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On appelle un pont tout ouvrage permettant à une voie de circulation de franchir

un obstacle naturel (oued, rivière …) ou une autre voie de circulation (route, rail…).

Il n’existe aucun type de pont qui ne soit parfait dans ça conception et qui

puisse être construit  n’ importe où. C’est pour cela qu’il y’a différents types de ponts de

part le monde. On choisi le type de pont selon les avantages qu’il présente par  rapport a

l’endroit ou il doit être construit.

Plusieurs facteurs influencent  le choix du type de pont qui sera construit a un

endroit voulu. Notamment la distance sur laquelle il doit s’étendre ainsi que celle qu’il

doit y avoir en dessous du pont. On doit aussi prendre en lignes de comptes les matériaux

nécessaires  et la main d’œuvres disponible. de plus on doit calculer le type de circulation

qu’il doit y avoir sur ce pont, les couts relies a sa constructions et finalement l'apparence

du pont en relation avec son entourage.

L’ingénieur doit faire recours à une conception  visant l’optimisation entre

plusieurs paramètres déterminants (la sécurité des usagers, l’économie, les délais de

réalisation et l’esthétique de l’ouvrage) tout en tenant toujours compte des contraintes

naturelles et fonctionnelles susmentionnées.
Après la proposition des variantes issues de la réflexion de l’ingénieur, celles-ci

doivent être vérifiées et analyser d’une façon sommaire, pour déterminer la variante

optimisée la plus performante.

Tous d’abord, toute étude d’un ouvrage exige qu’il doit être prédimentionner en

effectuant des vérifications sommaires et des calculs partiels du comportement de

l’ensemble de l’ouvrage pré dimensionné, à l’aide des méthodes approchées.

Cette étape doit être faite pour avoir une connaissance intuitive du comportement

de l’ouvrage, pour la détermination de la variante la plus convenable, donc la plus

satisfaisante de nos besoins en fonction des moyens disponibles.

Une fois la variante retenue est déterminée, elle doit être dimensionnée en tenant

compte du pré dimensionnement établit au stade précédent, mais cette fois ci on

effectuant des calculs plus affinés, et en utilisant des méthodes de calculs précise et des

modèles plus concrets.
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1)-INTRODUCTION :
La conception d’un pont nécessite la connaissance de plusieurs données, à savoir les

données fonctionnelles, les données naturelles.
Dans le présent chapitre nous allons présenter ces deux natures de donnée pour le projet
objet d’étude.

2)- DONNE FONCTIONNELLE :
2-1- Données géométriques :

L’ouvrage s’inscrit dans le cadre de la réalisation de L’autoroute Est-Ouest d’Algérie.
Il est situé à l’Est de la wilaya de Mila, il permet de franchir oued MAAMARA.

Figure2-1 : présentation de projet

2-2-Tracé en plan :
Le  tracé en plan est la ligne définissant la géométrie de l’axe de la voie porté, dessinée

sur un plan de situation et repérée par les coordonnées de ces points caractéristiques.
Etant donné que l’axe de l’autoroute présente un angle d’environ 50° par rapport à l’axe
de l’Oued, le pont sera avec une géométrie biaise avec un angle de 50° ou 55.55 gr.

Figure2-2 : vue en plan
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2-3-Profil en long :
Le profil en long est la ligne située sur l’extrados de l’ouvrage définissant en élévation du

tracé en plan, il doit être défini en tenant compte des exigences  fonctionnelles, naturelles.
Cela concerne un pont prévu au Pk115+651.627, l’ouvrage s’étend sur une longueur de

68 m.

Figure2-3 : profil en long

2-4-Profil en travers :
Le profil en travers est l’ensemble  des éléments qui définissent la géométrie et les

équipements de la voie dans le sens transversal.
Le profil en travers de notre chaussée  est défini par :

- Largeur roulable Lr = 13.5 m.

- Nombre de voies de circulations = 3 voies.

- Bande d’arrêt d’urgence = 2.00 m

- Dévers unique : 2.5 %.

2-5- Tirant d’eau
Il dépend de l’obstacle à  franchir (une voie routière, chemin de fer, canal, rivière

navigable…etc.).

Notre ouvrage franchit un Oued avec une hauteur de 3.94 m.

3)- Donné naturelle :
3-1-Données géotechniques :

La connaissance des caractéristiques géotechniques du sol est un paramètre

fondamental pour l’étude des ponts et en particulier la partie fondation.
Elles doivent être forcement respectées et elles ne sont jamais connues de façon

parfaite et complète.
En particulier, pour connaître le sol de fondation, il faut faire des sondages aux

emplacements des appuis. Lorsque ces emplacements ne sont pas fixes à l’avance, il faut

donc faire une hypothèse sur le type d’ouvrage, ce qui suppose que l’on ait déjà une idée
des conditions de fondation.

Les tableaux ci-dessous montrent la nature des différentes couches constituant le sol
support de l’ouvrage :

Profondeur (m) Description visuelle

0 – 9 Tuf calcareux blanchâtre

9 – 21 Tuf graveleux blanchâtre

21 – 35 Calcareux blanchâtre

Tableau 2.1
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Les essais de  pénétration statique  et  de  sondages  carottés  réalisés  au  pk

115+651.627 présentent la structure suivante :

Profondeur (m) Description visuelle

0 – 3 Argile limoneuse plastique brune

3 – 6 Argile tuffacée très graveleuse blanchâtre

6 – 35 Tuf argileux blanchâtre a rougeâtre a passage de calcaire a 22m

Tableau 2.2

3-2- Données topographiques :
Il convient de disposer d’un levé topographique et d’une vue en plan du site indiquant

les possibilités d’accès, ainsi que les aires  disponibles pour les installations du chantier,
les stockages …etc.

3-3-Données sismologiques :
Un séisme est une succession de déplacements rapides imposés aux fondations d’un

ouvrage.
En général, dans les calculs le séisme est représenté par un spectre de réponse que ce

soit des déplacements, vitesses ou des accélérations.
Selon le règlement parasismique algérien des ouvrages d’arts, Le territoire national est

divisé en cinq (5) zones :
Zone 0     : négligeable
Zone I      : faible

Zone IIa   : moyenne
Zone IIb   : élevée

Zone III    : très élevée

Figure 2-4 : Carte de zonage sismique de l’Algérie

La région de MILLA est classée comme une zone de moyenne sismicité « IIa », selon le

règlement parasismique des ouvrages d’art RPOA.
Le niveau minimal de protection sismique accordé à un ouvrage dépend de ses

conditions et de son importance au regard des objectifs visés par la communauté.
N’importe quel ouvrage appartenant à un champ d’application des règlements
(Règlement parasismique des ouvrages d’art RPOA.2008)

pour la prise en compte du risque sismique, les ponts sont classés en trois groupes.
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Groupe d’usage Importance

Groupe 1 Pont stratégique

Groupe 2 Pont important

Groupe 3 Pont d’importance moyenne

Tableau 1-3

Notre ouvrage est classé en groupe 1 (pont stratégique), le coefficient d'accélération de la
zone (A=0.25) qui doit être considéré pour le dimensionnement des ouvrages.

3-3-Données hydrologique :
L’étude hydraulique à pour objectif le calcul des crues à déférentes périodes de retour.
Pour notre projet nous avons un débit centaine de 159 m3/s.
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1)-INTRODUCTION :

La conception d'un pont résulte, le plus souvent, d'une démarche itérative dont
l’objectif est l'optimisation technique et économique de l'ouvrage de franchissement
projeté vis-à-vis de l‘ensemble des contraintes naturelles et fonctionnelles imposées, tout

en intégrant un certain nombre d'exigences de qualité architecturale ou paysagère.
Il faut pour cela connaître à la fois l’ensemble des contraintes à respecter et

l’ensemble des types d’ouvrages qui peuvent être envisagés.
La comparaison de ces deux ensembles permet de retenir la solution, ou les

solutions, qui apparaissent à première vue comme les meilleures, et qui feront ensuite
l’objet d’études plus approfondies. C’est une opération de synthèse dans laquelle
interviennent de nombreux paramètres et qui fait essentiellement appel au jugement et à

l’expérience de l’ingénieur.

2)- Critères de choix du type d’ouvrage :

Pour franchir un obstacle donné, on recherche normalement la solution la plus
économique  respectant les contraintes imposées dont la nature peut être très diverse.

Pour aboutir au meilleur choix, il doit d'une part bien connaître la gamme des solutions
possibles, avec leurs sujétions, leurs limites et leur coût, et d'autre part être en mesure de

recenser et d'évaluer les contraintes avec la plus grande précision possible, afin de limiter
au maximum les risques pendant l'exécution.

Dans le cas de notre franchissement, plusieurs variantes peuvent être envisagées,
mais, tout d’abord, nous citons les différents critères de choix qui sont :

 L’obstacle à franchir.

 La voie portée : pont (route, rails…...etc.).

 Le matériau principal dont ils sont constitués.

 La fonction mécanique : isostatique ou hyperstatique.

 La disposition en plan : droits, biais, courbes.

Leur durée de vie prévue : définitive ou provisoire.

3)- Les paramètres intervenants dans le choix du type d’ouvrage :

 Les profils de la chaussée (en long, en travers, en plan).

 Les positions possibles des appuis.

 La nature du sol de fondation.

 Le gabarit à respecter.

 La brèche de l’ouvrage.

 Les conditions d’exécution et d’accès à l’ouvrage.

 Le cout de réalisation.

4)-Conception de tablier :

Pour la conception du tablier Nous avons proposé les trois variantes suivantes :

 Pont mixte à poutres métalliques.
 Pont à poutres en béton précontraint à travées indépendantes.

 Pont à poutres en béton armé.
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4-1-Variante N° 01 : pont mixte :
Les ponts mixtes alliant l’acier et le béton sont constitués d’une ossature métallique

porteuse et d’une dalle en béton armé de telle sorte que l’ensemble se comporte comme

un ouvrage monolithe.

En effet les poutres métalliques ne peuvent pas assurer toutes seules la résistance de

l’ouvrage à la flexion générale, et comme le béton présente une bonne résistance à la

compression, il est nécessaire de l’associe à la table de compression des poutres.

Les portées   économiques de ce mode de construction se situent entre 30 à 110m.

Pour cette variante, nous avons choisit deux travées de même longueur de : L = 33 m.

Pile/Culée PK

C1 115+634.973

P1 115+667.973

C2 115+700.973

Tableau 3-1:Implantation des appuis

Figure 3-1 :schema statique

Figure 3-2 : Coupe transversale de la poutre

Le tablier mixte présente des avantages et des inconvénients.

Comme avantages on cite :

 La possibilité de franchir de grandes portées.
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 La légèreté, donc la diminution du nombre des pieux.

 N’est pas sensible au tassement différentiel.

Comme inconvénients:

 Le problème majeur des ponts mixtes est la maintenance contre la corrosion et le
phénomène de fatigue dans les assemblages.

 La résistance et la stabilité de la structure en place doivent être vérifiées à tous les
stades importants du montage, ainsi qu’un contrôle strict sur le chantier.

 Demande des mains d’œuvre qualifiées (surtout les soudeurs).

 Le risque de voilement.

 L’exigence de la surveillance avec des visites  périodiques.

 Le coût est plus élevé.

4-2-Variante N° 02 : pont  à poutre en béton précontraint:

Le béton précontraint est l’innovation la plus importante du siècle passé

(1928).aujourd’hui, il est le fruit de plusieurs réalisations exceptionnelles dans le domaine

du génie civil.

L’idée est d’imposer au béton une compression préalable permettant  d’empêcher la

fissuration qui serait due  à des efforts de traction ultérieurs.

Donc, la précontrainte est un procédé qui consiste à créer dans le béton, avant sa

mise en service, des efforts intérieurs qui s’opposent aux efforts intérieurs produits par les

charges extérieurs, le but est de contrebalancer une partie des charges qui sollicitent la

structure.

Les portées économiques se situent entre 30 à 35m.

Pour cette variante, nous avons choisit deux travées de même longueur de : L = 33 m.

Pile/Culée PK

C1 115+634.973

P1 115+667.973

C2 115+700.973

Tableau 3-2 : Implantation des appuis

Figure 3-3 :schema statique



CHAPITRE III : CONCEPTION GENERALE

2011/2012 Page 9

b

Hh

H b0

lt

Figure3-4 : Coupe transversale de la poutre section I.

Le tablier à poutre en béton précontrainte présente des avantages et des

inconvénients.

Comme avantages on cite :

 Le mode de réalisation des poutres tel que le  béton coulé en atelier ou sur chantier a

poste fixé est en général de meilleure qualité.

 La facilité du contrôle de réalisation ainsi que la rapidité d’exécution des travaux.

 La préfabrication permet de diminuer le délai d’exécution de l’ouvrage,

 Puisqu’il est possible de rendre indépendant la fabrication des poutres du reste du

chantier.

 Les coffrages des poutres peuvent être utilisés un grand nombre de fois.

 La préfabrication des poutres permet d’éviter l’encombrement des échafaudages

gênant souvent le fonctionnement du chantier.

 Les ponts à poutres préfabriquées en béton précontraint sont souvent très

économiques (les portés allant jusqu’ à 35m en précontrainte par pré tension, et pour
les portés qui sont comprise entre 30 et 50m en précontrainte en post tension.

Comme inconvénients:

 La nécessité de fabriquer du béton plus résistant principalement avant 28 jours.

 La nécessité de qualification de la main d’ouvre pour l’exécution de la précontrainte
(pré tension et post tension) au même temps la vérification de la pose des gaines et

câbles et pour la mise en tension des câbles.

 L’obligation d’attendre que la mise en tension soit faite  pour pouvoir ou décoffrer.

e3

ec

e1

et

e3
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4-3-Variante N° 03 : pont  à poutre en béton armé:
Les tabliers de ce type sont composés de plusieurs poutres principales en béton armé, de

préférence sans talon, supportant un hourdis également en béton armé.

Les poutres présentent, dans les zones d'appui, un épaississement pour satisfaire aux

Conditions d'effort tranchant.

De façon systématique, au droit des lignes d'appui, des entretoises en béton armé,

Assurent l'encastrement à la torsion des poutres et permettent le levage éventuel du

tablier à l'aide de vérins.

Si des entretoises sont également nécessaires en travée, elles seront disposées tous les 5 ou

6 mètres.

Le béton utilisé pour ce type d'ouvrage est de catégorie B 35 au minimum.

L'épaisseur minimale des âmes de poutres est de l'ordre de 30 cm.

L'épaisseur minimale du hourdis est de 18 cm.

Le domaine de portée de ce type de tablier est compris entre 15 et 25 m (27 m maximum

pour une travée isostatique).

Pour cette variante, nous avons choisit quatre travées de longueur de : L1=16 m,

L2=17 m, L3=17m, L3=17m.

Pile/Culée PK

C1 115+634.973

P1 115+650.973

P2 115+667.973

P3 115+684.973

C2 700.973

Tableau 3-3 : Implantation des appuis

Figure 3-5 : schéma statique

Figure3-6 Vue en plan

Le tablier à poutre en béton précontrainte présente des avantages et des

inconvénients.
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Comme avantages on cite :

 Portée allant de 10 à 25m.

 Economique du point de vue de consommation du matériau.

 Pour las portée moyennes ou faibles, ils sont les plus économiques.

Comme inconvénients:

 Gamme de portée limitée.

 Les structures continues sont très rigides aux tassements différentiels.

 Pour une longueur d’ouverture de50m on sera amené à réaliser 3 travées avec des

poutres  sous-chaussées, ce que nécessitent deux appuis intermédiaires implantés

sur le profil en travers.

4-4-Tableau de comparaison :

Pont mixte Pont à poutres

précontraint

Ponts en Béton

armé

Entretien difficile facile facile

Esthétique Bonne bonne mauvaise

Exécution

(réalisation)

facile facile difficile

Economie chere moins chere moins chere

Tableau 3-5

4-5-Conclusion :

Après la comparaison des trois variantes nous prenons la variante 2 « pont à poutres en

béton précontraint », il est plus adaptée que les deux autres sur le site vu les avantages
cités précédemment.
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1)- INTRODUCTION :
Le choix des matériaux de construction conditionne en grande partie la conception et le
calcul du pont.

On donne ici les caractéristiques du béton, des aciers actifs et passifs de construction en
relation directe avec le calcul.

2)-Béton :
Le béton contient le ciment, sable, le gravier, l’eau et  éventuellement des adjuvants,

Le béton est le matériau le plus utilisé dans le domaine des bâtiments et travaux publics.

La qualité du béton dépend de la qualité de ces constituants, des techniques de
fabrication et de mise en œuvre

Le béton précontraint ne diffère pas beaucoup à celui de béton armé sauf qu’on l’utilise
sous des contraintes plus élevées.

Le dosage du ciment pour le B.P est de l’ordre de 400 à 450 kg/m3 et  ces valeurs

peuvent atteindre 500 kg/m3

2-1-Résistance du béton :
Le béton est caractérisé principalement par sa résistance à la compression (fcj) et sa
résistance à la traction (ftj), les formules de calcul de ces deux paramètres sont données
par :

Pour un béton age de  J  jours on a :

 pour la dalle

35 Mpa                              si j28 jours

fcj=

0.685 fc28 log (j+1) Mpa     si j< 28 jours

 pour les appuis

27 Mpa                              si j28 jours

fcj=
0.685 fc28 log(j+1) Mpa     si j< 28 jours

Pour un béton age de  J  jours on a :

cjtj f0.060.6f 

Pour la dalle:       2.7 Mpa
ft28=

Pour les appuis : 2.22 Mpa
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2-2-Contraintes admissibles :
On fixe la valeur de contrainte qui ne peut être dépassée en aucun point de l’ouvrage,

cette contrainte est appelée contrainte admissible.

- Contrainte ultime de compression :

*b
γ

cj
f

0.85
bu

f 















1hT0.85

24hT1h0.9

24hT1





Ou T la durée probable d’application de la combinaison d’action considéré.






le)accidentelsituation(ouonconstructien1.15

service)(enfiniouvrage1.5

b
γ

- Contraint limite de service :












le)accidentelsituation(ouonconstructien
c28

f0.6

service)(enfiniouvrage
c28

f0.5


2-3-Déformation longitudinale du béton :

On considère un module de déformation longitudinal pour le béton ‘Eij’ définit par les

règles B.P.E.L comme suit :

 Module de déformation instantanée (courte durée < 24 heures).

 Mpa3
cj

f11000
tj

E 

36000 MPa pour poutres et dalle
Ei=

33000 MPa                        pour les appuis

 Module de déformation différée (longue durée)

 MPa3
cj

f0073
tj

E 

12000 MPa                        pour poutres et  dalle
EV=

11000 MPa                        pour les appuis
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- Coefficient de poisson :

0.2   zone non fissurée.

ν =
0 zone fissurée.

2-4-Qualités attendues d’un béton pour un ouvrage :

Ses qualités sont :

- une très bonne résistance à la compression à court terme (quelques jours) et à long

terme (28 jours et plus).

- Une très bonne résistance aux agents agressifs, aux intempéries à l’eau  de mer,

éventuellement aux eaux séléniteuses.

- Une bonne déformabilité instantanée, et différé la plus faible possible.

- Une maniabilité pour mise en œuvre aussi bonne que possible.

3)- L’acier :
Les aciers utilisés dans les ouvrages en béton précontraint  sont de deux natures

différentes :

3-1- Aciers passifs :
Les armatures passives sont des armatures comparables a celle du béton armé. (Les

armatures passives sont tendues que sous des sollicitations extérieures).

Les aciers utilisés pour le béton sont des armatures courantes à haute adhérence de
classe FeE500 type 1 avec une limite d’élasticité fe= 500 Mpa, la contrainte de rupture
fr = 480 Mpa.

























2

2

en

2

2

en

/2670
3

2

/4000

:20mmpour

/2800
3

2

/4200

:20mmpour

cmkg

cmkg

cmkg

cmkg

ena

ena













Le module d’élasticité ES = 200KN/mm2.

 La limite élastique :

Dans le calcul à ELU on introduit un coefficient S tel que :

S = 1 pour une situation accidente

S = 1.15 pour une situation durable ou transitoire.
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 Contrainte limite de traction :

Etat considéré ELS

Fissuration peu
nuisible

Pas de limitation

Fissuration
préjudiciable

 st min [
2

3
fe ;max(110 . f tj ;0.5 fe )]

où =1 pour RL

et =1.6 pour HA

Fissuration très

préjudiciable

 st 0.8min [2/3 fe ; max (110 . f tj ; 0.5 fe)]

où =1 pour RL

et =1.6 pour HA

 Diagramme contraint - déformation :

Figure3-1 Diagramme contraintes déformations

 Module d’élasticité longitudinale des aciers :

Les aciers utilisés sont les aciers courant à haute adhérence de classe FeE40 type 1

fe = 500 Mpa                Es = 2.105 Mpa.

3-2-Aciers actifs :

Les armatures actives sont des armatures en acier à haute résistance qu’on utilise dans
les constructions en béton précontraint  par pré-tension ou  post-tension.

-Les armatures actives de précontrainte sont sous tension même sans aucune
sollicitation extérieure.

-Les aciers de  précontraints ont été classé par catégories : fils, barres, torons.

s

10×10
3

s

fe/S

es

Courbe de calcul

-10×10
3

es

fe/S
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Figure 3-2 :câbles précontraintes

 La limite élastique :
Comme ces aciers n’ont pas de paliers de plasticité, on définira la limite élastique comme

étant un allongement résiduel de 0.1%. La limite élastique conventionnelle des  aciers
représente 89 % de la résistance garantie à la rupture.

 Contrainte limite de traction :

- En fissuration peu nuisible : σs≤ fe/ γs

- En fissuration préjudiciable : σs= min (2/3 fe , 110(η ftj)
1/2)

- En fissuration très préjudiciable : : σs= min (1/2 fe , 90(η ftj)
1/2)

Avec η =  1  treillis soudés et ronds lisses

η = 1.6 aciers a haute adhérence

 Module d’élasticité de l’acier :

Es = 2.105 MPa.

 Module de Young :

Le module d’élasticité longitudinal ‘Ep’ des aciers de précontraintes est pris égal à :

- 200 000 MPa  pour les barres et les fils.

- 190 000 MPa  pour les torons.

3-3- Armatures actives pour les poutres :

Les câbles utilisés sont des T15 S Très Basse Relaxation (TBR)

Ap = 150 mm2

Fprg = 1770 MPa.

