cas:
Cas ELS M, =679,25  (kN*m) Mmin = 0,00 (KN*m)

Coefficient de sécurité: 1,00
Position de I'axe neutre: y = 24,2 (cm)

Bras de levier: Z=56,9 (cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 9,9 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 18,0 (MPa)

Contrainte de l'acier:
tendue: os = 250,0 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:
Gsiim = 250,0 (MPa)
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ANNEXE 4 : NOTES DE CALCUL DU FERRAILLAGE

Calcul de Section en Flexion Simple
Mur en retour moment suivant y-y

1. Hypothcéses:

Béton: fc28 = 30,0 (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_ A
.|

=t b
b =100,0 (cm)
h =70,0 (cm)
d; =5,0 (cm)
d, =5,0 (cm)
3. Moments appliqués:
Mmax (kN*m) IVlmin (kN*m)
Etat Limite Ultime ( fondamental ) 0,00 0,00
Etat Limite de Service 134,28 0,00
Etat Limite Ultime ( Accidentel ) 0,00 0,00
4. Résultats:
Sections d'Acier:
Section théorique ~ Ag; = 8,8 (cm2) Section théorique A, = 0,0 (cm2)
Section minimum  Ag i, = 6,7 (cm2)
théorique p = 0,14 (%)
minimum Pmin = 0,10 (%)

Analyse par Cas:

Cas ELS M, =134,28 (KN*m) Mpin = 0,00 (KN*m)
Coefficient de sécurité: 1,00
Position de I'axe neutre: y = 11,8 (cm)

Bras de levier: Z=61,1(cm)
Contrainte maxi du béton:c, = 1,6 (MPa)
Contrainte limite: 0,6 fcj = 18,0 (MPa)

Contrainte de l'acier:
tendue: os = 19,9 (MPa)
Contrainte limite de l'acier:
Gsiim = 250,0 (MPa)
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ANNEXE 5 : AUTRES

T 1

] —

22.5

28.5

33

37.5

39

Annexe 5.1 Disposition de Bc pour une réaction maximale sur culée

T ]l

206 T , * 33
31.1 ) ) | 37.5

35.6 i ' 39

Annexe 5.2 Disposition de Bc pour une réaction maximale sur pile
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ANNEXE 5 : AUTRES

QMc120=1803 Kn/ml

2.55

Annexe 5.3 Disposition de Mc120 pour une réaction maximale sur culée

lgmuo=1803 Eniml

/—\\__.-—"_‘“

g

38.025

Annexe 5.4 Disposition de Mc120 pour une réaction maximale sur pile
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ANNEXE 5 : AUTRES

(QD240=129.03 Kn/ml

UL

L]

T

8.8

30.2 }

Annexe 5.5 Disposition de D240 pour une reaction maximale sur culéee

D240=120,

Q
LI

—

LTI

/x\_...f‘_“-

m%

‘ a1 349

Annexe 5.6 Disposition de D240 pour une réaction maximale sur pile
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ANNEXE 5 : AUTRES

9,25

— 1,50

- -180,00
- -360,00

— -540,00

— -720,00

_I-- . . . . . . . . ~

Annexe 5.7 Moments agissant sur le mur en retour dans le sens x-x

— -900,00
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ANNEXE 5 : AUTRES

— 50,29

— 30,00

— -30,00

— -60,00

— -90,00

— -120,00

— -150,00

Annexe 5.8 Moments agissant sur le mur en retour dans le sens y-y
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