Fpeg = 1573 MPa.
Ep = 2.105 Mpa
Relaxation a 1000 h (r1000 = 2.5 %)
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1)-INTRODUCTION :
Les poutres sont le plus souvent parallèles et équidistantes. Elles comportent une large

table de compression, formant la membrure supérieure, et des talons, constituant la fibre

inférieure, ces deux éléments étant reliés par une âme de faible épaisseur. Pour notre pont
nous allons envisager des poutres en section I avec un espacement (en axes des poutres)

très réduit pour éviter l’emploie des dallâtes à grandes largeurs ce qui influe sur
l’épaisseur de la table de compression qu’elle doit avoir une grande épaisseur.

Dans ce chapitre nous allons déterminer aussi les accessoires du tablier (corniches,
garde-corps….etc.).

2)- La poutre :
La géométrie des poutres est relativement élaborée, ce qui permet d'obtenir des

bonnes caractéristiques mécaniques, Les poutres comportent une table de compression
constituant la fibre supérieure et un large talon, constituant la fibre inférieure. Ces deux

éléments sont reliés par une âme de faible épaisseur variable.

2-1- L’espacement entre axes des poutres :
L’espacement des poutres en section transversale résulte d’une optimisation entre les

poutres plutôt légères et rapprochées; nécessitant de nombreuses manutentions, et des

poutres plus lourdes mais plus espacées.
L’entraxe des poutres varie de l’ordre 0.9 m à 1.5 m.

Donc : λ =1.45 m

2-2-Les dimensions de la poutre :
Selon les documents de SETRA :

Élancement de poutres :
Pour la précontrainte :

Lorsque la longueur de la poutre L=33m et on a (L/22≤ ht ≤ L/18)  donc la hauteur
de la poutre ht varie entre (1.50 et 2.0625) m

L’élancement est fixé pour ht = 1.50m.

nombre des poutres :
Le nombre de poutres est déterminé par le rapport entre l’entraxe des poutres

d’extrémité et L’espacement : N=La/ λ donc N= 14.5/1.45= 10 poutres

Largeur de la table de compression (b) :
0.6 ht ≤b ≤0.9 ht donc  0.90≤b ≤1.05

On  fixe b = 1.00m

Epaisseur de table de compression (e) :
10 ≤ e ≤13cm

e = 11cm.

Largeur de talon (Lt) :
50cm≤Lt ≤80cm

Lt est était fixé pour Lt = 55cm, cette valeur doit être vérifié par l’étude de la
précontrainte.
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α1=7.82° donc e1=0.033m

α2=33.69° donc e2=0.1m

Epaisseur du talon
On prend et = 25cm.

Epaisseur de l’âme :
b0 est donnée par : 18cm ≤b0 ≤25cm donc a fixé : b0 = 22cm

les goussets :
Gousset de la table de compression :
La jonction de l'âme et de la table de compression est assurée par un gousset
supérieur qui joue un triple rôle :
- il facilite, de par sa forme, la mise en œuvre du béton,

- il assure l'encastrement physique du hourdis dans l'âme,
- il permet de loger les ancrages des câbles relevés en travée dans de bonnes

conditions.
Dans la pratique, ses dimensions sont voisines de 0.15 m x 0.15 m avec une

inclinaison sensiblement égale à  45°Des adaptations sont nécessaires dans la zone de
blochet où, selon le cas, le gousset épaissit le nœud de jonction en débord de l'âme

sur toute la longueur du blochet ou, au contraire, est progressivement absorbé par le
blochet.

Gousset du talon :
C’est l’angle disposé pour permettre d’améliorer la section et de placer les armatures

d’aciers, ainsi pour facilité la mise en œuvre du béton.

α 3=34.21° donc e3=0.25m
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Figure5-1 schéma représente les goussets  et les épaisseurs de la poutre about et à mi travée

3)- La dalle :
Notre dalle est définie comme un hourdis général

-Longueur de la dalle:
La longueur du l’hourdis est égale a la longueur des poutres, Ld = 33m.

-Largeur de la dalle
La largeur de la dalle ou de l’hourdis a était fixé ld =14.5m

- Epaisseur de la dalle
En effet L’épaisseur de la dalle
varie selon l’espacement entre

les axes des poutres (l’entraxe),
plus l’entraxe est grand plus
l’épaisseur de la dalle est grande

pour répondre mieux aux
efforts de flexions transversale;

l’épaisseur de la dalle est
comprise entre 0.18 et 0.25m

Donc pour ça : ed= 0.20m.

Figure5-2 dimensions de la dalle
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4) -Les équipements d’un pont :
Ces éléments ne participent pas à la résistance de l'ouvrage. Leur incidence est par

contre majeure sur l'aspect du tablier, en particulier pour les corniches et les

dispositifs de retenue. Ils jouent également un rôle essentiel du point de vue de la

sécurité des usagers et de la pérennité de l'ouvrage (étanchéité, assainissement).

La conception de l’ouvrage serait donc incomplète si elle ne comportait pas de

détails concernant les équipements.

1. Etanchéité

2. La couche de roulement

3. Les corniches

4. Les dispositions retenues

5. les appareils d’appui

6. les joints de chaussée

7. les plots parasismiques.

4-1- Etanchéité

Ce choix se portera sur des systèmes conformes aux normes et aux spécifications

du fascicule 67 [13]. Une procédure d'avis techniques pour les chapes d'étanchéité est

en cours de mise en place et l'on choisira, à terme, parmi les systèmes ayant été

validés.

Les systèmes usuels sont à base d'asphalte coulé, de films minces adhérant au

support, de feuilles, préfabriquées ou non.

Choix de type d’étanchéité correspond au site de l’ouvrage (les conditions thermo

hygrométriques.)

Les qualités demandées à une étanchéité sont évidentes.

* L’adhérence au tablier ;

* La résistance mécanique (fatigue, fissuration, fluage) ;

* La résistance au choc thermique lors de la mise en œuvre de la couche de

roulement ;

*La durabilité.

Notre projet consomme environ de 900 m2 d’étanchéité.

4-2- La couche de roulement

La couche de roulement doit, sur ouvrage d’art comme en section courante,

présenter un bon confort et offrir de bonne caractéristiques antidérapantes

(l’adhérence entre le pneu et la chaussée) pour assurer la sécurité des usagers.

Généralement cette couche est composée par un tapis d’enrobés tel que l’épaisseur

variée entre 5et 10cm.

Dans notre projet on prendra10 cm pour la couche de roulement.

Pour notre projet la quantité de béton bitumineux est de181.5t.
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4-3- Les corniches

Le rôle essentiel des corniches est la protection des extrémités latérales du tablier

contre les intempéries, elles doivent en effet recouvrir l'extrémité de la dalle,

empêchant ainsi les pénétrations d'eau par la tranche du hourdis. Elles jouent

également le rôle de larmier, afin d'éviter le ruissellement de l'eau de pluie sur les

parements de la structure porteuse (pérennité et esthétique). Il y a plusieurs catégories

de corniches :

1- Les corniches en béton coulé en place

2- Les corniches en béton préfabriqué

3- Les corniches métalliques

4-4- Assainissement

D'un point de vue esthétique, les descentes d'eau doivent être aussi discrètes que

possible, notamment dans le cas des ouvrages urbains. Lorsque ces descentes doivent

être évitées, il est également possible de recourir à des corniches caniveaux ou de

recueillir les eaux dans un collecteur sur ouvrage.

4-5- Joints de chaussée

Le choix du type de joint dépend principalement du souffle du joint, du trafic de

l'itinéraire et du type d'étanchéité (chape mince ou épaisse). Le souffle ou espacement

maximal des deux éléments en regard est dû aux effets du retrait, du fluage, de la

température et des charges d'exploitation, qui peuvent comporter non seulement une

composante longitudinale parallèle à l'ouvrage.

4-6- Les dispositions retenues
* Les garde-corps
Les garde-corps sont retenue pour protégées les piétons ; et aussi en point de vue

d’esthétique surtout dans les zones urbaines : les garde-corps sont renforcé parfois

difficile à mètre au point et ne semble pouvoir au plus retenir que des véhiculés légers

dans des conditions relativement favorables. Ils sont classés en trois catégories

suivantes :

-Les garde-corps de type S

-Les garde-corps de type I

-Les garde-corps de type U

On prend la hauteur de garde-corps 1.10 m

* Les glissières de sécurités
Le rôle de ces glissières est de diminuer les conséquences des accidents de la route,

elles agissent essentiellement au niveau des roues des véhicules, elles sont

relativement esthétiques et résistantes, elles sont classées en trois catégories les

suivantes :

- Les glissières rigides ;

-Les glissières souples

-Les glissières élastiques.
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* Les barrières de NEW JERSEY :
C’est un barrière en béton armé son rôle est de séparer les deux sens de l’autoroute.

Sa densité est 2.5t/m3.

Figure5-3 équipement du pont
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5)-Détermination des caractéristiques géométrique des éléments du tablier et
contrôle de la répartition de la matière :

Préambule :
Comme nous l'avons déjà évoqué, la géométrie des poutres est relativement élaborée, ce

qui permet d'obtenir de bonnes caractéristiques mécaniques.

5-1-Notation et formulation des caractéristiques géométriques :

V=
S net

Bnette
et V= H-V’

B brute = X×Y
S/  brut = Bbrute × Z
I/  brute = ∑ I0 +B brute× Z2

B nette = 95% B brute

S/  net = 95% S/ 

I/  net = 90% I/  brute

IG=I/  - S/ x V’
P= IG/ (V×V’×B nette)

Telles que:
V’, V: la position de centre de gravité de l’élément
 : L’axe situé au niveau de la fibre inférieure extrême.
B brutes : la section brute de l’élément.
B nette : la section nette de l’élément.
I0 : le moment d’inertie par rapport au centre de gravité de l’élément.
I/  brute: le moment d’inertie brute  par rapport à l’axe 
I/  net : le moment d’inertie net  par rapport à l’axe 
S/  brut : Le moment statique brut de l’élément par rapport à l’axe  .
S/  net : Le moment statique net de l’élément par rapport à l'axe 
Z : la distance entre le centre gravité de l’élément et leur fibre inférieure extrême.
p: le rendement géométrique de cet élément.
I0=bh3/12  pour un élément rectangulaire ; et I0= bh3/36  pour un élément
triangulaire.

5-2-Caractéristiques géométriques de la poutre

Désignation
X

(cm)
Y

(cm)
B

(cm2)
Z

(cm)
S/Δ= BxZ

(cm3)
I0

(cm4)
I/Δ=I0+BxZ2

(cm4)

Rectangle 1 22 150 3300 75 247500 6187500 24750000

Rectangle2x2 39 11 858 144.5 123981 8651.5 17923906

Rectangle3x2 15 3.3 99 137.35 13597.65 89.842 1867727.07

Rectangle4x2 16.5 25 825 12.5 10312.5 42968.75 171875

Triangle1x2 24 3.3 79.2 137.9 10921.68 47.916 1506147.588

Triangle2x2 15 10 150 132.367 19855.05 833.334 2628986.737

Triangle3x2 16.5 25 412.5 33.33 13748.625 14322.917 472564.588

Tableau 5-1

Donc pour l’ensemble des parties :
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Tableau 5-2

V’ =
S net

Bnette
donc    V’= 76.859 cm

V =h- V'              donc    V =  73.141 cm

IG =I/  br– S/ brx V

IG= 15509664.32 cm4

In=0.9x IG = 13958697.89 cm4

Le rendement géométrique:

p=
IG

V x V' x B
=0.4820

Figure5-4 es dimensions de la section de la poutre

Tableau 5-3

Conclusion :
Donc parce que  p=48.20 %

La section poutre a mi travée correspondante à une bonne réparation de la matière.

5-3-Caractéristiques géométriques de la poutre+l’hourdis

5-3-1-Caractéristiques géométriques de la poutre intermédiaire+l’hourdis

Désignation
X

(cm)
Y

(cm)
B

(cm2)
Z

(cm)
S/Δ= BxZ

(cm3)
I0

(cm4)
I/Δ=I0+BxZ2

(cm4)

Section
poutre

- - 5723.7 76.859 439917.858 15509664.32 49321310.99

Section de
l'hourdis

145 20 2900 160 464000 96666.667 74336666.67

Tableau 5-4

B brute (cm2) 5723.7

B nette (cm2) 5437.515

S/Δ brute (cm3) 439916.505

S/Δ nette (cm3) 417920.680

I/Δ brute (cm4) 49321206.98

I/Δ nette (cm4) 44389086.28

V'
(cm)

V
(cm)

IG =I/ - S/  x V’
(cm4)

In=0.9xIG (cm4) rendement géométrique (p)

76.859 73.141 15509664.32 13958697.89 0.4820
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Donc pour l’ensemble des parties :
Tableau 5-5

Figure5-5 les dimensions de la section de la poutre+l’hourdis à mi-travée

V’ =
S net

Bnette
donc    V’=104.818 cm

V =h- V'              donc    V =  65.182 cm

IG =I/ br– S/ brx V’

Donc    IG= 28911115.66 cm4

In=0.9x IG =26020004.09 cm4

Le rendement géométrique:

p=
IG

V x V' x B
=0.4907

Tableau 5-6

Conclusion :
Donc parce que  on a  p=49.07%

La section poutre a mi travée correspondante à une bonne réparation de la matière.

5-3-2-Caractéristiques géométriques de la poutre de rive+l’hourdis

Désignation
X

(cm)
Y

(cm)
B

(cm2)
Z

(cm)
S/Δ= BxZ

(cm3)
I0

(cm4)
I/Δ=I0+BxZ2

(cm4)

Section
poutre

- - 5723.7 76.859 439917.858 15509664.32 49321310.99

Section de
l'hourdis

123 20 2460 160 393600 82000 63058000

Tableau 5-7

B brute (cm2) 8623.7

B nette (cm2) 8192.515

S/Δ brute (cm3) 903917.858

S/Δ nette (cm3) 858721.965

I/Δ brute (cm4) 123657977.700

I/Δ nette (cm4) 111292179.900

V'
(cm)

V
(cm)

IG =I/  - S/ x V’
(cm4)

In = 0.9XIG (cm4) rendement géométrique (p)

104.818 65.182 28911115.66 26020004.09 0,4907
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Donc pour l’ensemble des parties :

Tableau 5-8

Figure5-6 les dimensions de la section de la poutre de rive+l’hourdis

V’ =
S net

Bnette
donc    V’=101.851 cm       V =h- V'              donc    V =  68.149 cm

IG =I/ br– S/ brx V’                                       Donc    IG= 27484683.64 cm4

In=0.9x IG =24736215.28 cm4

Le rendement géométrique: p=
IG

V x V' x B
=0.5093

Tableau 5-9

Conclusion :
Donc parce que  on a  P=50.93%

La section poutre correspondante à une bonne réparation de la matière.

B brute (cm2) 8183.7

B nette (cm2) 7774.515

S/Δ brute (cm3) 833517.858

S/Δ nette (cm3) 791841.965

I/Δ brute (cm4) 112379311.000

I/Δ nette (cm4) 101141379.900

V'
(cm)

V
(cm)

IG =I/ - S/ x V’
(cm4)

In = 0.9xIG

(cm4)
rendement géométrique (p)

101.851 68.149 27484683.64 24736215.28 0.5093
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1)- INTRODUCTION :
Dans ce chapitre on va calculer les charges et les surcharges que le pont doit Supporter car il a

une fonction porteuse; Les actions appliquées a un ouvrage peuvent être permanentes ou
variables.

2)- Calcul Des Charges :
2-1- L’élément poutre :

Surface de poutre S=0.572m2.
La longueur de poutre L=33m.
Poids propre de la poutre Pp=0.572*2.5=1.43t/ml

2-2- L’élément dalle :
Épaisseur de la dalle est de 20 cm.
PD= [(0.2x1.45x8) + (0.2x1.23x2)] x2.5=7.03 t/ml.
Donc Pour CP :
CP = PP + PD = 10 x 1.43+ 7.03 = 21.33 t/ml.
Donc on a la charges  permanente : CP =21.33 t/ml.

2-3- calcul du complément des charges permanentes (CCP) :
Le revêtement et l’étanchéité :

Poids des revêtements + chapes d’étanchéité
Pr = (0.07+ 0.03) x2.2x13.5 Donc
Pr=2.97t/ml.
la corniche:

Sc =0.234 m2

Sc : c’est la surface de la corniche transversalement.
Donc  Pc= 0.234x 2.5 = 0.585 t/ml
Glissière de sécurité :

Pgs=0.06 t/ml
Garde corps :

Pgc=0.10 t/ml.
En fin on a :

CCP = 2.97 + 0.585 + 0.06 + 0.10 = 3.825t/ml
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Donc on a les résultats suivants :

Eléments
Poids
(t/ml)

Poids
(t)

CP POUTRES 14.3 457.6

DALLE 7.03 224.96

CCP REVETEMENT ETANCHITTE 2.97 95.04

G CORPS 0.1 3.2

GLISSIERE S 0.06 1.92

BARRIERE NEW GERSEY 0.378 12.096

CORNICHE 0.585 18.72

POIDS TOTALE DE TABLIER 25.423 813.536

Tableau6-1 : Poids totale de tablier

L’effort  tranchant: à (x=0) (réaction)

RA=RB= G *L/2 = 25.423*32/2=406.768t

Moment fléchissant: à (x=L/2)

M (
L

2
)= G*L2/8=25.423x322/8

=3254.144 t.m
L’effort  tranchant: à (x=L/4)

T (L/4)=RA – 25.423 x L/4 =203.384 t

Moment fléchissant: à (x=L/4)

M (L/4)= RA x  L/4 -25.423 x L2/32 =2440.608 t.m

3)- Calcul  Des Surcharges :

SSEELLOONN FFAASSCCIICCUULLEE NN°°6611 TTIITTRREE IIII

3-1- Caractéristiques du pont :

1*Classe du pont :

La classe du pont se détermine en fonction de la largeur roulable, tous les ponts
supportant des chaussées roulable  Lr ≥ 7m  sont rangés dans la catégorie de première
classe (fascicule 61 titres II).
Dans notre cas on a la largeur roulable =13.5 m

Donc : le pont est classé en 1ére classe
2*Nombre des voies :

Dans notre projet on a
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Lr = 13.5  m.
Lc = 10.5  m + une bande d’urgence d’arrêt de 2m.

Les chaussées comportent un nombre de voies de circulation égal à la partie entière
du quotient par  3.5  de leur largeur chargeable.

n=
5.3

Lc

Donc     n =
5.3

5.10
= 3                d’où

3*Largeur de voie :

Les voies de circulation d’une même Vo=3.5m, D’après le fascicule 61 titre II (pont
1ereclasse)
D’après le fascicule 61 titre II, les surcharges a utilisées pour le dimensionnement du
pont sont les suivantes :
* La surcharge de type A(L)
* Système B : (Bc, Bt, et Br)
* La surcharge militaire MC 120

* Le convoi exceptionnel D240

3-2- Evaluation des surcharges (T ; M) maximum
3-2-1- système A(l) :

A (L) =230 + (36000 / (L+12)) (Kg/m2).
Tell que  L : la longueur de la poutre
A (L) = 230 + 36000/ (33 + 12) = 1030Kg/m2 = 1.03t/m2

Déterminer a1, a2 :

a1 Est détermine en fonction de la classe du pont, et du nombre des voies chargées.
a2 = Vo/ V
V =Lc/N=10.5/3=3.5 m
Vo : dépend de la classe, on a 1ère

classe
Donc Vo = 3,5 m
a2 = 3.50/3.50 = 1.00 donc  a2 = 1.00

Tableau6-2 les valeurs des coefficients  a1

1ere cas : une voie chargée

Pont de 1ére classe.
Nombre des voies chargées égales à 2.

D’après le tableau d’a1 :
a1 = 1 et a2 = 1
A (1L) = A (L) x a1 x a2 x Vo
A (1L) = 1.03 x 1 x 1 x 3.50 = 3.605 t/ml

n =3

Nb VOIES
CHARGEES

1 2 3

Classe du
pont

1ére 1 1 0.9

2éme 1 0.9 -
3éme 0.9 0.8 -
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*L’effort  tranchant: à (x=0)  (réaction MAX)

RA=RB= A (1L) x
L

2
= 3.605 x

32

2
=57.680 t

* Moment fléchissant: à (x=L/2)

M(
L

2
)=A(1L)x

L2

8
=3.605x

322

8
=461.440t.m

2eme cas : deux voies chargées

Pont de 1ére classe.
Nombre des voies chargées égales à 2.
a1 = 1 et a2 = 1
A (2L) =1.03 x1 x 1 x 3.50 x 2 = 7.21 t/ml

*L’effort  tranchant: à (x=0) (réaction MAX)

RA=RB= A (2L) x
L

2
= 7.21 x

32

2
=115.360 t

Moment fléchissant: à (x=L/2)

M (
L

2
)= A (2L) x

L2

8
=7.21 x

322

8
=922.880 t.m

3eme cas : trois voies chargées

Pont de 1ére classe.
Nombre des voies chargées égales à 3.
a1 = 0.9 et a2 = 1
A (3L) =1.03 x 0.9 x 1 x 3.50 x 3 = 9.7335 t/ml

*L’effort  tranchant: à (x=0) (réaction MAX)

RA=RB= A (3L) x
L

2
= 9.7335 x

32

2
=155.736 t

Moment fléchissant: à (x=L/2)

M (
L

2
)= A (3L) x

L2

8
=9.7335 x

322

8
=1245.888 t.m

3-2-2- système B:

Le système de charges B comprend trois cas distincts dont il y a lieu d’examiner
indépendamment les effets pour chaque élément des ponts :
-Le système Bc se compose de camions types.
-Le système Br se compose d’une roue isolée.
-Le système Bt se compose de groupes de deux essieux dénommés essieux-tandems.
Les deux premiers systèmes Bc, Br s’applique aux ponts de quelle que soit leur classe ;
le système Bt ne s’applique qu’aux ponts de 1ére et 2éme classe (fascicule 61 titres II).
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Calcul des coefficients de majoration dynamique :

*Le sens physique  de ce coefficient :

Les calculs des réactions se fait en considérant les charges comme étant statique,
mais en effet l’effet d’une charge statique est inférieur  à celle qui est dynamique,
donc les surcharges du système B et MC sont multipliées par des coefficients de
majoration dynamique.
Ce coefficient est déterminé par la formule :

δ=1+α+β=1+
0,4

1+0.2L
+

0.6

1+4
G
S

TEL QUE:
L : représente la longueur de l’élément exprimée en mètres
G : sa charge permanente
S : sa charge maximale de B
3-2-2-1-système Bc:

Un camion type de système Bc comporte trois essieux, et répond aux caractéristiques
suivantes :

Figure6-1 : système Bc longitudinalement

Calcul des coefficients de majoration dynamique et coefficients bc :

1ere cas : une file de Bc

Coefficient bc :

Pont de 1ére classe.
Nombre de voies chargée = 1
D’après le tableau de bc :
bc =1.20 Tableau6-3 Tableau de  coefficients bc

Coefficient majoration dynamiques :

Tell que :
S=60t x 1.2
G=813.536 t

δ = 1+
0,4

1+0.2L
+

0.6

1+4
G
S

=1+
0,4

1+0.2x32
+

0.6

1+4
813.536
60x1.2

Donc δ1=1.067

NB FILES
CONSIDERES

1 2 3

Classe du
pont

1ére 1.20 1.10 0.95

2éme 1.00 1.00 -
3éme 1.00 0.8 -
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2eme cas : deux files de Bc

Coefficient bc :

Pont de 1ere classe nombre de voies chargées = 2
D’après le tableau d’bc : bc =1.10
Coefficient majoration dynamique :

Tell que :
S=120t x 1.1
G=813.536 t

δ=1+
0,4

1+0.2L
+

0.6

1+4
G
S

=1+
0,4

1+0.2x32
+

0.6

1+4
813.536
120x1.1

Donc δ2= 1.077

3eme cas : trois files de Bc

Coefficient bc :

Pont de 1ere classe nombre de voies chargées = 3
D’après le tableau d’bc : bc =0.95

Coefficient majoration dynamique :

Tell que :
S=180t x 0.95
G=813.536 t

δ=1+
0,4

1+0.2L
+

0.6

1+4
G
S

=1+
0,4

1+0.2x32
+

0.6

1+4
813.536

180x0.95
Donc δ3= 1.084

L’effort  tranchant: à (x=0)  (réaction)

1ere cas : une file de Bc

∑M/B=0  donc on a : RA x32=12x1.5+6x6+10.5x12+12x12+16.5x6=423 t.m
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Donc  RA= 423/32 =13.219 t donc RB=RMAX=60 -13.219= 46.781 t
R (1Bc) = RB x bc(1vois) x 1x δ1=46.781 x 1.2 x 1.067= 59.898 t

2eme cas : deux files de Bc

R (2Bc) = RB x bc(2vois)  x 2x δ 2=46.781 x 1.1 x 2 x 1.077 = 110.843 t

3eme cas : trois files de Bc

R (3Bc) = RB x bc(3vois)  x 3 x δ 3 =46.781 x 0.95 x 3 x 1.084 = 144.525 t

Moment fléchissant: « théorème de MR BARRES »

TThhééoorrèèmmee ::

«« LLee mmoommeenntt fflléécchhiissssaanntt dduuss aauuxx ssoouuss cchhaarrggeess mmoobbiilleess eenn ddrrooiitt ((ppii)) sseerraa mmaaxxiimmuumm lloorrssqquuee cceettttee cchhaarrggee ((ppii)) eesstt

llaa rrééssuullttaanntt rr ddee ttoouutt lleess cchhaarrggee sseelloonn ssyymmééttrriiqquuee ppaarr rraappppoorrtt llee cceennttrree ddee llaa ppoouuttrree »»..

DD’’aapprrèèss MMRR BBAARRRREESS

Mt
/A=R x X ; Donc X=9.45m

X=
1

60
x (12x4.5+12.6+6x10.5+12x15+12x16.5) = 9.45 m

α = 9.45 - 1.5-4.5=3.45 m donc
α

2
=1.725 m

MT
Bc=M/0

∑M/A=0 donc

RB=
1

32
(6x8.275+12x12.775+12x14.275+6x18.775+12x23.275+12x24.775)

RB=33.234 t implique que  RA=60-33.234= 26.766 t
M/0= RA x14.275 - 6x6 - 12x1.5 = 328.085 t.m
1ere cas : une file de Bc

MBc1=M/0 x bc x δ1=328.085 x 1.2 x 1.067 = 420.080 t.m

2eme cas : deux files de Bc

MBc2=M/0 x nbvoies x bc x δ2=328.085 x 1.1 x 1.077 x 2 = 777.365 t.m
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3eme cas : trois files de Bc

MBc3=M/0 x nbvoies x bc x δ3=328.085 x 0.95 x 1.084 x 3 = 1013.586 t.m

3-2-2-2- système Bt:

Un tandems  type de système Bt comporte deux essieux, et répond aux
caractéristiques suivantes :

Figure6-2 : système Bt longitudinalement

Calcul des coefficients majoration dynamique, et coefficients bt :

Coefficient bt :

Pont de 1ere classe
D’après le tableau d’bt : bt =1.00

Tableau6-4 : Tableau de coefficients bt

1ere cas : un tandem de Bt

Coefficient majoration dynamiques :

Tell que :
S=32 t x 1.0
G=813.536t

δ=1+
0,4

1+0.2L
+

0.6

1+4
G
S

=1+
0,4

1+0.2x32
+

0.6

1+4
813.536
32x1.00

DDoonncc δδ 11==11..006600
2eme cas : deux tandems de Bt

Coefficient majoration dynamiques :

Tell que :
S=64 t x 1.0
G=813.536 t

δ= 1+
0,4

1+0.2L
+

0.6

1+4
G
S

=1+
0,4

1+0.2x32
+

0.6

1+4
813.536
64x1.00

DDoonncc δδ22==11..006666

L’effort  tranchant: à (x=0) (réaction)

1ere cas : un tandems de Bt

∑M/B=0  donc on a :

B FILES CONSIDERES bt

Classe du pont
1ére 1.00

2éme 0.9
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RA x32=16 x 1.35m

Donc  RA=
16 x 1.35

32
=0.675 t

RB =32-0.675= 31.325 t
RMAX (1Bt) = RB x bt x 1x δ1=31.325 x 1.00 x 1.060 = 33.204 t

2eme cas : deux tandem de Bt

RMAX (2Bt) = RB x bc x nbvoies x 2x δ2=31.325 x 1.00 x 2 x 1.066 = 66.785 t

*Moment fléchissant: « théorème de MR BARRES »

A cause de la symétrie  RB= RA=16 t.

M (
L

2
) = MBT =RA x 16 - 16 x 1.35/2= 245.200 t.m

1ere cas : un tandem de Bt

MBt1=MBT x bt x δ1=245.200 x 1.0 x 1.060= 259.912t.m

2eme cas : deux tandems de Bt

MBt2=MBT x nbvoiesx bt x δ2=245.200 x 1.0 x 1.066 x 2= 522.766 t.m

3-2-2-3- système Br:

Le système Br répond aux caractéristiques suivantes :

Figure6-3 : système Br longitudinalement
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Calcul du coefficient majoration dynamique:

S=10 t
G=813.536 t

δ=1+
0,4

1+0.2L
+

0.6

1+4
G
S

=1+
0,4

1+0.2x32
+

0.6

1+4
813.536

10
DDoonncc δδ== 11..005566

L’effort  tranchant: à (x=0)  (réaction)

R(Br) = RB x δ =10.00 x1.056 = 10.560 t

Moment fléchissant:

A cause de la symétrie  RB= RA=5 t.

M (
L

2
)= M Br =RA x 32/2 = 80  t.m

Mmax=MBr x δ =80 x 1.056= 84.480 t.m
3-2-3- système Mc120:

Le convoi  militaire de type Mc120  comporte deux chenilles, et répond aux
caractéristiques suivantes :
-masse totale : 110t
-longueur d’une chenille :                               6.10m
-largeur d’une chenille :                                1.00m
-Distance d’axe en axe des deux chenilles :    3.30m
-Le rectangle d’impacte de chaque chenille est supposé uniformément  répartir

Figure6-4 : convois Mc120 longitudinalement

Figure 6-5 :espace d’impact du convoi Mc120

Calcule du coefficient majoration dynamique :

S=110 t
G=813.536 t

δ=1+
0,4

1+0.2x32
+

0.6

1+4
813.536

110
Donc δ= 1.074

*L’effort  tranchant: à (x=0)  (réaction)

∑M/B=0  donc on a :
RA x32=110x3.05m
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Donc  RA=
110x3.05

32
=10.484 t

RB=RMc120=110-10.484 = 99.516 t
R(MAX) = RB x δ =99.516x1.074 = 106.880 t

*Moment fléchissant: à (L/2)

A cause de la symétrie  RB= RA=55 t.

M (
L

2
)= M Mc120 =R

Ax
32

2
– 55x

3.05

2
= 796.125 t.m

Mmax =M Mc120 x δ=796.125 x 1.074= 855.038 t.m

3-2-4- système D 240 « charge exceptionnelles »:

Le convoi type D, comporte une remorque de trois éléments de quatre lignes à deux
essieux de 240t de poids totale, ce poids est supposé reparti au niveau de la chaussée
sur un rectangle uniformément chargé de 3.20m de large et 18.60m de long.

Figure6-6 : convoi D240 longitudinalement
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*L’effort  tranchant: à (x=0)

(réaction)

∑M/B=0  donc on a :
RA x32=240x9.30m

DoncRA=
240x9.30

32
=69.750t

RB=RMAX=
R(D240)=240-69.750=
170.250 t

*Moment fléchissant: à (L/2)

A cause de la symétrie  RB= RA=120 t.

M (
L

2
)= Mmax =RA x

32

2
– 120x

9.30

2
= 1362.000  t.m

MD240=Mmax =1362.000  t.m

Les résultats sont résumés dans le tableau suivant :

Les charges et
Les surcharges

Reaction
(t)

Réaction
par

poutre R0
(t)

Moments
(t.m)

Moment
par poutre
M0 (t.m)

Charge
Permanente

G 406.768 40.6768 3254.144 325.4144

Surcharge
A(L)

1 voie 57.680 5.7680 461.440 46.1440

2 voies 115.360 11.5360 922.880 92.2880

3 voies 155.736 15.5736 1245.888 124.5888

Surcharge
B

Bc
1 file 59.898 5.9898 420.080 42.0080

2 files 110.843 11.0843 777.365 77.7365

3 files 144.525 14.4525 1013.586 101.3586

Bt 1 tandem 33.204 3.3204 259.912 25.9912

2tandems 66.785 6.6785 522.766 52.2766

Br 10.560 1.0560 84.480 8.4480

Convoi Mc120 106.880 10.6880 855.038 85.5038

D240 170.250 17.0250 1362.000 136.2000

Tableau6-5 des sollicitations maximums dus aux charges est surcharges
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*CONCLUSION :

L’effort tranchant maximum le plus défavorable sous la combinaison suivante :
RMAX=RG +Max [(1.2Max (RA(L), RBc, RMc120)) ; (RD240)]

=406.768+Max [(1.2Max (155.736,144.525, 106.880)) ; 170.250]
=406.768+Max (186.883 ; 170.250)
Donc RMAX= 593.651 t

Le moment fléchissant maximum le plus défavorable sous la combinaison suivante :
MMAX=MG +Max [(1.2Max (MA(L), MBc, MMc120)) ; (MD240)]

=3254.144+Max [(1.2Max (1245.888,1013.586, 855.038)) ;1362.000]
=3254.144+Max (1495.066 ; 1362.000)

Donc MMAX= 4749.210 t.m

3-3) évaluation des sollicitations (T ; M) pour L/4 :
3-3-1- système A(l) :

1eme cas : une voie chargée

A (1L) = 3.605 t/ml
*L’effort  tranchant:

RA=RB= A (1L) x
L

2
= 3.605 x

32

2
=57.680 t

T (L/4)= RB- A (1L) x
L

4
=57.680 – 3.605x

32

4
=28.840 t

T (L/4)P =26.55t

* Moment fléchissant:

M (
L

4
)=3/4 x A (1L) x

L2

8
= 3/4 x 3.605 x

322

8
=346.080 t.m

2eme cas : deux voies chargées

A (2L) =7.210 t/ml

L’effort  tranchant:

T (L/4) P= RB- A (2L) x
L

4

=115.367.210x
32

4
=57.680t

Moment fléchissant:

M (
L

4
)=3/4 x A (2L) x

L2

8
= 3/4 x 7.210 x

322

8
=692.160 t.m

3eme cas : trois voies chargées

A (2L) =9.7335 t/ml
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L’effort  tranchant:

T (L/4) P= RB- A (3L) x
L

4
=155.736 – 9.7335x

32

4
=77.868t

Moment fléchissant:

M (
L

4
)=3/4 x A (3L) x

L2

8
= 3/4 x 9.7335 x

322

8
=934.416 t.m

3-3-2- système B:

3-3-2-1- système Bc:

L’effort  tranchant: à (x=l/4)

∑M/B=0
Donc on a : RA x32=12x8+12x9.5+6x14+12x18.5+12x20+6x24.5=903 t.m

Donc  RA=
903

32
=28.219 t

Donc RB =31.781 t
1ere cas : une file de Bc

T(L/4)p = RB x bc x 1=31.781 x 1.2 x 1.067 = 40.692 t

2eme cas : deux files de Bc

T(L/4)p = RB x bc x nbvoies x 2=31.781 x 1.1 x 2 x 1.077 = 75.302 t

3eme cas : trois files de Bc

T(L/4)p = RB x bc x nbvoies x 3=31.781 x 0.95 x 3 x 1.084 = 98.184 t

*Moment fléchissant:

∑M/A=0
Donc on a : RBx32=6x2+12x6.5+12x8+6x12.5+12x17+12x18.5=687.000 t.m

Donc  RB=
687.000

32
=21.469 t

Donc RA=38.531 t.
1ere cas : une file de Bc

MBc1 (L/4) = (RA x8-6x6-12x1.5)x bc x δ1= 254.248x 1.2 x 1.067=325.539 t.m

2eme cas : deux files de Bc

MBc2=M/0 x nbvoiesx bc x δ2=254.248 x 1.1 x 1.077 x 2= 602.415 t.m

3eme cas : trois files de Bc

MBc3=M/0 x nbvoiesx bc x δ3=254.248 x 0.95 x 1.084 x 3= 785.474 t.m
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3-3-2-2- système Bt:

*L’effort  tranchant: à (x=L/4)

1ere cas : un tandem de Bt

∑M/B=0  donc on a :
RA x32=16 x 8+16x9.35
Donc  RA=8.675 t
RB =32-8.675 = 23.325 t

T (1Bt)  = RB x bt x δ1=23.325 x 1.00 x
1.060 = 24.725 t

2eme cas : deux tandems de Bt

T (2Bt)  = RB x bt x nbvoies x 2=
23.325 x 1.00 x 2 x 1.066 = 49.729 t

Moment fléchissant: « théorème de MR BARRES »

∑M/B=0  donc on a :
RA x32=16 x 7.325+16x8.675
Donc  RA=8 t
RB =32-8 = 24 t

M (L/4) = RB x 8 -16 x 0.675 = 181.2 t.m

1ere cas : un tamdems de Bt

M (1Bt)  = M (L/4) x bt x δ1=181.2 x 1.00 x 1.060 = 192.072 t.m

2eme cas : deux tamdems de Bt

M (2Bt)  = M (L/4) x bt x 2 x δ2=2 x 181.2 x 1.00 x 1.066 = 386.318 t.m

3-3-2-3- système Br:

L’effort  tranchant: à (x=L/4)

T(Br) = RB xδ1=7.50 x1.056 = 8.920 t

Moment fléchissant:

RB=7.5 t
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M (
L

4
) =RBx 32/4 = 60 t.m

Mmax=MBt1 x δ1=60 x 1.056= 63.36 t.m

3-3-3- système Mc120:

L’effort  tranchant: à (L/4)

∑M/B=0  donc on a :
RA x32=110x11.05
Donc  RA =37.984 t
T (L/4)= 110-37.984=72.016t
T (L/4) =T (L/4) x δ =72.016x1.056
= 76.049 t

Moment fléchissant: à (L/4)

∑M/B=0  donc on a :
RA x32=110 x 8
Donc  RA=27.5 t
RB =110 – 27.5 = 82.5 t
M (L/4) = RB x 8 - 110x6.1/8=576.125 t.m
M (L/4) x δ=509.430x 1.056= 608.388 t.m

3-3-4- système D 240 « charge exceptionnelles »:

L’effort  tranchant: à (x=L/4)

∑M/B=0  donc on a :
RA x32=240 x 17.3

Donc  RA=
240x17.3

32
=129.75 t

RB=T (L/4)= 110.250 t

Moment fléchissant: à (L/4)

∑M/B=0  donc on a :
RA x32=240 x 22.7

Donc RA=170.25t

M (
L

4
)= Mmax

=RA x
32

4
– 12.903x8x4= 949.104 t.m
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Donc pour (L/4) les sur charges provoquent les sollicitations suivantes :

Les charges et
Les surcharges

L’effort
tranchante T(t)

à (L/4)

L’effort
Tranchant  T0(t)

à (L/4) par poutre
Moments (t.m)

Moment par
poutre M0

(t.m)

Charge
Permanente

G 230.384 23.0384 2440.608 244.0608

Surcharge
A(L)

1 voie 26.550 2.6550 346.080 34.6080

2 voies 57.680 5.7680 692.160 69.2160

3 voies 77.868 7.7868 934.416 93.4416

Surcharge
B

Bc
1 file 40.692 4.0692 325.539 32.5539

2 files 75.302 7.5302 602.415 60.2415

3 files 98.184 9.8184 785.474 78.5474

Bt
1 tandem 24.725 2.4725 192.072 19.2072

2 tandems 49.729 4.9729 386.318 38.6318

Br 8.920 0.8920 63.360 6.3360

Convoi Mc120 76.049 7.6049 608.388 60.8388

D240 110.250 11.0250 949.104 94.9104

Tableau6-6 des sollicitations au point L/4  dus aux charges est surcharges
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1)- INTRODUCTION :

Après avoir évalué les efforts longitudinaux  les plus défavorables en différentes

sections,  nous procédons à la répartition transversale de ces efforts sur les différentes
poutres, afin de trouver la poutre la plus sollicitée,  pour cela, nous utiliserons l’une des

méthodes disponibles selon la rigidité de l’entretoise.
Le choix de la méthode consiste à déterminer le paramètre d’entretoisement  qui est

définie par la formule suivante :

Si θ < 0,3 La méthode de J.Courbon.

4

E

p

l

b




  .

Si θ > 0,3             La méthode de Guyon-Massonnet.

Calcul du paramètre  :

- Moment d’inertie équivalente: 100

Ip = I0 + 8 (IM - I0) / 3 20.5
I0 =IM= 0.289111 m4

Ip = 0.289111 m4

104.5

22

25

55

- Rigidité flexionnelle de la poutre (/ml): Figure7-1

b1 = b0

p = (E Ip / b0 )= E  0.289111/1.45 = 0.199387E. Donc p = 0.199387E.

c) Rigidité flexionnelle de la dalle :

Id = (l d3 /12) = 1  (0.20)3/12 = 6.66 10-4 m4.

D = E  ID / l1 = 6.66 10-4E.

D = 6.66 10-4E.

4

6667.6

87.1993

32

25.7

E

E
 = 0.9422. Figure7-2

 = 0.94             Puisque > 0,3 alors on utilise la méthode de Guyon-Massonnet.

Cette méthode a pour but, de déterminer le moment fléchissant, et l’effort tranchant

revenant  à chaque poutre en calculant le coefficient de répartition transversale K qui

dépend essentiellement de la rigidité torsionnelle «  », et du coefficient d’entretoisement

«  ».

La méthode est basée sur deux hypothèses :
- Le grillage de poutre réelle est assimilé à une dalle orthotrope présentant les mêmes

rigidités moyennes à la flexion et à la torsion dont l’équation aux dérivées partielles est :

p
4

4

dx

wd
+ (p+E)

22

4

.dydx

wd
+ E 4

4

dy

wd
=p(x,y)

d=.20cm
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- La répartition transversale des charges sur les différentes poutres est la même que si le
tablier est sollicité par des forces qui varient suivant une fonction sinusoïdale dans le sens

longitudinal.

y

P(x) = sin π x / L

x

Avec w = w(x,y) surface de la déformée verticale

y

Poutre

v u

2b x

L Entretoise

La plaque orthotrope est un grillage simple constituée dans le sens (x) de (t) entretoises

espacées de (u), et dans le sens y de (p) poutres espacées de (v).

2)- Définition des coefficients de calcul :

b : demi largeur de la dalle
l : portée de la travée

p : rigidité flexionnelle des poutres par unité de largeur

E : rigidité flexionnelle des entretoises par unité de longueur

NB: Notre pont ne comporte pas d’entretoises intermédiaires, c’est la dalle (hourdis) qui

joue le rôle d’entretoises donc : E = D.

P = Bp /b1 = E Ip /b1 et D = E = E ID / l1. Avec :
b1 : distance entre-axe des poutres.
l1 : unité de largeur.

p : rigidité torsionnelle des poutres par unité de largeur. p =Cp /b1.

E : rigidité torsionnelle des entretoises (dalle) par unité de largeur. E = D = CD / l1

Avec : Cp = G / 3 = [bi hi + (b  h3 /2)]
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G = E / 2 (1 +  )

 : Coefficient de poisson.

E : module de déformation longitudinale du béton.
G : module de déformation transversale du béton.

3)- Paramètres de calcul :

Nombre de poutres n =10.
Espacement des poutres (entre axe) : b0= 1.45m.
La largeur active = 2b. Telle que : 2b = Lr= 14.5. Donc b = 7.25m. Paramètre

d’entretoisement : 4

E

p

l

b




  = 0.9422.

Paramètre de torsion :
Ep

Ep









2
. Avec : 0    1.

4)- Calcul du paramètre :
Le calcul de la rigidité torsionnelle de la poutre et la dalle est par unité de largeur.

p = Cp /b1

Cp=(G/3)  bi hi3

Cp = (G/3) [1.045  (0.223) + 0.55  (0.253) + 1.00  (0.2053) + 0.725  (0.203)]

Cp = 0.01138G. Telle que G =[E / 2 (1 +  )].

 = 0.20 pour le béton précontraint.

G  = E/2.4 = 0.4167 E.        Donc Cp = 0.004742E
CD = 2GID .

ID = l0  d3 /12.

CD = ( 2  0.4166 E  l0 d3) / 12 = 5.55 10-4 E. Donc CD = 5.55 10-4 E.

 Rigidité torsionnelle de la poutre dans le sens transversale :

p = Cp / b0 = 0.004742E / 1.45= 0.003270E

p = 0.003270E

 Rigidité torsionnelle de la dalle dans le sens transversale :

D = CD / l0 = 5.55 10-4 E / 1.00 = 5.55 10-4 E

D = 5.55 10-4 E

Donc le paramètre de torsion
Dp

Dp









2
= 0.1660.

5)- Répartition transversale des moments fléchissant :
Le coefficient de répartition transversale  dépend du paramètre de l‘entretoisement, du

paramètre de torsion  et de l’ordonnée relative (y) et de la section où on veut étudier le
moment.

Pour un calcul rigoureux de  dans le cas où 0 <  < 1 on utilisera les formules
d’interpolation d’après Sattler.

Si    0    0.1  = 0 + (1 - 0 )0.05

Si    1    2  = 0 + (1 - 0 )0. 5

Si  0.1    1  = 0 + (1 - 0 )

Où  =1- e(0.065-)/0.665 .

Telle que : 0 : valeur de  pour  = 0.

1 : valeur de  pour  = 1.
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Après avoir tracé les lignes d’influences, on dispose convenablement nus surcharges,

on a pour les surcharges concentrées :  = (Pi i /Pi)= i /n, et pour les surcharges

réparties :

 = (surface de la ligne d’influence surchargée/largeur surchargée) et la surface est

calculée par la méthode de Simpson ou des trapèzes.

Une fois qu‘on aura déterminé :  et moy.

M0 (moment longitudinal moyen par le théorème de Barré)

Telle que : M = moy  M0.

Kα= K0 + (K1- K0) 0.268.

Le tableau suivant donne le coefficient  k0 pour θ = 0.90 :

y - b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 -0.4715 0.2749 1.0436 1.7771 2.1592 1.7771 1.0436 0.2749 -0.4715

b/4 -0.5493 -0.0646 0.47 1.107 1.7771 2.1334 1.7309 0.9565 -0.1129

b/2 -0.4042 -0.1851 0.0792 0.47 1.0436 1.7309 2.198 2.0203 1.5843

3b/4 -0.1919 -0.2028 -0.1851 -0.0646 0.2749 0.9565 2.0203 3.2519 4.2579

b 0.0299 -0.1919 -0.4042 -0.5493 -0.4715 0.1129 1.5843 4.2579 8.0034

Tableau 7-1

Le tableau suivant donne le coefficient  k1 pour θ = 0.90 :

y - b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 0.5452 0.7119 0.9631 1.2903 1.5028 1.2903 0.9631 0.7119 0.5452

b/4 0.3155 0.4335 0.6224 0.9164 1.2903 1.5534 1.3996 1.138 0.9359

b/2 0.1864 0.2663 0.3987 0.6224 0.9631 1.3996 1.7493 1.7094 1.5677

3b/4 0.1166 0.1722 0.2663 0.4335 0.7119 1.138 1.7094 2.2658 2.518

b 0.0762 0.1166 0.1864 0.3155 0.5452 0.9359 1.5677 2.518 3.771

Tableau 7-2

Le tableau suivant donne le coefficient  k0 pour θ = 0.95 :

y - b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 -0.5476 0.2205 1.0283 1.8308 2.2647 1.8308 1.0283 0.2205 -0.5476

b/4 -0.552 -0.0942 0.4281 1.0911 1.8308 2.2413 1.7788 0.9051 -0.0352

b/2 -0.3619 -0.1823 0.049 0.4281 1.0283 1.7788 2.2821 2.0152 1.4425

3b/4 -0.1299 -0.1694 -0.1823 -0.0942 0.2205 0.9051 2.0152 3.304 4.3036

b 0.1017 -0.1299 -0.3619 -0.552 -0.5476 -0.0352 1.4425 4.3036 8.4478

Tableau 7-3

Le tableau suivant donne le coefficient  k1 pour θ = 0.95 :

y - b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 0.5064 0.6801 0.9526 1.3202 1.5662 1.3202 0.9526 0.6801 0.5064

b/4 0.2816 0.3985 0.5936 0.9079 1.3202 1.6148 1.4265 1.1255 0.9021

b/2 0.1596 0.2351 0.3654 0.5936 0.9526 1.4265 1.8092 1.7402 1.5641

3b/4 0.0961 0.1463 0.2351 0.3985 0.6801 1.1255 1.7402 2.3445 2.592

b 0.0608 0.0961 0.1596 0.2816 0.5064 0.7021 1.5641 2.592 3.98

Tableau 7-4
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Fonction d’interpolation :
K0(0.9422) = K0(0.90) + ((K0(0.95) –K0(0.90)) (0.9422 -0.90)/(0.95 – 0.90).

Calcul de  :

0.1 <  = 0.9422  1

 = 0 + (1 - 0)

 =1 – e (0.065 -  ) / 0.665

Pour  =0.166 et  = 0.9422 on aura :  = 0 + [(1 - 0) 0.268].

Le tableau suivant donne le coefficient  k0 pour θ = 0.9422 :

y - b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 -0.5357 0.2290 1.0307 1.8224 2.2482 1.8224 1.0307 0.2290 -0.5357

b/4 -0.5516 -0.0896 0.4346 1.0936 1.8224 2.2245 1.7713 0.9131 -0.0473

b/2 -0.3685 -0.1827 0.0537 0.4346 1.0307 1.7713 2.2690 2.0160 1.4646

3b/4 -0.1396 -0.1746 -0.1827 -0.0896 0.2290 0.9131 2.0160 3.2959 4.2965

b 0.0905 -0.1396 -0.3685 -0.5516 -0.5357 -0.0121 1.4646 4.2965 8.3785

Tableau 7-5

Le tableau suivant donne le coefficient  k1 pour θ = 0.9422 :

y - b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 0.51245 0.68506 0.954238 1.315535 1.556309 1.315535 0.954238 0.685060 0.512452

b/4 0.28688 0.40396 0.598092 0.909226 1.315535 1.605221 1.4223036 1.12745 0.907372

b/2 0.16378 0.23996 0.370594 0.598092 0.954238 1.422303 1.7998556 1.735395 1.564661

3b/4 0.09929 0.15034 0.239967 0.40396 0.685060 1.12745 1.7353952 2.332222 2.580456

b 0.06320 0.09929 0.163780 0.286888 0.512452 0.738572 1.5646616 2.580456 3.947396

Tableau 7-6

Le tableau suivant donne le coefficient  kα pour θ = 0.9422 :

y - b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 -0.254492 0.351355364 1.010174883 1.686420294 2.06259016 1.68642029 1.01017488 0.35135536 -0.25449173

b/4 -0.32661 0.042839574 0.478493258 1.044116416 1.68642029 2.05831819 1.67768124 0.97062554 0.208831997

b/2 -0.225683 -0.06932142 0.13873399 0.478493258 1.01017488 1.67768124 2.14310989 1.94070793 1.491462668

3b/4 -0.075481 -0.08742311 -0.06932142 0.042839574 0.35135536 0.97062554 1.94070793 3.03731633 3.836048217

b 0.0579031 -0.07548098 -0.22568327 -0.32661032 -0.2544917 0.18931506 1.49146267 3.83604822 7.189574651

Tableau 7-7

Calcul du coefficient de répartition Kα pour les poutres :

Kα - b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

P1 -0.29229 0.189650 0.731500 1.349764 1.8654 1.88134 1.36004 0.67593 -0.01164

P2 -0.29390 0.006483 0.368364 0.860776 1.46722 1.93493 1.82854 1.28506 0.62458

P3 -0.20704 -0.071568 0.112906 0.424412 0.92839 1.58990 2.11798 2.07683 1.78251

P4 -0.0868 -0.08604 -0.053537 0.075889 0.401334 1.02426 1.95606 2.95412 3.658183

P5 0.02110 -0.078775 -0.182548 -0.224693 -0.08736 0.40484 1.61539 3.61570 6.26446

Tableau 7-8

Valeurs des moments fléchissant longitudinaux réels dus aux surcharges :
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Tableau récapitulatif de moment réels max  pour X= 0.5 L:

Désigation M0 t.m
ppoouuttrree 11 ppoouuttrree 22 ppoouuttrree 33 ppoouuttrree 44 ppoouuttrree 55

Kα moy M (t.m) Kα moy M (t.m) Kα moy M (t.m) Kα moy M (t.m) Kα moy M (t.m)

CChhaarrggee PPeerrmmaanneennttee 325.4144 - 325.4144 - 325.4144 - 325.4144 - 325.4144 - 325.4144

Surcharge
A(L)

1V 46.1440 1.5102 69.6867 1.8073 83.3961 1.8758 86.5569 1.6491 76.0961 1.2947 59.7426

2V 92.2880 1.5851 146.2857 1.5459 142.3912 1.3437 124.0074 1.0001 92.2972 0.6079 56.1019

3V 124.5888 1.2672 157.8789 1.1352 141.4332 0.9272 115.5187 0.6515 81.1696 0.3546 44.1792

Surcharge
B

BC

1fil 42.0080 1.3567 56.9923 1.7304 72.6906 1.9442 81.6720 1.9078 80.1429 1.7226 72.3630

2fils 77.7365 1.6016 124.5028 1.7130 133.1626 1.6153 125.5678 1.3344 103.7316 0.9720 75.5599

3fils 101.3586 1.5408 156.1733 1.4710 149.0985 1.2595 127.6612 0.9460 95.8852 0.5923 60.0347

BT
1tand 25.9912 1.4398 37.4221 1.7752 46.1396 1.9106 49.6588 1.7747 46.1266 1.5011 39.0154

2tand 52.2766 1.6020 83.747 1.6391 85.6866 1.4814 77.4426 1.1618 60.7350 0.7775 40.6451

Convoi
Mc120 85.5038 1.6606 141.9876 1.6778 143.4583 1.6455 140.6965 1.5140 129.4528 1.2379 105.8452

D240 136.2000 1.8213 248.06 1.7351 236.3206 1.3739 187.125 0.8628 117.5134 0.3225 43.9245

Tableau 7-9
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Tableau récapitulatif de moment réels max à pour X= 0.25 L:

Désigation M0 t.m
ppoouuttrree 11 ppoouuttrree 22 ppoouuttrree 33 ppoouuttrree 44 ppoouuttrree 55

Kα moy M (t.m) Kα moy M (t.m) Kα moy M (t.m) Kα moy M (t.m) Kα moy M (t.m)

Charge Permanente 244.0608 - 244.0608 - 244.0608 - 244.0608 - 244.0608 - 244.0608

Surcharge
A(L)

1V 34.6080 1.5102 52.2650 1.8073 62.5470 1.8758 64.9177 1.6491 57.0721 1.2947 44.8070

2V 69.2160 1.5851 109.7143 1.5459 107.0010 1.3437 93.0055 1.0001 69.2229 0.6079 42.0764

3V 93.4416 1.2672 118.4092 1.1352 106.0749 0.9272 86.6391 0.6515 60.8772 0.3546 33.1344

Surcharge
B

BC

1fil 32.5539 1.3567 44.1659 1.7304 56.3313 1.9442 63.2913 1.9078 62.1063 1.7226 56.0773

2fils 60.2415 1.6016 96.4828 1.7130 103.1937 1.6153 97.3081 1.3344 80.3863 0.9720 58.5547

3fils 78.5474 1.5408 121.0258 1.4710 115.5432 1.2595 98.9305 0.9460 74.3058 0.5923 46.5236

BT
1tand 19.2072 1.4398 27.6545 1.7752 34.0966 1.9106 36.6973 1.7747 34.0870 1.5011 28.8319

2tand 38.6318 1.6020 61.8881 1.6391 63.3214 1.4814 57.2291 1.1618 44.8824 0.7775 30.0362

Convoi

Mc120 60.8388 1.6606 101.0289 1.6778 102.0753 1.6455 100.1102 1.5140 92.1099 1.2379 75.3124

D240 94.9104 1.8213 172.8603 1.7351 164.6790 1.3739 130.3974 0.8628 81.8887 0.3225 30.6086

Tableau 7-10
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Combinaison de la charge pour  détermination de la poutre la plus solliciter:

P1 P2 P3 P4 P5

ELS

G+1.2A 514.8691 496.2843 474.2233 436.1710 397.1055

G+1.2Bc 512.8224 504.3326 478.6078 449.8923 416.0863

G+1.2Bt 458.8662 448.0225 427.3184 399.1267 374.1885

G+Mc120 467.4020 468.8727 466.1109 454.8627 431.2596

G+D240 573.4744 561.7350 512.5394 442.9278 369.3389

ELU

1.35G+1.6A 691.9157 667.1354 637.7213 586.9850 534.8976

1.35G+1.6Bc 689.1867 677.8670 643.5674 605.2800 560.2053

1.35G+1.6Bt 617.2451 602.7869 575.1814 537.5925 504.3416

1.35G+1.5(MC120) 652.2908 654.4969 650.3542 633.4886 598.0772

1.35G+1.5D240 811.3994 793.7903 719.9969 615.5795 505.1962
Tableau 7-11

**conclusion
A l’ELS le cas le plus défavorable c’est : G+D240 de la poutre centrale

« poutre°1»



CHAPITRE VII : ETUDE TRANSVERSALE

2011/2012 Page 52

6)- Répartition transversale des efforts tranchants :

-Valeurs de 0 pour  = 0.9422.

Tableau 7-12

-Valeurs de 1 pour  = 0.9422.

y - b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 0.03314 0.06156 0.11561 0.23117 0.47713 0.23117 0.11561 0.06156 0.03314

b/4 0.01661 0.03057 0.05700 0.11322 0.23220 0.48216 0.24045 0.12767 0.06850

b/2 0.00949 0.01693 0.03089 0.06012 0.12089 0.24617 0.50363 0.26692 0.14297

3b/4 0.00771 0.01286 0.02229 0.04127 0.07880 0.15177 0.29214 0.55974 0.29941

b 0.01025 0.01602 0.02629 0.04586 0.08164 0.14430 0.24870 0.41032 0.62826

Tableau 7-13

-Valeurs de 1 pour  = 0.9422.

y - b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 -0.01536 0.01411 0.07944 0.25299 0.70640 0.25299 0.07942 0.01411 -0.01536

b/4 -0.01262 -0.00328 0.01879 0.08179 0.25505 0.70872 0.25461 0.07607 -0.0073

b/2 -0.00730 -0.00453 0.00265 0.02502 0.08999 0.26605 0.72077 0.25785 0.03723

3b/4 -0.00059 0.00155 0.00619 0.01812 0.04859 0.12428 0.30829 0.74842 0.18849

b 0.01025 0.01602 0.02629 0.04586 0.08164 0.14430 0.24870 0.41032 0.62826

Tableau 7-14

-Valeurs de  pour  = 0.9422.

Pour le calcul de  les formules d’interpolation sont : avec  = 0.166.

Pour y+e  ¾ b. On a :  = 0 + (1 -0 )  .

Pour y+e >¾ b . On a :  = 0 + (1 -0 ) 0.5.

y - b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 -0.03625 0.04092 0.15572 0.27988 0.37741 0.27988 0.15572 0.04092 -0.03625

b/4 -0.04462 0.00422 0.06694 0.16342 0.28005 0.37530 0.27502 0.13825 0.02719

b/2 -0.03074 -0.01025 0.01763 0.06746 0.15659 0.27597 0.41944 0.29894 0.19611

3b/4 -0.01048 -0.01139 -0.0080 0.00858 0.04378 0.14807 0.30921 0.53883 0.52657

b 0.01161 -0.00709 -0.0239 -0.03271 -0.0164 0.05807 0.23919 0.57175 1.04614

Tableau 7-15

-Valeurs  pour  =0.9422.
On procède avec les formules suivantes pour l’interpolation

Pour y+e  ¾ b. On a :  = 0 + (1 -0 ) 
Pour y+e >¾ b . On a :  = 0 + (1 -0 ) 0.5

y - b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 -0.08396 0.03681 0.16370 0.28957 0.35756 0.28957 0.16370 0.03681 -0.08396

b/4 -0.08673 -0.01388 0.06892 0.17341 0.28957 0.35403 0.28190 0.14553 -0.00120

b/2 -0.05841 -0.02894 0.00852 0.06892 0.16370 0.28190 0.36157 0.32096 0.23264

3b/4 -0.02299 -0.02807 -0.02894 -0.01388 0.03681 0.14552 0.32096 0.52445 0.68274

b 0.01255 -0.02299 -0.05841 -0.08673 -0.08396 -0.00120 0.23264 0.68274 1.33343
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y - b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 B

0 -0.05602 0.03304 0.14971 0.28350 0.41547 0.28350 0.14971 0.03304 -0.0560

b/4 -0.05654 -0.00956 0.06060 0.15820 0.28384 0.41291 0.27737 0.11723 -0.0036

b/2 -0.03759 -0.019 0.00613 0.06163 0.15146 0.27927 0.50791 0.29525 0.15303

3b/4 -0.01387 -0.01601 -0.0146 -0.00084 0.03876 0.13687 0.3158 0.6157 0.48138

b 0.01161 -0.0071 -0.0239 -0.03272 -0.0165 0.05807 0.23919 0.57176 1.04614

Tableau 7-16

Valeurs de  pour les différents positions :

Tableau 7-17

-Valeurs de  pour les différentes positions :

Tableau 7-18

Valeurs des efforts tranchant réels dus aux surcharges :

y - b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 B

P1 -0.05629 0.01071 0.10301 0.21783 0.34648 0.35133 0.21662 0.07717 -0.0286

P2 -0.0504 -0.0126 0.04295 0.12691 0.24093 0.3696 0.3521 0.17494 0.04711

P3 -0.03465 -0.0186 0.00355 0.05388 0.13747 0.26159 0.48406 0.33503 0.1938

P4 -0.01567 -0.0162 -0.0131 0.0039 0.04731 0.14768 0.33037 0.59139 0.45648

P5 0.00459 -0.0096 -0.0213 -0.0239 -0.0012 0.07981 0.26032 0.58388 0.89035

y - b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

P1 -0.0406 0.02169 0.10919 0.21884 0.32638 0.3299 0.21825 0.09194 -0.003

P2 -0.0401 -0.0005 0.05096 0.13232 0.24004 0.34311 0.32184 0.19034 0.08195

P3 -0.0282 -0.0104 0.01444 0.06016 0.14259 0.2601 0.40576 0.32872 0.23714

P4 -0.012 -0.0113 -0.0061 0.01306 0.05234 0.15778 0.31758 0.52063 0.5015

P5 0.00552 -0.0083 -0.0195 -0.0213 0.00013 0.0829 0.25851 0.56268 0.90282
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Tableau récapitulatif de l’effort tranchant réels max à pour X= 0 L:

Désigation T0 (t)
ppoouuttrree 11 ppoouuttrree 22 ppoouuttrree 33 ppoouuttrree 44 ppoouuttrree 55

α moy T (t) α moy T (t) α moy T (t) α moy T (t) α moy T (t)

CChhaarrggee PPeerrmmaanneennttee 40.6768 - 40.6768 - 40.6768 - 40.6768 - 40.6768 - 40.6768

Surcharge
A(L)

1V 5.7680 0.2591 1.4945 0.3386 1.9530 0.3727 2.1497 0.2694 1.5539 0.2148 1.2390

2V 11.5360 0.2775 3.2012 0.2752 3.1747 0.2463 2.8413 0.1561 1.8008 0.1074 1.2390

3V 15.5736 0.2142 3.3359 0.1954 3.0431 0.1653 2.5743 0.1079 1.6804 0.0658 1.0247

Surcharge
B

BC

1fil 5.9898 0.2248 1.3465 0.3148 1.8856 0.3791 2.2707 0.3367 2.0168 0.2824 1.6915

2fils 11.0843 0.2836 3.1435 0.3096 3.4317 0.2951 3.2710 0.2218 2.4585 0.1655 1.8345

3fils 14.4525 0.2698 3.8993 0.2572 3.7172 0.2216 3.2027 0.1542 2.2286 0.1053 1.5218

BT

1tand 3.3204 0.2437 0.8092 0.3282 1.0898 0.374 1.2418 0.3061 1.0164 0.2477 0.8225

2tand 6.6785 0.2826 1.8873 0.2950 1.9702 0.2685 1.7932 0.1895 1.2656 0.1349 0.9009

Convoi
Mc120 10.6880 0.2767 2.9574 0.2937 3.1391 0.3176 3.3945 0.2602 2.7810 0.2066 2.2081

D240 17.0250 0.3356 5.7136 0.3163 5.3850 0.2326 3.9600 0.1248 2.1247 0.0645 1.0981

Tableau 7-19
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Tableau récapitulatif de l’effort tranchant réels max à pour X= 0.25L :

Désigation T0 (t)
ppoouuttrree 11 ppoouuttrree 22 ppoouuttrree 33 ppoouuttrree 44 ppoouuttrree 55

α moy T (t) α moy T (t) α moy T (t) α moy T (t) α moy T (t)

CChhaarrggee PPeerrmmaanneennttee 23.0384 - 23.0384 - 23.0384 - 23.0384 - 23.0384 - 23.0384

Surcharge
A(L)

1V 2.6550 0.2525 0.6703875 0.3151 0.8365905 0.3340 0.8868 0.2681 0.7118 0.2131 0.5657

2V 5.7680 0.2687 1.5498 0.2626 1.5146 0.2294 1.3232 0.1590 0.9171 0.1077 0.6212

3V 7.7868 0.2107 1.6407 0.1900 1.4795 0.1571 1.2233 0.1077 0.8386 0.0665 0.5178

Surcharge
B

BC

1fil 4.0692 0.2224 0.9050 0.2967 1.2073 0.3420 1.3917 0.3170 1.2899 0.2775 1.1292

2fils 7.5302 0.2733 2.0580 0.2930 2.2063 0.2754 2.0738 0.2152 1.6205 0.1640 1.2350

3fils 9.8184 0.2616 2.5685 0.2470 2.4251 0.2108 2.0697 0.1513 1.4855 0.1049 1.0299

BT

1tand 2.4725 0.2388 0.5904 0.3072 0.7595 0.3373 0.8339 0.2920 0.7219 0.2444 0.6042

2tand 4.9729 0.2729 1.3571 0.2803 1.3939 0.2517 1.2516 0.1863 0.9264 0.1343 0.6678

Convoi
Mc120 7.6049 0.2677 2.0358 0.4419 3.3606 0.4813 3.6602 0.2476 1.8830 0.2035 1.5476

D240 11.0250 0.3184 3.5103 0.2995 3.3020 0.2266 2.4982 0.1308 1.4420 0.0665 0.7332

Tableau 7-20
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Combinaison de la charge pour  détermination de la poutre la plus sollicite

P1 P2 P3 P4 P5

ELS

G+1.2A 44.6799 44.4864 44.0863 42.8377 42.1636

G+1.2Bc 45.3559 45.1374 44.602 43.627 42.8782

G+1.2Bt 43.5935 43.3943 42.9570 42.2408 41.7578

G+Mc120 43.6342 43.8159 44.0713 43.4578 42.8849

G+D240 46.3904 46.0618 44.6368 42.8013 41.7749

ELU

1.35G+1.6A 60.2511 59.9932 59.4597 57.7949 56.8960

1.35G+1.6Bc 61.1525 60.8612 60.1472 58.8472 57.8488

1.35G+1.6Bt 58.8026 58.5370 57.9540 56.9991 56.3551

1.35G+1.5(MC120) 59.3497 59.6223 60.0054 59.0851 58.2258

1.35G+1.5D240 63.4840 62.9911 60.8536 58.1007 56.5608

Tableau 7-21

**conclusion
A l’ELS le cas le plus défavorable c’est : G+D240 de la poutre centrale

« poutre°1»

Donc on a :

Mmax=573.4744 t.m

Tmax=46.3904 t
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1)-INTRODUCTION :
Les ponts à poutres sous chaussée qui utilisent des poutres préfabriquées

précontraintes (poutres précontraintes par pré tension, encore appelées poutres
précontraintes par adhérence) Constituent une solution classique pour le
franchissement de travées
Comprises entre 10et 35m.

2)-La précontrainte par pré tension :
La précontrainte par pré tension, ou à armatures adhérentes, est obtenue en

tendent à l’avance les aciers, en fixant sur des culées solidement ancrées. Les
armatures règnent surtout la longueur du moule, et souvent sur la longueur de
plusieurs moules disposés bout about sur un banc de mise en tension, banc dont
la longueur peut atteindre une centaine de mètres (les bancs utilisés pour
fabriquer les poutres de notre projet est de 40m de longueur).

3)-Les câbles de précontrainte (torons)
Les torons utilisés dans ce projet sont T 15 Super TBR (très basse relaxation) de φ

= 15.7mm.

Ces torons de précontrainte sont conformes au Normes Européennes
(NORME EN 10138/6 - 79).
Résistance ultime              fprg = 1770 MPa
Limite élastique                 fpeg = 1573 MPa
Module d’élasticité            Ep = 190000 MPa
Section droite d’un toron   Ap = 150 mm²
Les torons de précontrainte ont une très basse relaxation TBR, avec les
caractéristiques suivantes :

ρ 1000 = 2.5 % ; μ0 = 0.43

3-1-Détermination de nombre torons :
Sachant que la précontrainte par prétention se fait totalement en phase de
préfabrication, le nombre de torons est calculé en fonction du moment maximum
obtenu sous le poids propre de la poutre seule à mi-travée.

Les pertes de précontrainte sont estimées à i = 24%, au relâchement des câbles il

faut atteindre une résistance minimale qui est égale 30 MPa (pour éviter
l’éclatement du béton).

P0=Min (0.85F prg ; 0.95Fpeg) =224.2 KN

P1=1.02P0-0.8P0∆i donc P1 =185.638 KN
P2=0.98P0-1.2P0∆i donc P2 =155.146 KN

c = 0.6fcj +k fcj = 0.6 x 30 - 0.02 x 30= 17.4 MPa

t = 0.6 ftj + k fcj = 0.6 x 2.4 - 0.02x30 = 3 MPa ₊
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Donc :

N=31.90.

On prend :                                                                       (T15 S II TBR)

Remarque : à l’about nous avons 8 armatures actives et 24 armatures gainées

3-2-Centre de gravité des armatures actives

N°lit Nombre
de câbles

Section (cm2) Distance de la
base (cm)

1 0 0 -

2 0 0 -

3 0 0 -

4 6 9 25

5 2 3 135

total 8 12 D’=52.5cm

Tableau 8-1

N = 32 torons
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Ao (cm2) Yc (cm) A*Y (cm3)

poutre 5437.515 76.859 417921.9654

Surface du câble
précontraint

-12 52.5 -630

Total 5425.515 - 417291.9654
Tableau 8-2

Yo = A * Y / Ao = 76.91 cm Zo = 201567.13 cm3

Y’o = H - Yo = 73.09 cm Z’o = 212101.91 cm3

Epe =  ( Yo - D' ) = 24.41 cm

Moment d’ inertie (Io) = I + Ad’2 +ad’2=15509664.32+5437.515(76.91 – 76.859 )2

- 12 (76.91- 52.5)2 = 15502528.29 cm4

3-3-Propriétés de la section transformée de la poutre

Ao (cm2) Yc (cm) A*Y (cm3)

Poutre avec réservation 5425.515 76.91 417276.359

Surface du câble précontraint 63.365 52.5 3326.625

Total 5488.88 - 420602.984

Tableau 8-3

Ep 190 000.00 Mpa

Ec 35 981.73 MPa

Ap=a 12 cm2

a'= Ap * Ep/Ec 63.365 cm2

Ye =A * Y / Ao 77.808 cm

Y'e= H - Ye 72.192 cm

Ze 199297.6884 cm3

Z'e 214801.5644 cm3

epe= ( Ye - D' ) 25.308 cm

Tableau 8-4

Moment d'inertie ( Io + I'')            I''=A*(Y – Ye)
2 = 4426.25 cm4

I = 15502528.29 + 4426.25, I= 15506954.54cm4
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3-4-Propriétés de la section de poutre  transformée + dalle

Ao (cm2) Yc (cm) A*Y (cm3)

surface de poutre transformée 5488.88 77.808 427078.775

dalle 2900 160 464000

Total 8388.88 - 891078.775

Tableau 8-5

Ep 190 000,00 Mpa

Ec 35 981,73 MPa

Ye=A * Y / Ao 106.221 cm

Y'e=H – Ye 63.779 cm

Ze 267575.25 cm

Z'e 445634.31 cm

epe= ( Ye - D' ) 53.721 cm

Tableau 8-6

Moment d'inertie ( Io ) =    I+ Ad’2+Ig +a d’2

=15506954.54+5488.88(106.221-77.808)2+145x(20)3/12+2900 x (63.779– 10)2

I = 28422110.62cm4

3-5-POUR LES QUATRE POSITION

3-5-1-Centre de gravité des armatures actives
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3-5-2-Poutre avec réservation des câbles : Tableau 8-7

0.125L 0.25L 0.375L 0.5L

Surface de toron 150 mm² 150 mm² 150 mm² 150 mm²

N S (m) N S (m) N S (m) N S (m)

1 0 - 0 - 6 0.10 8 0.10

N x S 0 0 0.60 0.80

2 0 - 8 0.15 8 0.15 8 0.15

N x S 0 1.2 1.2 1.2

3 8 0.20 8 0.20 8 0.20 8 0.20

N x S 1.6 1.6 1.6 1.6

4 6 0.25 6 0.25 6 0.25 6 0.25

N x S 1.50 1.50 1.50 1.50

5 2 1.35 2 1.35 2 1.35 2 1.35

N x S 2.7 2.7 2.7 2.7

∑ 5.8 7 7.6 7.8

Nombre des torons 16 24 30 32

D' =  [ ∑N x S / ∑N ]    m 0.3625 0.2917 0.2533 0.2437

Ap x N     m2 0.0024 0.0036 0.0045
0.0048

Section 0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Section de poutre seule Apoutre seule 0.5473 0.5473 0.5473 0.5473

Section des torons As 0.0024 0.0036 0.0045 0.0048

A0 = {Apoutre seule - As} 0.5449 0.5437 0.5428 0.5425

Position de CG :Y 0.7686 0.7686 0.7686 0.7686

: D' 0.3625 0.2917 0.2533 0.2437

{A x Y}         :           (m3) 0.4179 0.4179 0.4179 0.4179

{As x D'}        :          (m3) 0.0009 0.0010 0.0011 0.0012

{ Apoutre seule x Y} - {As x D'}    :(m3) 0.4170 0.4169 0.4168 0.4167

Y0={ Apoutre seule x Y} - {As x D'} /  {Ao} 0.7653 0.7668 0.7679 0.7681

Y’0={H - Yo} 0.7347 0.7332 0.7321 0.7319

I0= {I + Ad² + ad'²} 0.155492 0.155911 0.156289 0.156417

S0= {Io / Yo} 0.203178 0.203327 0.203528 0.203641

S’0={Io / Y'o} 0.211640 0.212645 0.213480 0.213714

Eep= {Yo - D'} 0.4028 0.4751 0.5146 0.5244
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3-5-3-Propriétés de la section transformée de la poutre :

Tableau 8-7

Section Location 0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Ao ={ Apoutre seule - As}
(m2)

0.5449 0.5437 0.5428 0.5425

Module d'élasticité
Ep (Mpa)

190 000.00 190 000.00 190 000.00 190 000.00

Fc28

(Mpa)
35.00 35.00 35.00 35.00

Ec (Mpa) 35 981.73 35 981.73 35 981.73 35 981.73

Ap (m2) 0.0024 0.0036 0.0045 0.0048

ATs  =Ap Ep/Ec
(m2)

0.01267 0.01901 0.02376 0.02535

Abase = { Apoutre seule - As} + ATs

(m2)
0.55757 0.56271 0.56656 0.56785

Position de CG :Y                        (m) 0.7653 0.7668 0.7679 0.7681

D'                                             (m) 0.3625 0.2917 0.2533 0.2437

{Ao x Yo} (m3) 0.41701 0.41691 0.41682 0.41669

{ATs x D'}                                   (m3) 0.00459 0.00555 0.00602 0.00618

{Ao x Yo} + {ATs x D'}                  (m3) 0.42160 0.42246 0.42284 0.42287

Ye = {Ao x Yo} + {ATs x D'} /  {Abase} 0.7561 0.7508 0.7463 0.7447

Y'e= {H - Ye} (m) 0.7439 0.7492 0.7537 0.7553

I"={Ao}  x {Yo - Ye}² (m4) 0.000046 0.000139 0.000253 0.000297

I"TS ={ATs} x {D' - Ye}²
(m4)

0.001963 0.004007 0.005775 0.006363

I =Io + I" + I"TS (m4) 0.157501 0.160057 0.162317 0.163077

Se ={I / Ye}
(m3)

0.20831 0.21318 0.21749 0.21898

S’e ={I / Y'e} (m3) 0.21172 0.21364 0.21536 0.21591

Eep ={Ye - D'} (m) 0.3936 0.4591 0.4930 0.5010
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3-5-4-Propriétés de la section transformée de la poutre +dalle :

Section 0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

{ Apoutre seule - As} + ATs

(m2)
0.55757 0.56271 0.56656 0.56785

Largeur de la dalle                          (m) 1.45 1.45 1.45 1.45

Epaisseur de la dalle                        (m) 0.2 0.2 0.2 0.2

Surface de la dalle (m²) 0.29 0.29 0.29 0.29

{{ Apoutre seule - As} + ATs} + Adalle 0.84757 0.85271 0.85656 0.85785

Position de CG :Y 0.7561 0.7508 0.7463 0.7447

Yc (m) 1.6 1.6 1.6 1.6

D' (m) 0.3625 0.2917 0.2533 0.2433

{Abasic x Ye} 0.42158 0.42248 0.42282 0.42288

{Adalle x Yc} 0.464 0.464 0.464 0.464

{Abasic x Ye} +  {Adalle x Yc} 0.88558 0.88648 0.88682 0.88688

YT ={Abasic x Ye} +  {Adalle x Yc} / Acomp 1.0448 1.0396 1.0353 1.0338

Y’T= {Hc - YT} 0.6552 0.6604 0.6647 0.6662

IT =I + Ad'² + Ipoutre seule + ad'²
0.294331 0.299031 0.303080 0.303506

Se ={IT / YT}
(m3)

0.28171 0.28764 0.29275 0.29358

S’e ={IT / Y'T} (m3) 0.44922 0.4528 0.4560 0.4556

Eep ={YT - D'} (m) 0.6823 0.7479 0.7820 0.7905

Tableau 8-8
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Tableau récapitulatif de différentes données géométriques des sections :

Tableau 8-9

3-5-5-Moment nominal pris de l'analyse :

La charge
Moment nominal, kN-m

0.125L 0.250L 0.375L 0.500L

Poids propre de la
poutre

801 1373 1716 1830

planche/dalle/entretoise 406 696 870 928

BN4 ; GBA 30 52 65 69

Asphalte 179 306 383 408

Charge permanente+
(Mc120) ou D240 MQRP

2203 3376 4148 4597

Tableau 8-10

0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Poutre avec réservation des câbles

Surface Poutre avec réservation des
câbles

0.5449 0.5437 0.5428 0.5425

Position de CG : Y0 (m) 0.7653 0.7668 0.7679 0.7681

Y’0 =H – Y0 0.7347 0.7332 0.7321 0.7319

Moment d’inertie 0.15549 0.15591 0.15629 0.15642

Propriétés de la section transformée de la poutre :

Surface transformée de la poutre 0.5576 0.5627 0.5666 0.5678

Position de CG : Ye 0.7561 0.7508 0.7463 0.7447

Y’e = H - Ye 0.7439 0.7492 0.7537 0.7553

Moment d’inertie 0.157501 0.160057 0.162317 0.163077

Propriétés de la section transformée de la poutre +dalle :

Surface transformée de la poutre+dalle 0.8476 0.8527 0.8566 0.8578

Position de CG : YT 1.0448 1.0396 1.0353 1.0338

Y’T = H - YT 0.6552 0.6604 0.6647 0.6662

Moment d’inertie 0.294331 0.299031 0.303080 0.303506
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3-6-LES PERTE :

3-6-1Pertes instantanées    :

Pertes instantanées sur un banc de 40 m :

Tension initiale :

σp0 =min (0.85Fprg ; 0.95Fpeg) selon l’ BPEL

σp0 = 1494.35 MPa

Perte d’ancrage :

∆σa=

 g = 0,006 m (pour clavette couramment utilisé).

 EP =1.9 105  (module d’élasticité).

 lb = 40 m   (la longueur de banc).

∆σa =28.5 MPa

Perte par relaxation sur   banc :

 ρ 16=0.75%

∆σr = ρ16 σapres encrage = ρ16 (1494.35-28.5)
∆σr =  11MPa

Perte par retrait instantané sur   banc :

 r(t)= t/ (t+9 rm)

 ξr = 0.00027

 EP =1.9 105  (module d’élasticité).

∆σrt = ξr r(t) EP = 2.7 10-4x0.2x1.9 105

∆σrt = 10.26 MPa

Perte thermique :

 ‘ α ‘ cœfficient de dilatation thermique du béton

∆σθ = α (To
max -To

min) EP

∆σθ = 10-5 (70-20) 1.9 105

∆σθ =95 Mpa

 D’où perte totale sur un banc de 40 m

∆σbanc= (∆σa=28.5 MPa) + ( ∆σr =11MPa) + (∆σrt =10.26 MPa)+ ( ∆σθ=95 MPa)

∆σbanc = 144.76 MPa

Tension avant relâchement :

σ = (σp0 = 1494.35 MPa) –(∆σbanc = 144.76 MPa) σpo = 1349.59 Mpa
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Perte de Raccourcissement élastique de béton :

Tableau 8-11

Disposition 0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Raccourcissement élastique

Δσ pES = K Ep σbj / Eij

Contrainte au vérin

σp0[MPa] 1 349.59 1 349.59 1 349.59 1 349.56

Pourcentage de perte au vérin   proposé  [%]
2.778 4.304 5.561 5.964

Effort PS

P0 = σp0 Ap ( 1- Δσ pES / σp0 )[kN] 3 149.04 4 649.41 5 735.43 6 091.55

Moment appliqué à la construction
MG1[kN] 800.80 1 372.80 1 716.00 1 830.40

Contrainte de compression à cg des torons

σcj =  P0/A +P0 e2 /I - MG [MPa] 6.74 10.45 13.50 14.48

 Ki = 0 [ si σcj <  0.50 σbj ],

[ si bpj >  0.50 mbj, kid = 4 {σbpj/mbj -0.50}2]
0.000000 0.000000 0.000000 0.000000

Coefficient
K= 1+Kid

1.000000 1.000000 1.000000 1.000000

Perte par raccourcissement

Δσ pES = Képi σbj / Eij [MPa] 37.49 58.09 75.05 80.49

Pourcentage de perte au vérin     %

Δσ pES [%] 2.778 4.304 5.561 5.964
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3-6-2-Pertes à long-terme [∆Pe]

Perte du retrait de béton :

Tableau 8-12

Perte de Relaxation d'acier

Tableau 8-13

disposition
0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Perte du retrait, ΔσpsH = ξr ( 1 - r(t) )EP

Retrait final du béton

ξr[m/m] 0.00027 0.00027 0.00027 0.00027

Zone de section transversale
B[cm²] 5 575.70 5 627.10 5 665.60 5 678.50

Périmètre efficace
U[cm] 522.80 522.80 522.80 522.80

Rayon moyen de la section
rm = B/u[cm] 10.67 10.76 10.84 10.86

L'age du béton en construction
t = 7 JOURS

7.00 7.00 7.00 7.00

Loi d'évolution du retrait
r(t)   =   t/ (t + 9 rm)

0.0680 0.0674 0.0670 0.0668

Perte de retrait

ΔσpsH = ξr ( 1 - r(t) )EP[MPa] 47.813 47.843 47.865 47.872

Pourcentage de perte       %

ΔσpsH
3.543 3.545 3.547 3.547

Disposition
0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Relaxation de perte d'acier,

ΔσpRS = 6 / 100 ρ1000 ( σpi / σprg - μo ) σpi

Coefficient  pour la relaxation très faible

μο 0.4300 0.4300 0.4300 0.4300

Effort de précontrainte initiale

σpi = σp0 - ΔσpES[MPa] 1 290.01 1 269.41 1 252.45 1 247.01

Valeur de relaxation iso thermique

ρ1000[%] 2.50 2.50 2.50 2.50

Perte de relaxation d'acier

ΔσpRS = 0.06ρ1000 (σpi / σprg - μo) σpi[MPa]
57.82 54.68 52.15 51.35

Pourcentage de perte

ΔσpRS[%]
4.284 4.052 3.864 3.805



CHAPITRE VIII : ETUDE DE LA PRECONTRAINTE

2011/2012 Page 68

Perte de fluage du béton:
Disposition

0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

fluage du béton: ∆σpCR = 2.5σb Ep / Ecd ;   si σM < 1.5σb ou ∆σpCR = (σM + σb) Ep / Ecd si σM > 1.5σb

Contrainte Max. comp. En béton a ELS
σM = Po/A+ Poe2/ I-MG1e/ I [MPa] 6.74 10.45 13.50 14.48

Moment de poutre Non composite
MNC = MG2 [kNm] 406.00 696.00 870.00 928.00

Moment de poutre Composite
MC = MG3 + MG4 [kNm] 208.77 357.89 447.36 477.18

Perte de fluage assumée par itération 4.274 6.256 7.935 8.459

ΔσpCR= [ % ] σpo [MPa]
57.68 84.43 107.09 114.16

Effort de précontrainte
σPe = σpo x Ap1 x Np[kN] 3 186.00 4 779.00 5 973.75 6 372.00

σPe = (a) / A’ + (a) / I' x e'²[MPa]
1.065 2.015 2.920 3.246

(a) = Pe(Δσpsh + ΔσpCR + (5/6) ΔσpRS) [MPa]
0.386 0.662 0.917 1.007

Contrainte de comp. finale à cg des torons
σb = σM + σNc + σc + σPe[MPa] 4.181 5.542 6.782 7.139

150%  de la contrainte de compression finale
1.5σb

6.271 8.312 10.173 10.709

Perte par fluage du béton: si σM < 1.5σb

ΔσpCR = 2.5σb Ep / Ecj[MPa] - - - -

Perte par fluage du béton: si σM > 1.5σb

ΔσpCR = (σb + σM) Ep / Ec[MPa] 57.6879 84.4328 107.0924 114.1530

Pourcentage de perte ΔσpCR [%] 4.274 6.256 7.935 8.459

Tableau 8-14

Résumé des pertes

Disposition
0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Pertes instantanées : Δσpi

(%) 2.78 4.30 5.56 5.96

Pertes  différées : Δσpe

(%) 12.10 13.85 15.35 15.81

Total des pertes : Δσpi + Δσpe

(%) 14.88 18.16 20.91 21.78

Tableau 8-15
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Efforts de précontrainte

Tableau 8-16

Propriétés des sections :

Tableau 8-17

3-7-Vérification des contraintes en phase de construction :

On a : 4 phases

 Phase 1: Mise en traction des torons

 Phase 2: Poids propre

 Phase 3: Perte instantanée

 Phase 4: Dalles et planches

 Contraintes  admissibles [MPa]

- compression 0.58 fcj = 17.4 [MPa]

- traction à la zone d'enrobage 0.70ftj - 0.02fc28 = -1.08 [MPa]

Disposition

Efforts de précontrainte , kN

0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Effort PS : Po = σp0 Ap N
3 239 4 859 6 073 6 478

perte instantanée : ΔPi = Δσpi Po 90 209 338 386

Perte à long-terme : ΔPe = Δσpe Po 392 673 932 1 024

Disposition 0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Section de base

A [m²] 0.5576 0.5627 0.5666 0.5679

I [m4] 0.1575 0.1601 0.1623 0.1631

I/yt [m3] 0.2083 0.2132 0.2175 0.2190

I/yb [m3] 0.2117 0.2136 0.2143 0.2159

e [m] 0.3936 0.4591 0.4930 0.5010

Section composite

A' [m²] 0.8476 0.8527 0.8566 0.8579

I' [m4] 0.2943 0.2990 0.3031 0.3035

I'/yt' [m3] 0.2817 0.2876 0.2927 0.2936

I'/yt' [m3] 0.6466 0.6495 0.6522 0.6510

I'/yts' [m3] 0.4492 0.4528 0.4560 0.4556

e' [m] 0.6823 0.7479 0.7820 0.7901
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- traction à l'extérieure de la zone d'enrobage 1.5ftj - 0.02fc28 =-3.00  [MPa]

3-7-1- la phase 1 :(Mise en traction des torons)

Tableau 8-18

3-7-2- la phase 2 :( Poids propre)

Phase 2: Poids propre 0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Moment, MG1 [kNm] 801 1 373 1 716 1 830

+ MG1/ St [kPa] 3 782.29 6 425.85 8 006.10 8 477.60

- MG1/ Sb [kPa] -3844.32 -6439.57 -7889.81 -8358.62

σt2 = σt1 + MG1/ St [kPa] 3570.03 4618.42 4757.40 4855.49

σb2 = σb1 - MG1/ Sb [kPa] 8 085.02 12 658.46 16 594.70 17 868.04

Tableau 8-19

3-7-3- la phase 3 :( Perte instantanée)

Phase 3: Perte instantanée

Charge axiale, ∆Pi = Pdi - Po [kN] -89.98 -209.11 -337.70 -386.37

+ ∆Pi/ A - ∆Pie/ St [kPa] 5.90 77.79 180.65 216.04

+ ∆Pi/A +∆Pie/ Sb [kPa] -331.41 -821.98 -1361.49 -1564.28

σt3 = σt2 + ∆Pi/ A - ∆Pie/ St [MPa] 3.576 4.696 4.938 5.072

σb3 = σb2 + ∆Pi/ A + ∆Pie / Sb [MPa] 7.754 11.836 15.233 16.304

Tableau 8-20

3-7-4- la phase 4 :( Dalles et planches)

Phase 4: Dalles et planches

Moment, MG2 [KNm] 406 696 870 928

+ MG2/ St [kPa] 1 918 3 258 4 059 4 298

- MG2/ Sb [kPa] -1949 -3265 -4000 -4238

σt4 = σt3 + MG2 / St [MPa] 5.494 7.954 8.997 9.370

σb4 = σb3 - MG2 / Sb [MPa] 5.805 8.572 11.233 12.066

Tableau 8-21

Phase 1:   Mise en traction des torons 0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Charge axiale, P [kN] 3 239 4 859 6 073 6 478

σt1 = P/A - Pe/ St [kPa] -212.26 -1807.43 -3248.70 -3622.10

σb2 = P/A + Pe/ Sb [kPa] 11 929.34 19 098.03 24 484.51 26 226.66
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3-7-5- Vérification des  Contraintes a l’état de construction

Vérification des  Contraintes  admissibles

traction à la zone d'enrobage :
0.70 ftj - 0.02 fcj

[MPa] -1.08 -1.08 -1.08 -1.08

σt4
[MPa] 5.494 7.954 8.997 9.370

σt4 >0.70 ftj - 0.02 fcj VERIFIE VERIFIE VERIFIE VERIFIE

traction à l'extérieure de la zone d'enrobage :
1.5 ftj - 0.02 fcj

[MPa] -3.00 -3.00 -3.00 -3.00

σt4
[MPa] 5.494 7.954 8.997 9.370

σt4 >0.70 ftj - 0.02 fcj VERIFIE VERIFIE VERIFIE VERIFIE

Contrainte de compression :
0.58 fcj

[MPa] 17.4 17.4 17.4 17.4

σc3
[MPa] 7.754 11.836 15.233 16.304

σc3 < 0.58 fcj VERIFIE VERIFIE VERIFIE VERIFIE

σc4
[MPa] 5.805 8.572 11.233 12.066

σc4 < 0.58 fcj VERIFIE VERIFIE VERIFIE VERIFIE

Tableau 8-22

3-8-vérification de  Contraintes en phase de service :

On a 03 phases

 Phase 5: Pertes à long terme (Propriétés de poutre composite)

 Phase 6: Propriétés de poutre composite

 Phase 7:

 Phase 7a=Combinaison de charge1: charge fréquente (Pd+G+0.60 (1.20
Qr))

 Phase 7b  = Combinaisons de charge 2: Charges rares 2 (Pd + G + Qrp)

 Phase 7c  =  Combinaison de charge 3: Quasi Permanente (Pd + G)

 Contraintes Admissibles

 Compression (Combinaison des charges 1 et 2) 0.58 fc28 = 20.3 MPa

 Compression (Combinaison de charge 3) 0.50 fc28-0.02 fc28 =16.80MPa

 Traction en combinaison fréquente de charge :
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Applicable à  Phase 7a

- à la zone d'enrobage =0

- en dehors de la zone d'enrobage 1.50 ft28 - 0.02 fc28 = -3.35 MPa

 Traction en combinaison rare de charge :
Applicable à la phase 7b

- à la zone d'enrobage ft28 - 0.02 fc28 = -2.00 MPa

- en dehors de la zone d'enrobage 1.50 ft28 - 0.02 fc28 = -3.35 MPa

 Traction en combinaison des charges permanente :

Applicable à la phase 7c

- à la zone d'enrobage =0

- en dehors de la zone d'enrobage =0

3-8-1- Phase 5 : (Propriétés de poutre composite)

Tableau 8-23

Chargement
Contrainte sous flexion

0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Phase 5: Pertes à long terme (Propriétés de poutre composite)

Charge axial ,

∆Pe = Pde - Pdi [kN]
-391.97 -673.05 -931.99 -1024.20

+ ∆Pe/A' - ∆Pe e'/St' [kPa]
(49) (14) 29 49

+ ∆Pe/A' + ∆Pe e'/Sb' [kPa]
-1411.82 -2539.40 -3577.55 -3950.10

σts5 = ∆Pe/A' – ∆Pe e'/ Sts'

au dessus de la dalle [MPa]
0.133 0.322 0.510 0.582

σt5 = σt4 + ∆Pe/A' - ∆Pee'/ St' [MPa]
5.445 7.940 9.026 9.419

σb5 = σb4 + ∆Pe/A' + ∆Pee'/ Sb' [MPa]
4.393 6.032 7.656 8.116
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3-8-2-Phase 6 : Propriétés de poutre composite

Chargement Contrainte sous flexion

0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Phase 6: Propriétés de poutre composite

Moment, M
[kNm]

- - - -

+ MC /S
[kPa]

- - - -

MC /Sb [kPa]
- - - -

σts6 = σts5 + MC / Sts' [MPa]
0.133 0.322 0.510 0.582

σt6 = σt5 + MC / St' [MPa]
5.445 7.940 9.026 9.419

σb6 = σb5 - MC / Sb' [MPa]
4.393 6.032 7.656 8.116

Tableau 8-24

3-8-3-Phase 7a:

Chargement Contrainte sous flexion

0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Phase 7a: Combinaison de charge1: charge Fréquente ( Pd + G + 0.60 (1.20 Qr ))

M = MG3 + MG4 + 0.60 ( 1.20 Qr )
[kNm]

601 1 031 1 288 1 374

+ M/Sts' [kPa]
1 338 2 276 2 826 3 016

+ M/St' [kPa]
930 1 587 1 975 2 111

- M/Sb' [kPa]
-2134.19 -3583.18 -4400.86 -4680.87

σts7a = σts6 + M / Sts'

dalle [MPa]
1.471 2.599 3.336 3.599

σt7a = σt6 + M / St'

en dehors de la zone d'enrobage [MPa]
6.375 9.527 11.002 11.529

σ7a à la zone d'enrobage [MPa]
3.253 3.825 4.563 4.750

σb7a = σb6 - M / Sb'

[MPa]
2.259 2.449 3.255 3.435

Tableau 8-25
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3-8-4-Phase 7b:

Tableau 8-26

3-8-5-Phase 7c:

Tableau 8-27

Chargement Contrainte sous flexion

0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Phase 7b: Combinaisons de charge 2: Charges rares 2 ( Pd + G + Qrp )

Moment, MG3 + MG4 + MQrp [kNm]
992.99 1 306.99 1 561.34 1 839.18

+ M / Sts' [kPa]
2 210.46 2 886.45 3 424.26 4 037.04

+ M / St' [kPa]
1 535.72 2 012.30 2 393.94 2 825.08

- M / Sb' [kPa]
-3524.87 -4543.84 -5333.44 -6264.62

σts7b = σts6 + M/ Sts' [MPa]
2.343 3.209 3.935 4.619

σt7b = σt6 + M/ St' dalle en dehors de la
zone d'enrobage [MPa]

6.980 9.952 11.420 12.244

σ7a à la zone d'enrobage [MPa]
2.345 3.134 3.859 3.540

σb7b = σb6 - M/ Sb' [MPa]
0.868 1.488 2.322 1.851

Chargement Contrainte sous flexion

0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

Phase 7c: combinaison de charge 3: Quasi Permanente ( Pd + G )

Moment, MG3 + MG4 [kNm]
208.77 357.89 447.36 477.18

+ M/Sts' [kPa]
464.73 790.38 981.13 1 047.43

+ M/St' [kPa]
322.87 551.02 685.92 732.98

- M/Sb' [kPa]
-741.07 -1244.22 -1528.15 -1625.38

σ ts7c = fts6 + M/ Sts'

dalle [MPa]
0.598 1.113 1.491 1.630

σ t7c = ft6 + M/ St' en
dehors de la zone d'enrobage [MPa]

5.768 8.491 9.712 10.152

σ 7c à la zone d'enrobage [MPa]
4.163 5.508 6.733 7.085

σ b7c = fb6 - M/ Sb' [MPa]
3.652 4.788 6.127 6.491
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3-8-6-Tableaux de vérification des contraintes

Pour la vérification :

Valeur de traction admissible < Valeur de traction calculée

Valeur de compression admissible > Valeur de compression calculée

 Valeur de traction               (-)

 Valeur de compression        (+)

 Contraintes Admissibles :

Contraintes Admissibles
0.125 L 0.250 L 0.375 L 0.500 L

compression

Combinaison des
charges 1 et 2

20.3 MPa 20.3 MPa
20.3
MPa

20.3
MPa

Combinaison des
charges    3

16.80
MPa

16.80
MPa

16.80
MPa

16.80
MPa

traction

Phase
7a

à la zone
d'enrobage 0 0 0 0

en dehors de la
zone

d'enrobage

-3.35
MPa

-3.35
MPa

-3.35
MPa

-3.35
MPa

Phase
7b

à la zone
d'enrobage

-2.00
MPa

-2.00
MPa

-2.00
MPa

-2.00
MPa

en dehors de la
zone d'enrobage

-3.35
MPa

-3.35
MPa

-3.35
MPa

-3.35
MPa

Phase
7c

à la zone
d'enrobage

0 0 0 0

en dehors de la
zone d'enrobage 0 0 0 0

Tableau 8-28

 vérification des contraintes  Phase 5 et Phase 6
Contraintes calculée

0.125L 0.250L 0.375L 0.500 L

Fibre inferieur

σb

Phase 5
4.393



6.032


7.656


8.116


Phase 6
4.393



6.032


7.656


8.116


Fibre supérieure

σt

Phase 5
poutre

5.445


7.940


9.026


9.419


dalle
0.133



0.322


0.510


0.582


Phase 6
Poutre

5.445


7.940


9.026


9.419


Dalle
0.133



0.322


0.510


0.582

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 vérification des contraintes  Phase 7 a, b et c

Tableau 8-29

Contraintes calculée

0,125L 0,250L 0,375L 0,500L

Fibre
inferieur

σb

Phase7a
2.259



2.449


3.255


3.435


Phase7b
0.868



1.488


2.322


1.851


Phase 7c
3.652



4.788


6.127


6.491


Fibre
supérieure

σt

Phase
7a

à la zone d'enrobage
3.253



3.825


4.563


4.750


en dehors de
la zone

d'enrobage

poutre 6.375


9.527


11.002


11.529


dalle 1.471


2.599


3.336


3.599


Phase
7b

à la zone d'enrobage
2.345



3.134


3.859


3.540


en dehors de la
zone

d'enrobage

poutre 6.980


9.952


11.420


12.244


dalle 2.343


3.209


3.935


4.619


Phase
7c

à la zone d'enrobage
4.163



5.508


6.733


7.085


en dehors de la
zone

d'enrobage

poutre 5.768


8.491


9.712


10.152


dalle 0.598


1.113


1.491


1.630

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Figure 8-1 : les diagrammes des contraintes aux différentes positions
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4)-CAPACITE ULTIME SOUS FLEXION :

4-1- Paramètres de conception

Les déffirent Paramètres
0.125L 0.250L 0.375L 0.500L

Coefficient à compter pour la durée de l'action :
1.00 1.00 1.00 1.00

Coefficient de sécurité du béton b 1.50 1.50 1.50 1.50

Coefficient de sécurité de l'acier précontraintp 1.15 1.15 1.15 1.15

Déformation ultime du béton à la Fibre : b 0.0035 0.0035 0.0035 0.0035

Déformation ultime des torons : S 0.010 0.010 0.010 0.010

Limite d'élasticité Garantie d'acier : fpeg [MPa]
1 573.00 1 573.00 1 573.00 1 573.00

Contrainte en section rectangulaire :
fbu=0.85fcj/ (b)

[MPa]
19.83 19.83 19.83 19.83

Surface d'acier de précontrainte : APS [m²]
0.00240 0.00360 0.00450 0.00480

Tableau 8-30

4-2-Combinaison ultime

Mu1 = 1.35Pm + 1.35G + 1.6Qr
[kNm]

2783.14 4771.09 5963.87 6 361.46

Mu2 = 1.35Pm + 1.35G + 1.35Qrp
[kNm]

2969.72 4557.32 5598.91 6 206.74

Mu3 = 1.35Pm + 1.35G + 1.35 [kNm]
1911.02 3276.03 4095.04 4 368.04

Mu= Max ( Mu1, Mu2, Mu3 )
[kNm]

2969.72 4771.09 5963.87 6 361.46

Tableau 8-31

4-3-Vérification à l’E.L.U :

0.125L 0.250L 0.375L 0.500L

Effort de précontrainte
Ppm = ( 1 - Δfpi - ∆fpe ) Po

[KN]
2 757.06 3 976.36 4 803.46 5 067.32

Contrainte des câbles
σpm = Ppm / ( Aps )

[MPa]
1 148.77 1 104.54 1 067.44 1 055.69

Déformation du toron
εpm = σpm / Ep

[m/m]
0.0060 0.0058 0.0056 0.0056
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Moment permanent
Mpm = ΣMG1...MG4

[kN.m]
1 415.57 2 426.69 3 033.36 3 235.58

Contrainte au CG du toron
σpm = Ppm/A' + Ppme'²/I' - Mpme'/I'

[KPa]
4.332 6.032 7.473 7.906

Déformation due à la déformation du

béton:∆'εp = 5σdpm / Ep
0.0001 0.0002 0.0002 0.0002

Valeur d’essai de y
[m]

0.1739 0.2658 0.3336 0.3634

Déformation complémentaire
Δ"εp = 0.0035 (dp - y)/ y

[m/m]
0.0234 0.0150 0.0117 0.0105

Déformation totale du toron
εtot = εpm + Δ'εp + Δ"εp

[m/m]
0.0296 0.0210 0.0175 0.0163

σp = 1.06fpeg si εtot >2.0%

σp = fpeg si εtot <2.0%
[MPA]

1 667.38 1 667.38 1 573.00 1 573.00

Tableau 8-32

On a l’équilibre entre le béton comprimé et les armatures tendu : Fb = Fp

Par essai la valeur de y

si   0.80 y < hf :  Fb= 0.80 by (fbu)

si   0.80 y > hf : Fb= 0.80 b1 y (fbu) + ( b - b1 ) hf ( fbu )

Effort du béton:
Fb

[KN]
4 000.86 6 002.36 7 078.12 7 550.95

Effort de tension du toron
Fp = σp Ap [KN]

4 001.71 6 002.57 7 078.50 7 550.40

Moment Resistance
Mres = Tp ( dp - 0.40y )

[kN.m]
5 074 7 815 9 296 9 898

Moment ultime appliqué
Mu

[kN.m]
2 970 4 771 5 964 6 361

Tableau 8-33

Mres > Mu : Donc la poutre est vérifier à L’E.L.U

5)-Ferraillage de la poutre :
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Deux sortes d’armatures passives sont à prévoir dans les ouvrages précontraints.

5-1- Armatures longitudinales :

Les armatures transversales et longitudinales seront utilisées en quantités
suffisantes pour tenir compte des sollicitations secondaires.

Bt

t

e

Btt
s

f

f

NB
A


1

1000


Avec :      Bt : surface du béton tendu (cm²).

Nbt : Effort normal dans la partie du béton tendu = surface de la partie du
diagramme des contraintes dans la zone du béton tendu.

ftj : contraintes de traction du béton calculée à partir de fcj.

σbt : contrainte de traction réelle dans le  béton

Dans toutes les phases de calcul, de mise en tension des câbles ; la fibre inférieure

et la fibre supérieure sont toutes les deux comprimées.

Le ferraillage passif longitudinal théoriquement n’est pas nécessaire, on disposera

comme même un ferraillage pour pallier aux problèmes de limitation des fissures

du béton, répartition des efforts de variation de température, et la résistance

surtout dans le cas où le béton présente des insuffisances.

On disposera 4HA20 en nappe inférieure dans le talon et 4HA20 sur les deux

périmètres latéraux du talon.

5-2- Armatures longitudinales de peau :

Leur but est de repartir les effets de retraits et des variations de températures. Elles

sont disposées dans les zones périphériques de la pièce parallèlement à la fibre

moyenne.

3 cm2/m de longueur mesuré sur la section droite de l’ouvrage.

Amin ≥ max

0.1 % de la section de la poutre.

Bh=5437.515 cm2 (section médiane homogène)

0.1×54.37515= 5.437515 cm2.

On choisit une armature de 5HA12 avec une As=5.65 cm2.

5-3- armature transversale de peau :
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La section de ces armatures doit être telle qu’il ait au moins 2 cm2 d’acier (soit 1

cadre HA12) par mètre de parement. Ces armatures sont disposées parallèlement

aux sections droites.

● Calcul de l’effort tranchant ultime

D’où le cisaillement ultime MPa
x

u 55.2
35.122.0

759.0


L’inclinaison des bielles est telle que : tg2βu = 2 u / xu

Avec
MPa3.31=

1.602

5.31
=

B

P
=xu

tg2βu = 1.36=
3.31

2x2.25
D’où ∆u = 26.83° limité à 30°

tg βu = tg 30° = 0.577.

●Minimum d’armatures transversales :

MPatgf
bS

feA
ujtu

nt

t 0.952=0.9)0.577-(2.55=)3/(
15.1..

.
 

Soit

m /cm2.99
S

A 2

t

t 

Le pourcentage minimum à disposer  est donné par :

e

sn

t

t

f

 xb x0.6

S

A 


Soit m/cm3.036=
500

15.10.22x x0.6
=)

S

A
( 2

min

t

t

Nous retiendrons donc un cadre HA10 (At=1.57cm2) avec un écartement de 30cm

à l’appui et sur une longueur  h/2 ≈ 1m et un espacement 2×0.79/6.55 ≈ 30 cm à

mi travée.

● L’écartement maximum des cadres :

    mmmbhS t 11;55.03;50.18.0min1,3,8.0min 0  Ce qui est

vérifié

● Justification des bielles de béton :
Il suffit de vérifier que :

6

cj

redu

f


MParedu 833.5
6

35
55.2 

(Vérifiée)
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1)- GENERALITE :

Les ponts à poutres comportent en général des hourdis centraux et des hourdis en
encorbellement qui sont tous des dalles appuyées sur un ou plusieurs côtés.
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.
Vu que notre tablier est dépourvu d’entretoises intermédiaires, l’hourdis joue le
rôle d’entretoisement, il assure donc la répartition transversale des efforts, On
calcule les efforts(M,T) transversaux par la méthode de GUYON-MASSONET
Par ailleurs , parallèlement à ce raisonnement on supposera que le pont est
rigidement entretoisé , ceci veut dire que dans une section transversale du tablier
les poutres restent dans un même plan , les moments correspondants seront
donnés par l’effet local dans l’hourdis (flexion locale ) .
Donc nous avons à étudier deux types de flexions

 flexion transversale des hourdis.

 flexion locale.

2)-Etude de la flexion transversale :

D’après la méthode de GUYON-MASSONET, le moment fléchissant par unité
de largeur de dalle est donné par la formule :

My = P  b    sin ( )

Avec:
b : demi largeur du pont.
x : abscisse de la bande étudiée en flexion transversale.
L : la portée en (m).

: est donnée par l’une des trois formules d’interpolation suivantes :

0 <  < 0.1  = 0 + (1 - 0) 
0.05

0.1 <  < 1  = 0 + (1 - 0) 


où  = [ 1- e (0.065 -  ) / 0.665]

 > 1  = 0 + (1 - 0) 
0.5

Dans notre cas le coefficient  est donné par la formule d’interpolation :

0.1 <  < 1  = 0 + (1 - 0) 


Où  = [1- e (0.065 -  ) / 0.665]
P : le poids de la charge à étudier selon le type.

- charge uniformément répartie q:

p = ( )  sin² ( ) =

- charge concentrée Q :

p= ( )  sin ( )

- charge partiellement répartie q:

p = ( )  sin ( )  sin ( )

X : la moitié de charge.

d : la demi portée ( ).
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2-1-Calcul des coefficients moy sous différent cas de charges :
Pour les surcharges uniformément répartie ou partiellement répartie nous
appliquons la formule suivante :

S = h  ( 1 + 4 1 + 2 1 +.....+ n ) / 3
Pour les surcharges concentrées on applique la formule suivante :

 moy =  i / n

Calcul de la valeur de m : pour notre projet on a  = 0.9422

Tableau donnant la valeur de 0  10 –4 pour  = 0.9422

b 0.75b 0.5b 0.25b 0 0.25b 0.5b 0.75b b

0 -525.482 -390.85 -176.1431 297.7536 1250.48 297.7536 -176.1431 -390.851 -525.482

0.25b -201.90 -236.26 -234.3069 -96.9285 339.0853 1253.28 207.697 -463.571 -1001.04

0.5b -43.764 -103.14 -151.34 -148.7618 -12.8495 378.2444 1139.45 -239.261 -1454.24

0.75b 0.7144 -24.314 -47.8741 -61.5465 -43.1084 46.9173 258.1259 620.6524 -1414.68

b 0 0 0 0 0 0 0 0 0

Tableau 9-1

Tableau donnant la valeur de : 1  10 –4 pour  = 0.9422

b 0.75b 0.5b 0.25b 0 0.25b 0.5b 0.75b b

0 -176.26 -171.71 -129.908 79.96142 823.8502 79.96142 -129.908 -171.713 -176.266

0.25b -106.67 -123.02 -138.143 -112.652 83.7376 814.03514 52.2558 -185.734 -274.374

0.5b -61.4520 -78.298 -102.494 -126.718 -110.6016 73.10576 780.0821 -31.624 -381.175

0.75b -30.484 -41.333 -58.6373 -83.86616 -108.838 -98.1530 59.65406 677.2621 -398.23

b 0 0 0 0 0 0 0 0 0

Tableau 9-2

Valeur de  pour :  =0.166    et  = 0.9422

b 0.75b 0.5b 0.25b 0 0.25b 0.5b 0.75b b

0 -431.78 -332.05 -163.737 239.31 1136.28 239.31 -163.73 -332.05 -431.78

0.25b -176.357 -205.88 -208.50 -101.14 270.57 1135.42 165.99 -389.02 -806.07

0.5b -48.50 -96.477 -138.23 -142.84 -39.07 296.37 1043.030 -183.55 -1166.33

0.75b -7.656 -28.88 -50.763 -67.53 -60.74 7.9936 204.874 635.84 -1141.96

b 0 0 0 0 0 0 0 0 0

Tableau 9-3

Le calcul de  pour les différentes positions des poutres est inutile car on
travaille ici avec l’hourdis et pas avec les poutres

Après avoir déterminé les  correspondants  on trace les lignes d’influences  et
on procède au chargement des systèmes [A(l), Bc, Bt, Mc120, D240] les surcharges

sont placées dans le cas le plus défavorable de façon a obtenir les max et on
respectant les prescriptions du cahier des prescriptions spéciales fascicule 61 titre
II.

Valeurs des coefficients m pour les différentes positions étudiées :
Après calcul on a les résultats suivants :
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Position 0b Position ¼b Position ½b Position ¾b

Désignation moy

Négatif
moy

Positif
moy

Négatif
moy

Positif
moy

Négatif
moy

Positif
moy

Négatif
moy

Positif

A(l)
1voie 86.643 97.623 14.866 510.74 - 598.98 0.671 164.2

2voies 43.321 386.496 18.127 382.44 33.036 313.757 27.651 82.1

3voies 87.552 261.984 75.873 254.960 63.361 209.171 33.594 54.733

Bc
1voie 122.495 43.215 50.975 383.855 - 515.240 - 247.800

2voies 61.247 355.082 25.487 518.355 9.770 351.023 15.185 130.99

3voies 40.832 399.267 40.637 373.575 41.313 234.015 30.755 87.327

Bt
1 tand 110.890 71.015 12.695 450.715 - 548.335 - 204.500

2 tand 55.445 356.21 28.430 471.305 20.505 322.235 19.223 102.250

Br - 1136.282 - 1135.43 - 1043.03 - 353.48

Mc120 45.180 506.715 21.775 510.110 10.285 466.465 21.820 121.81

D240 - 544.572 - 702.022 6.659 239.531 21.919 21.125

Tableau 9-4

2-2-Calcul des moments My à mi-travée :
Tous les moments transversales My dus aux surcharges Bc, Bt, Br et MC120 seront
majoré par leur coefficient adopté.

2-2-1-Surcharge A(L) :

Pour une voie chargée A(L) = 3.605 t/ml = 1.030 t/m2.

Pour deux voies chargées A(L) = 7.210 t/ml = 1.030 t/m2.
Pour trois voies chargées A(L) = 9.7335 t/ml = 0.927 t/m2.
Calcul de p :

p = (
( )

)  sin² ( ) =
( )

.

On remplace p dans  My et on trouve :

My =
( )

 b   sin ( ) avec X=

AN:
Pour une voie chargée

My =
.

 7.25    sin ( ) = 33.278

Pour deux voies chargées

My =
.

 7.25    sin ( ) = 66.555

Pour trois voies chargées

My =
.

 7.25    sin ( ) = 89.850

2-2-2-Surcharge Bc:

Première roue de 3 tonne situé à 13.225 m de B.

Sin ( ) = sin (
.

) = 0.9631

La deuxième roue de 3 tonne situé à 23.725 m de B.

Sin ( ) = sin (
.

) = 0.7259

Première roue de 6 tonne situé à 7.225 m de B.
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Sin ( ) = sin (
.

) = 0.6513

La deuxième roue de 6 tonne situé à 8.725 m de B.

Sin ( ) = sin (
.

) = 0.7556

La troisième  roue de 6 tonne situé à 17.725 m de B.

Sin ( ) = sin (
.

) = 0.9857

La quatrième  roue de 6 tonne situé à 19.225 m de B.

Sin ( ) = sin (
.

) = 0.9503

P =∑( )  sin ( )

= (0.9631 + 0.7259) + (0.6513 + 0.7556+0.9857+0.9503) =1.570t/ml

p = 1.570 t/ml  pour une file de roue
p = 3.14 t/ml  pour deux files de roues
Pour un file de camion : on doit majorer My par les coefficients δ bc et bc

My = P  b× bc  δ bc ×   sin ( ) = 3.14 × 7.25 × 1.2 × 1.067 × = 29.148 

Pour deux files de camion : on doit majorer My par les coefficients δ bc et bc

My = 2 × P  b× bc  δ bc ×   sin ( ) = 2× 3.14×7.25 ×1.2×1.077 ×

=58.843
Pour trois files de camion : on doit majorer My par les coefficients δ bc et bc

My = 3× P  b× bc  δ bc ×  sin ( ) = 3× 3.14×7.25 ×1.1×1.084 ×

=81.435

2-2-3-Surcharge Bt:

Première roue de 8 tonne situé à 15.325 m de B.

Sin ( ) = sin (
.

) = 0.9978

La deuxième roue de 8 tonne situé à 16.675 m de B.

Sin ( ) = sin (
.

) = 0.9978

P =∑( )  sin ( ) =     = (0.9978 + 0.9978) = 0.9978 t/ml

Donc pour un tandem :
p = 2× 0.9978 = 1.9956 t/ml
AN :
1 tandem

My = P  b× bt  δ bt ×   sin ( ) = 1.9956×7.25 ×1.060×1× = 15.336

2 tandems

My = 2 ×P  b×btδ bt×sin ( ) = 2×1.9956×7.25×1.066×1× = 30.846 

2-2-4-Surcharge Br:

P =( )  sin ( ) = = 0.625 t/ml

My = P  b  δ br ×   sin ( ) = 0.625 × 7.25 × 1.056 ×  = 4.785 

2-2-5-Surcharge MC120:

MC120 est une surcharge partiellement répartie donc
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p = ( )  sin ( )  sin ( )

p = (
× .

)  sin (
×

)  sin (
× .

) = 6.772 t/ml

AN:

My = P  b  δ Mc120 ×   sin ( ) = 6.772 × 7.25 × 1.074 × = 52.730 

2-2-6-convoi D240:

D240 est une surcharge partiellement répartie donc

p = ( )  sin ( )  sin ( )

p = (
× .

)  sin (
×

)  sin (
× .

) = 12.998 t/ml

AN:

My = P  b ×   sin ( ) = 12.998 × 7.25 ×  = 94.236 

Tableau Récapitulatif des moments My :

Les moments My des positions 0b  et  0.25b

Position 0b Position 0.25b

Désignation M0 My

Négatif
My

Positif
My

Négatif
My

Positif

A(l)

1voie 33.278 0.2883 0.3249 0.0495 1.6996

2voies 66.555 0.2883 2.5723 0.1206 2.5453

3voies 89.850 0.7866 2.3539 0.6817 2.2908

Bc

1file 29.148  0.3570 0.1260 0.1486 1.1189

2files 58.843 0.3604 2.0894 0.1500 3.0502

3files 81.435 0.3325 3.2514 0.3309 3.0422

Bt
1tandem 15.336  0.1701 0.1089 0.0195 0.6912

2tandems 30.846  0.7110 1.0988 0.0877 1.4538

Br 4.785  - 0.5437 - 0.5433

Mc120 52.730  0.2382 2.6719 0.1148 2.6898

D240 94.236  - 5.1318 - 6.6156

Tableau 9-5
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Les moments My des positions 0.5 b  et  0.75b :

Position 0.5b Position 0.75b

Désignation M0 My

Négatif
My

Positif
My

Négatif
My

Positif

A(l)

1voie 33.278 - 1.9933 0.0022 0.5464

2voies 66.555 0.2199 2.0882 0.1840 0.5464

3voies 89.850 0.5693 1.8794 0.3018 0.4918

Bc

1file 29.148  - 1.5018 - 0.7223

2files 58.843 0.0575 2.0655 0.0894 0.7708

3files 81.435 0.3364 1.9057 0.2505 0.7111

Bt
1tandem 15.336  - 0.8409 - 0.3136

2tandems 30.846  0.0632 0.9940 0.0593 0.3154

Br 4.785  - 0.4991 - 0.1691

Mc120 52.730  0.0542 2.4597 0.1151 0.6423

D240 94.236  0.0628 2.2572 0.2066 0.1991

Tableau 9-6

Le moment max en travée : My
+= 6.6156 t.m        du au convoi D240.

Le moment max sur appuis : My
- =- 0.7866 t.m    du à A(L) (3 voies chargées).

3)-Etude de la flexion locale:

La flexion locale sera étudiée sur un panneau isolé.

3-1-Moment du à la charge permanente :

3-1-1-Moment Ma et Mb au centre de la dalle :

On utilise les abaques de PIGEAUD en fonction de (E, a et b)
E : Hauteur de répartition

E = (épaisseur de la chaussée) + (épaisseur de la dalle)

b : la grande portée = 32 m
a : petit coté.

M1 = =
.

≃ 0.014 M1= 0.001

M2 ’ = =
.

= 71.11 M2= 0.003

3-1-2-Calcul de la charge permanente :

Poids propre du hourdis : 0.2×2.5 = 0.5t/m2

Poids propre du revêtement : 0.10×2.2 = 0.22 t/m2

Poids de la dalle (hourdis + revêtement)
p = 0.5 + 0.220 = 0.720 t/m2
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Transversalement :

Ma = (M1+υM2)×p
= (0.001+0.20×0.003) ×0.720×0.45×32
= 1.66×10-2 t.m/ml

Le moment Ma est réduit a :

- En travée : M’a = 0.8 Ma = 0.8×1.66×10-2= 1.328×10-2 t.m/ml
- Sur appuis : M’a = -0.5 Ma = -0.5×1.66×10-2= - 0.830×10-2 t.m/ml

Longitudinalement :

Mb = (M2+υM1) ×p
= (0.003+0.20×0.001) ×0.720×0.45×32
= 3.32×10-2 t.m/ml

Le moment Mb est réduit a :

- En travée : M’b = 0.8 Mb = 0.8×3.32×10-2 = 2.656×10-2 t.m/ml
- Sur appuis : M’b = -0.5 Mb = -0.5×3.32×10-2 = -1.66×10-2 t.m/ml

3-2-Moment due à la surcharge A(L) :

Longitudinalement :

On a : A(L) = 1.030 t/m2 A(L) = 1.030×0.45×32 = 14.832t
On a les mêmes valeurs de M1 et M2 que le cas précédent donc :
Mb = (0.003 + 0.20×0.001) ×14.832 = 4.746×10-2 t.m/ml

- En travée : M’b = 0.8 Mb = 0.8×4.746×10-2 = 3.797×10-2 t.m/ml
- Sur appuis : M’b = -0.5 Mb = -0.5×4.746×10-2 = -2.373×10-2 t.m/ml

Transversalement :

Ma = (0.001+0.20×0.003) × 14.832 = 2.373×10-2 t.m/ml

- En travée : M’a = 0.8 Ma = 0.8×2.373×10-2 = 1.898×10-2 t.m/ml

- Sur appuis : M’a = -0.5 Ma = -0.5×2.373×10-2 = -1.186×10-2 t.m/ml

3-3-Moment due à la surcharge BC :
On calcule le coefficient de majoration dynamique pour la dalle

δ = 1 + α + β = 1 +
.

.
+

.

( / )

Avec :
L = inf [sup (entre axe des poutres de rive, largeur rouable), portée de la poutre]
L = inf [sup (13.05m ,13.5m),32m]
L = 13.5 m
G = poids total d’une section de couverture de coté 13.5m

- Poids propre de l’hourdis : 0.2×13.5×14.5×2.5 = 97.875t
- Poids propre de revêtement : 0.10× (13.5)2×2.2 = 40.095t
- Poids propre de superstructure : 13.5× (0.585+0.378+0.06+0.1)=15.1605t

Donc le poids total est :

G = 97.875 + 40.095 + 15.1605 = 153.1305 t
Dans un panneau 13.5m on peut déposer que deux camion Bc d’où la surcharge :
S surcharge max = 2×30 = 60 t

δ = 1 +
.

. × .
+

.

( . / )
δbc = 1.1616
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Moment longitudinal :

On utilise le abaque SETRA (bulletin technique N°1, calcul des hourdis de
ponts), notre dalle est supposée simplement appuie sur les quatre cotés.
Ces abaques sont  fonction de (E, b et a), pour notre cas :
a = 0.45 cm     ;    b = 32m                 infini    ;    E = 0.175 cm

a = 0.45m ne figure pas dans les abaques on prend a = 2 m.
De l’abaque N°25               Mb = 1230 kg.m/ml = 1.23 t.m/ml
Le moment majoré est : M’b = 1.23×1.1×1.1616×0.8×1.2 = 1.509 t.m/ml
Coefficient de pondération des surcharges : 1.2
Coefficient de réduction pour encastrement partiel sur appuis : 0.8

Moment transversal :

De la même façon on tire le moment transversal de l’abaque N°9
Ma = 2476.25 kg.m/ml = 2.476 t.m/ml
Le moment majoré est : M’a = 2.476×1.1×1.1616×0.8×1.2 = 3.037 t.m/ml

3-4-Moment du à la surcharge Bt :
G = 153.1305 t
S surcharges max = 64t

δ = 1 +
.

. × .
+

.

( . / )
= 1.1649

Moment longitudinal :

De l’abaque N°15 f (b=32m, a=2m, E=0.175m)
Mb = 1075 kg.m/ml = 1.075 t.m/ml
Le moment majoré est : M’b = 1.075×1×1.1649×0.8×1.2 = 1.202 t.m/ml

Moment transversal :

De l’abaque N°10 on tire
Ma = 2280 kg.m/ml = 2.28 t.m/ml
Le moment majoré est : M’a = 2.28×1×1.1649×0.8×1.2 = 2.550 t.m/ml

3-5-Moment due à la surcharge Br :
G = 153.1305 t
S surcharges max = 10 t

δ = 1 +
.

. × .
+

.

( . / )
= 1.1177

Moment longitudinal :

De l’abaque N°20 f (b=32m, a=2m, E=0.175m)
Mb = 1142.5 kg.m/ml = 1.1425 t.m/ml
Le moment majoré est : M’b = 1.1425×1.1177×0.8×1.2 =1.226 t.m/ml

Moment transversal :

De l’abaque N°30 on tire
Ma = 1636.25 kg.m/ml = 1.636 t.m/ml
Le moment majoré est : M’a = 1.636×1.1177×0.8×1.2 = 1.755 t.m/ml

3-6-Moment due à la surcharge Mc120 :
G = 153.1305 t
S surcharges max = 110 t

δ = 1 +
.

. × .
+

.

( . / )
= 1.199
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Moment longitudinal : néant

Moment transversal :

De l’abaque N°35 on tire
Ma = 2762.5 kg.m/ml = 2.762 t.m/ml
Le moment majoré est : M’a = 2.762×1.199×0.8×1.2 = 3.179  t.m/ml

3-7-Moment due à la surcharge D240 :
On utilise l’abaque de PIGEAUD relatif à une charge uniformément répartie sur
un rectangle concentrique à la plaque de dimension ( × υ) :

= a + 2E = 0.45 + 2×0.175 = 0.8 m
υ = b + 2E = 32 + 2×0.175 = 32.35 m

=
.

.
= 1.7778

=
.

.
= 71.8889 ; =

.
= 1.0109

On a = 0.014                       0 < 0.014 < 0.2
On fait une interpolation entre 0 et 0.2

= 0 M1= 0.04

( , ) M2= 0.0009

= 0.2 M1= 0.025

( , ) M2= 0.0001

Après interpolation :

= 0.014 M1 = 0.03895 ;  M2 = 0.000844

Transversalement :

Ma = (M1+ υ M2) ×p
P=240×0.45/3.2=33.75t/ml

= (0.03895+0.20×0.000844) ×33.75
= 1.3203t.m/ml

Le moment réduit :

M’a = 0.8 Ma = 1.056 t.m/ml

Longitudinalement :

Mb = (M2+ υ M1) ×p
= (0.000844+0.20×0.03895) ×33.75 = 0.2914 t.m/ml

Le moment réduit :

M’b = 0.8Mb = 0.233 t.m/ml
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4)-Moment de continuité sur appui :

Pour déterminer les moments de continuité dans les dalles de couverture des
ponts à poutres sous chaussées, on considère habituellement les cas de charges
symétriques par rapport aux appuis de la dalle que sont les poutres principales, les
entretoises ( du moins quand la dalle porte sur les entretoises ) ou les pièces de
pont des ouvrages métalliques. Sous de tels cas de charge, la dalle se comporte
comme si elle était encastrée sur le côté considéré, simplement appuyée sur les
trois autres. Les abaques de SETRA visent à déterminer directement les moments
fléchissant maximaux produits au milieu des côtés encastrés de la dalle, par les
surcharges réglementaires (c’est-à-dire définies par le titre II du fascicule 61 du
C. P. C.) en fonction :
— de l'épaisseur E (3/4 de l'épaisseur de chaussée + 1/2 épaisseur de la dalle).
— de la demi-largeur A de l'âme augmentée s'il y a lieu d'un gousset (réel ou
fictif) dessiné à 45°.
- des dimensions a et b de la dalle (a étant la dimension du côté perpendiculaire à
l'axe de l'ouvrage, b la dimension du côté parallèle à l'axe de l’ouvrage)
NOTA : pour les ponts de première classe les charges les plus défavorables sont
Bc et Mc120 (SETRA)

4-1-Système Bc :
De l’abaque N°15                f (b=infini , a = 2 m , E=0.175 , A = 0.11m)

Mcp = 1572 kg.m/ml = 1.572 t.m/ml
M’cp = 1.572×1.1×1.1616×1.2 = 2.4104 t.m/ml

4-2-Surcharge MC120 :
f (b=infini, a = 2 m, E=0.175, A = 0.11m)
De l’abaque N°26 et N°25
A = 0.1                              Mcp = 1700 kg.m/ml
A = 0.2 Mcp = 1900 kg.m/ml
Par interpolation :

A = 0.11                              Mcp = 1720 kg.m/ml

M’cp = 1.72×1.199= 2.0623 t.m/ml

Résumé des moments à prendre en compte pour ferrailler l’hourdis :

Flexion général :

Moment en travée : 6.6156 t.m
Moment sur appuis : -0.7866 t.m

Flexion locale :
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Moment longitudinal (t.m/ml) Moment transversal (t.m/ml)

Charge permanente
En travée 2.566×10-2 En travée 1.328×10-2

Sur appuis -1.660×10-2 Sur appuis -0.830×10-2

Surcharge A(L)
En travée 3.797×10-2 En travée 1.898×10-3

Sur appuis -2.373×10-2 Sur appuis -1.186×10-3

Surcharge Bc 1.509 3.037

Surcharge Bt 1.202 2.550

Surcharge Br 1.226 1.755

Surcharge Mc120 / 3.179

Surcharge D240 0.233 1.056

Tableau 9-7

Moment de continuité :

Mcp = 2.0623 t.m/ml

Moment maximum :

Transversalement :
Moment en travée :   Mmax = 6.6156+ 1.328×10-2 + 3.179 = 9.808 t.m
Moment sur appuis : Mmax = 0.7866 + 0.830×10-2 + 2.0623 = 2.8572 t.m

Longitudinalement :
Moment en travée : Mmax = 2.566×10-2 +1.509 = 1.535 t.m
Moment sur appuis : Mmax = 1.66×10-2 t.m

5)-Etude de l’effort tranchant :
L’effort tranchant est toujours maximal au voisinage de la charge qu’elle soit
répartie ou localisée.

5-1- charge uniformément répartie  sur toute la dalle :
T est calculé pour une bande de 1 mètre de largeur

Selon x : Tx =

Selon y : Ty =

ly = 32m ; lx = 0.45 m
p = 32×0.45×(2.2×0.10+0.2×2.5) = 10.368 t

Tx =
.

× .
= 0.161 t/ml

Ty =
.

×
= 0.108 t/ml

5-2- Effort tranchant du aux surcharges :
L’effort tranchant est calculé au voisinage des cotés u et v sur une bande de 1m de
largeur, après diffusion des charge u’= u + 2E  et v’ = v + 2E.

Selon u : Tu =

u < v :

Selon v : Tv =

Selon u : Tu =

u > v :

Selon v : Tv =
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5-2-1-Surcharge A (L):

A (L) = 1.030 t.m2

P = 1.030 × 32 × 0.45=14.832
Effort tranchant par unité de longueur :

Tu =
.

× .
= 0.230 t/ml

Tv =
.

×
= 0.154 t/ml

5-2-2-Surcharge de type Br :

p = 10 t
Impact réel : u×v = 60×30 =1800 cm2

Impact après diffusion : u’×v’ = 95×65 = 6175 cm2

Selon u’ : Tu’ =
× .

= 3.509 t/ml

u' > v’ :

Selon v’ : Tv’ =
× . .

= 3.922 t/ml

5-2-3-Surcharge Mc120 :

p = 110 t
Impact réel : u × v = 100×610 = 61000 cm2

Impact après diffusion : u’×v’ = 135×645 = 87075 cm2

Selon u’ : Tu’ =
× . .

= 3.859 t/ml

u′ < v’ :

Selon v’: Tv’ =
× .

= 2.842 t/ml

5-2-4-Système D240 :

Impact réel : u × v = 0.45×18.6 = 8.37m2
Impact après diffusion : u’×v’ = 0.8×18.95 = 15.16 m2

Au milieu de u : =
.

× .
= 0.594 t/ml

Au milieu de v : =
.

× . .
= 0.872 t/ml

Majoration des efforts tranchants :
TMC120 × δ MC120 : Tu’ = 3.859 × 1.199 = 4.6269 t

Tv’ = 2.842 × 1.199   = 3.4076 t

TBr× δ Br : Tu’ = 3.509 × 1.1177 = 3.9220 t
Tv’ = 2.922 × 1.1177   = 3.2659 t

Effort tranchant due à G + 1.2p :

Transversalement :

T = 0.108 + 3.4076 × 1.2 = 4.1971 t

Longitudinalement :

T = 0.161 + 4.6269 × 1.2 = 5.7133 t
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6)-Ferraillage du l’hourdis :

6-1-Transversalement :

6-1-1-En travée :

µ : coefficient de frottement de remplissage.
Mu : moment à l’état limite ultime.

bc : contrainte de compression du béton.

b : 1.5 Cas courant.
1.15               Cas accidentel.

Mu = 1.35×1.328×10-2 + 1.5 (6.5156 + 3.179) = 14.560 t.m

fbu =
. ×

×
=

. ×

× .
= 19.833 Mpa

µ =
× ×

=
. ×

× . × .
= 0.227

Avec  b= 1m
d= 0.9h

Calcul de µc : = =
.

.
= 1.485

Du tableau (valeurs du moment réduit critique µc)
1.45                         0.332
1.485                       µc µc= 0.3439
1.50 0.349

µ≤ µc oui

α=
µ

.
=

√ × .

.
= 0.3264

Z = 0.18× (1- 0.4×0.3264) = 0.1565

µ≤ 0.186 non εS = 3.5 × 10-3 (
.

-1) = 7.223×10-3

εes = 2.17×10-3 < εS s = =
.

= 435 MPa

As=
. ×

. ×
= 21.39 cm2.

Soit : 7 HA20 As = 21.99 cm2.

6-1-2-Sur appuis :

Mu = 1.35×0.830×10-2 + 1.5 (0.7866 + 2.0623) = 4.285 t.m
fbu = 19.833 Mpa

µ =
× ×

=
. ×

× . × .
= 0.067

Avec  b= 1m
d= 0.9h

Calcul de µc : = =
.

.
= 1.50

Du tableau (valeurs du moment réduit critique µc)
µc= 0.314

µ≤ µc oui
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=
µ

.
=

√ × .

.
= 0.0868

Z = 0.18×(1- 0.4×0.0868) = 0.1736

µ≤ 0.186 non εS = 3.5 × 10-3 (
.

-1) =36.82 ×10-3

εes = 2.17×10-3 < εS s = =
.

= 435 MPa

As=
. ×

. ×
= 5.67cm2.

Soit : 5HA16 As =10.05 cm2.

6-2-Longitudinalement :

6-2-1-En travée :

Mu = 1.35×2.566×10-2 + 1.6× 1.509  = 2.4490 t.m
fbu = 19.833 Mpa

µ =
× ×

=
. ×

× . × .
= 0.0381

Avec  b= 1m
d= 0.9h

Calcul de µc : = =
.

.
= 1.50

Du tableau (valeurs du moment réduit critique µc)
µc= 0.349

µ≤ µc oui

=
µ

.
=

√ × .

.
= 0.0486

Z = 0.18× (1- 0.4×0.0486) = 0.1765

µ≤ 0.186 oui εS = 10.10-3

εes = 2.17×10-3 < εS s = =
.

= 435 MPa

As=
. ×

. ×
= 3.19 cm2.

Soit : 5 HA10 As = 3.93 cm2.

6-2-2-Sur appuis :

Mu = 1.35×1.66×10-2 = 2.24×10-2 t.m
fbu = 19.833 Mpa

µ =
× ×

=
. ×

× . × .
= 0.00035

Avec  b= 1m
d= 0.9h

Calcul de µc : = =
.

.
= 1.35
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Du tableau (valeurs du moment réduit critique µc)
µc= 0.297

µ≤ µc oui

=
µ

.
=

√ × .

.
= 0.00044

Z = 0.18× (1- 0.4×0.00044) = 0.180

µ≤ 0.186 oui εS = 10× 10-3

s = =
.

= 435 MPa

As=
. ×

. ×
= 0.029 cm2.

Section très faible on doit vérifier la condition de non fragilité.

×
= 0.23× Amin = 0.23×

.
× 1 × 0.18 = 2.236 cm2.

Soit : 5 HA10             As = 3.93 cm2.

7)-Vérification du poinçonnement :
Pour éviter d’avoir la rupture par poinçonnement les règles françaises préconisent
de vérifier :

Qu ≤ 0.045×Uc×hd×fc28

Qu : charge concentrée à l’ELU ; Qu = 1.6P
hd : épaisseur de la dalle.
Uc : périmètre de la surface d’impact projetée sur le plan moyen.

7-1-Roue Br :
P = 10t   ;  u = 60 cm ; v = 30 cm
u’= 60 + 2×17.5 = 95 cm
v’= 30 + 2×17.5 = 65 cm
Uc = 2×(95+65) = 320 cm = 3.20 m

Qu = 1.6 × 10 = 16 t = 0.16 MN

0.045×Uc×hd×fc28 = 0.045×3.20×0.2×35 1.008 ≥ 0.16 vérifiée
= 1.008 MN

7-2-Roue Bc :
P = 6t   ;  u = 25 cm ; v = 25 cm
u’= 25 + 2×17.5 =60 cm
v’= 25 + 2×17.5 = 60 cm
Uc = 2×(60+60) = 240 cm = 2.40 m

Qu = 1.6 × 6 = 9.6 t = 0.096 MN

0.045×Uc×hd×fc28 = 0.045×2.40×0.2×35 0.756 ≥ 0.096 vérifiée
= 0.756 MN
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7-3-Roue Bt :
P = 8t   ;  u = 60 cm ; v = 25 cm
u’= 60 + 2×17.5 = 95 cm
v’= 25 + 2×17.5 = 60 cm
Uc = 2× (95+60) = 310 cm = 3.10 m

Qu = 1.6 × 8 = 12.8 t = 0.128 MN

0.045×Uc×hd×fc28 = 0.045×3.10×0.2×35 0.9765 ≥ 0.128 vérifiée
= 0.9765 MN

Donc il n’ya pas de risque de poinçonnement.

8)-Vérification des contraintes tangentielles :

On doit vérifier la condition suivante :

×
≤ τ ; T : étant l’effort tranchant maximum

AN :
. ×

× .
≤ Min (0.15×

.
; 4MPa)

0.32 ≤ 3.5 MPa              la condition est vérifiée.
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1)-Calcul des flèches :

1-1-Flèche due au poids propre :

fg =
× ×

× ×

Avec :
q : poids propre du tablier porté par une poutre.

I : moment d’inertie  (poutre + hourdis) à mi-travée.

Ev : Module de déformation différée, égal à E = 3700 f .

AN :

fg =
× . × ×

× . × . ×
= 9.92 cm.

1-2-Flèche due à la surcharge D240 et le poids propre :

Fs =
× ×

× ×
ou   Fs =

× ×

× ×

E : Module de déformation instantané, égal à E = 11000 f .

AN :

Fs =
× . × ×

× . × . ×
= 2.54 cm.

Fs+g= 9.92+2.54 = 12.46 cm

1-3- flèche due à la précontrainte :

fp= × ∫ x dx + × ∫ ( l − x) dx

Pour un diagramme de moment symétrique par rapport à l’axe de la poutre,
l’expression de la flèche à mi-portée s’écrie :

fp = ∫ x dx

On calcule le moment due à la précontrainte où :

M= P×E
E : excentricité de la précontrainte.
P : tension de la précontrainte.

En travée X =4.00 m:
Tension maximale à la mise en précontrainte =309800 daN

Tension maximale en service =270900 daN
La tension prise en compte dans le calcul est

P= =  290350daN

En travée X = 16 m:
Tension maximale à la mise en précontrainte =599400 daN

Tension maximale = 498500 daN
La tension prise en compte dans le calcul est

P= =  548950 daN

section P (daN) E (m) M=P×E (daN.m)

X=4m 290350 0.3936 114281.76

X=16m 548950 0.50095 274996.50
Tableau10-1
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Après avoir calculé le moment on trace le diagramme des moments :

Figure10-1

Pour calculer la flèche on utilise la formule :

fp=
∑ ×

Xg1= × 4= 2.667m

Xg2= 4 + ×
( × . . )

( . . )
= 10.826m

Calcul de ∑A × X :

Ai (daN.m2) Xg (m) A × X
228563.52 2.667 609578.908

2335669.56 10.826 25285958.66

25895537.56
Tableau10-2

AN :

fp =
. ×

. × . ×
= -13.795 cm la contre flèche est compter négative.

Alors on a : fp = -13.795 cm
Donc : flèche de construction : f =3/4 (fp-fg) = 3/4(13.795- 9.92) = 2.906 cm

La flèche en service à vide est : f = fp+fg = -13.795 + 9.92= -3.875 cm
La flèche en service chargé est :f = fp+fg+fs+g = -13.795 +9.92+12.46=8.585cm

2)-Calcul des rotations :

2-1-Rotation due au poids propre :

La rotation correspondante au poids propre (charge uniformément répartie) est

donnée par la formule suivante :

G =
×

q = 2.5423 t/ml = 2.5423×10-2 MN/ml

Ev= 12102.94 Mpa
I = 28911115.66×10-8 m4

G =
. × ×

× . × . ×
= 0.0099 rad
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2-2-Rotation due à l’effet de la surcharge  (D240):
La valeur de rotation correspondante au moment maximale obtenu par
application de la charge D240 est donnée par la formule suivant

s =
× × ( )

(4L − (2a + b) − b )

q = 12.9 t/ml
Ei= 35981.73 Mpa
I = 28911115.66×10-8 m4

s =
. × × .

× . × . × ×
× (4×322-18.62-18.62) = 0.0095 rad

2-3-Rotation due à la précontrainte:
Calculer par la relation :

p = ∫

∫ = l’aire du diagramme des moments.

Figure 10-2

∫ M dx= 2(228563.52+2335669.56) = 5128466.16 daN.m2

p =
. ×

× . × . ×
= 0.0136rad

Elle est compté négative p = -0.0136 rad

Rotation total :
- En service à vide :

= p+ g = -0.0136+0.0099=-0.0037rad

- En service à vide :

= p+ g + s = 0.0058 rad
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3)-Calcul des déplacements :

3-1-Déplacement dû à la rotation d’appuis :

∆ =

∆ =
.

× 0.0058

=0.00435 m

= 4.35 mm

Figure10-3

3- 2-Déplacement dû au retrait :

r = × avec = 2.7× 10 , l = 32m

r = 2.7× 10 × = 4.32 mm.

3- 3-Déplacement dû à la variation de température :

 Action de longue durée : δt= 3× 10 × = 4.8 mm .

 Action de courte durée : δt= 2× 10 × = 3.2 mm .

3- 4-Déplacement dû au fluage :
La fibre inférieure est sous contraintes de compression, il faut tenir compte de

ces contraintes, c’est pour cela qu’on doit prendre la valeur moyenne des

contraintes.

f = ×

2

''
' AM

m





 (La valeur moyenne des contraintes)

2
' 21 





M

, 0' 
A



59.2521  Bars (la fibre inférieure)

25.1042  Bars  (niveau inférieur de la section d’enrobage)

D’où : 444.561' 
m

 bars

δf = × 100 ×
.

×
= 4.49 mm

Le déplacement final sera :

δ= (δf + δr +∆l ) +δt = 1.357 cm
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1)-Appareil d’appuis :
Les appareils d’appuis assurant la liaison entre la structure et ses appuis, ils sont destinés
à transmettre les charges normales à leur plan et à absorber par rotation et distorsion les

déformations de la structure, dans notre cas on a pris des appareils d’appuis en
élastomère fretté.

Un appareil d'appui en élastomère fretté est un "bloc d'élastomère vulcanisé renforcé
intérieurement par une ou plusieurs frettes en acier, collées chimiquement (adhérisation)

pendant la vulcanisation. L'élastomère est un matériau macromoléculaire reprend
approximativement qui sa forme et ses dimensions initiales après avoir subi une
importante déformation sous l'effet d'une faible variation de contrainte.

Les différentes parties constitutives d'un appareil d'appui en élastomère fretté sont
définies sur la figure.

Figure11-1 détail d’appareil d’appuis

1-1-Dimension de l’appareil d’appuis :
a: Côté parallèle à l’axe horizontal de l’ouvrage.
b: Côté perpendiculaire à l’axe horizontal de l’ouvrage.

Contrainte limite de compression de l’appareil d’appui est de 150 Kg/cm2

σ =
×

> 150 / cm

R max = 46.3904 t

a × b >
. ×

a × b > 329.27 cm2

1-2-Hauteur nette d’élastomère :
Elle doit vérifier la condition :

T≥
.

U1 : déplacement due au variation linéaire (retrait, fluage, température).
U1 = 4.32+4.80+4.49 = 1.361 cm

T≥
.

.
= 2.722 cm

Soit : T= 3 cm
Soit : trois feuilles de t= 10 mm

1-3-Dimension en plan de l’appareil d’appuis :
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On doit vérifier les conditions de non-flambement et d’épaisseur minimale

Conditions : ≤ T ≤ => 5T ≤ a ≤ 10T => 150 ≤ a ≤ 300

Soit : a= 25 cm
b=35cm

25× 35> 329.27 cm2 c’est vérifiée.

1-4-Répartition des efforts horizontaux :

1-4-1-Efforts de freinage :

Les charges A et BC sont susceptibles de développer des réactions de freinage.

Charge A(L) :

fa =
. ×

S = surface chargée en mètre carrée = 32×3.5×3 = 336 m2

PA : poids donnée par la position la plus défavorable.

PA= 9.7335×32 = 311.472 t ≈ 312t

fa =
. ×

≈ 14.73 t

Fa = =
.

= 0.7365 t (la force qui revient à chaque appareil d’appuis)

Charge BC :

Un seul camion Bc (30t) est supposé freiner sur le pont (fascicule 61 T II)

Fa = = 1.5 t

1-4-2-Effort dû au vent :

L’action du vent est perpendiculaire à l’axe horizontal de l’ouvrage, on considère une

pression de 200 Kg/cm2. La section latérale sur laquelle agit le vent est :
S =32 (1.5 + 0.2+ 0.10) = 57.6 cm2.

P = 57.6x 0.20 = 11.52 t.

Hvent =
.

= 0.576 t. (la force qui revient à chaque appareil d’appuis)

1-4-3-Effort dû au séisme:

L’intensité de séisme est estimé à :

εH = 0.25 G => εH = 0.25 x813.513=> εH = 203.378 t.

εV = 0.075 G => εV = 0.075 x813.513=> εV = 61.013 t.

Avec G poids propre du tablier =  813.513 t

1-4-4-Effort dû aux déformations :

H =
× × ×

G : module d’élasticité transversal = 9 kg/cm2

H =
× . × ×

= 3562.125kg =3.562 t

1-5-Vérification des contraintes :

1-5-1-Limitation des contraintes de cisaillement :

R max = 46.3904 t

σm =
×

≤ 150 kg/cm2.
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τN =
. ×

≤ 3 G.

τN: contrainte de cisaillement qui apparaît au niveau du frettage.

β=
×

( )
=

×

× × ( )
= 7.29.

σm =
. ×

×
= 53.0176 kg/cm2 ≤ 150 Kg /cm2 donc c’est vérifiée.

D’autre part on a :

τN =
. ×

=
. × .

.
= 10.9090 kg/cm2

τN ≤ 3 G 10.9090 kg/cm2 ≤  27 kg/cm2 c’est vérifiée

Avec : G = 9 kg/cm2

1-5-2-Sollicitation due à un déplacement horizontal :

1-Sous un déplacement lent :

τH1 =
×

< 0.5G

U1 : déplacement dû au déplacement (température, retrait et fluage) = 1.361 cm

τH1 =
× .

=4.083 kg/cm2 < 4.5 kg/cm2

2-Sous effet dynamique :

τH2 = < 0.5G

H : Effort de freinage = 1.5 t développer par la charge BC

τH2 =
×

= 1.7143 kg/cm2 < 4.5 kg/cm2

Sous effort de déformation cumulée:

τH = τH1+ ≤ 0.7G

τH = 4.083+
.

= 4.9402 kg/cm2 < 6.3 kg/cm2 c’est vérifiée.

3-Sollicitation due à une rotation :

τα = ×( ) ×α < 1.5G

Avec :

α =

α : Rotation en service à vide.

α = -0.0037 rad

α : 10× 10 rad
Donc :

τα = ×( ) ×(
. .

) = 5.9063 kg/cm2

1.5G = 13.5 kg/cm2

5.9063 kg/cm2 < 13.5 kg/cm2 la condition est vérifiée.
Les contraintes de cisaillement sont limitées à :

τα + τH + τN ≤ 5G

5.9063+4.9402 +10.9090 ≤ 5×9
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21.7555 kg/cm2 ≤ 45 kg/cm2 c’est vérifiée

a-Condition de non cheminement et de non glissement :

Les deux conditions à remplir sont :

σm.min ≥ 20 kg/cm2

H ≤ f×R min avec f = 0.1+

R min= 40.768 t σm.min =
×

= 46.592 kg/cm2 ≥ 20 kg/cm2 c’est vérifiée.

f = 0.1+
.

= 0.2288

f×R min = 0.2288×40.768 = 9.3277t
H dû à la déformation lente :

H =
× × ×

=
× × × .

= 3.5726 t < 9.3277 t c’est vérifiée

H dû au séisme :

εH = 203.378 t

Par appareil d’appuis on aura ;
.

= 9.1522 t < 9.3277 t  c’est vérifiée

b-Condition de non soulèvement :

α ≤ ×( ) ×

α = 0.0021 rad

×( ) × =
.

×( ) ×
.

= 0.0034rad

0.0021 rad < 0.0034 rad c’est vérifiée

1-6-Dimensionnement des frettes :
On doit vérifier les conditions suivantes :

t ≥
×

×
.

t ≥ 2mm .

σ ≥ 215 Mpa soit σ = 220 Mpa

t ≥
× .

. ×
= 0.072 cm et t ≥ 2mm .

Soit t = 3mm
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2)- Dé d’appui

Des efforts localisés non négligeables sont susceptibles de se produire à la partie

supérieure du mur de front et du chevêtre sous l’effet des charges verticales provenant du

tablier d’où risque de la fissuration, pour remédier ce problème on doit disposer des

armatures de chainage et des armatures d’éclatement au niveau des dés d’appuis.

2-1-LES DIMENSIONS DU DE D’APPUIS:
a = 25 cm, b =35cm.

H ≥
× ×

( )
=14.58 cm

On prend :

H = 15.5 cm avec : a1= 40cm et b1= 50 cm.

2-2-Armatures de chainage :
La section calculée doit reprendre un effort  R = 0.25Rmax.

Ac = 0.25.Rmax /σs

R étant l’effort maximum du à (G+D).

RMAX = 46.3904 t.

σs=500 /1.15 =435 MPa

Ac= 2.67 cm2 soit : 6HA8 =3.02 cm2

Ces armatures sont disposées en une seule nappe.

2-3-Armatures de profondeurs :
Pour limiter la propagation d’éventuelles fissures, on disposera sur une distance E/2 un

ferraillage Ah.

E : étant l’entre axe des appareils d’appuis).

Ah = 0,125.Rmax /σs

Ah =1.33 cm2 soit : 4HA8=2.01 cm2

2-4-Armatures de surface et d’éclatement :
Frette supérieure : (ferraillage de surface) :

Ce sont des armatures capables de reprendre 4% Rmax

As =0.04.Rmax /σs =0.426cm2 soit : 2HA8=1.01 cm2

Placés à la face supérieure des dés d’appuis.

Frette inferieure : (ferraillage d’éclatement)

Les frettes sont disposées sur une profondeur Z tel que : h /3 < Z < h

As =0.10.Rmax /σs =1.08cm2 soit : 3HA8= 1.51cm2

Disposés en profondeur entre E/3 et E à partir de la face supérieure de l’appui.
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3)-Etude de joint de chaussée :

Les tabliers de pont subissent des variations dimensionnelles longitudinales dues au

retrait, au fluage et à la température. Pour éviter les efforts parasites susceptibles d’être

engendrés par ces variations, il convient de rendre le tablier librement dilatable par la

mise en place de joints de chaussées.

3-1- Calcul des joints :
Le calcul du joint se base principalement sur les deux combinaisons suivantes :

1- Le déplacement dû aux variations linéaires (fluage, retrait, température) plus

Le déplacement dû au freinage (Δ t +εf) < w.

2- Le déplacement dû aux variations linaires plus le déplacement dû au séisme

(Δ t +εS) < 1,3 w

w : le déplacement caractérise le type de joint de chaussée choisi, type Freyssinet

3-1-1- Déplacement dû aux variations linéaires :

Le déplacement dû aux variations linéaires est donné par :

Δt =Δf +Δr +ΔT = 1.361 cm=13.61mm.

3-1-2- Déplacement dû au freinage :

Le déplacement dû au freinage sera calculer  par la formule suivante :εf = T H/G S.

Avec G : module de déformation transversale.

-G = 9 kg/cm2 pour des variations lentes.

-G = 18 kg/cm2 pour des variations instantanées.

H= 30/20=1.5t /appareil

T =3cm (hauteur nette d’élastomère)

εs = 3 x 1.5x103 / 18 x 30 x 40 = 0.208 cm = 2.08 mm

3-1-3- Déplacement dû au séisme :

εf = T Hs/G S.

Hs =203.378/20=10.1689t
εf = 3 x 10.1689 x103  / 18 x 30 x 40 = 1.412 cm = 14.12 mm

3-2- déplacements combinés:
Δ t +εf = 13.61 + 14.12=27.73 mm.

Δ t +εs = 13.61 + 2.08 = 15.69 mm.

Le joint de chaussée choisi est : joint type Freyssinet FT50 ou équivalent.
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1)-INTRODUCION :

La pile est un appui intermédiaire supportant le tablier de l’ouvrage, elle se compose,
dans notre cas, d’un chevêtre en béton arme sur lequel repose le tablier par l’intermédiaire

des appareils d’appui, de cinq futs de forme circulaire permettant la transmission des
charges aux fondations et d’une semelle superficielle, vue le rapport du sol.

2)-PRE DIMENSIONNEMENT DE LA PILE :
2-1-Chevêtre :

Hauteur hc

1.00≤hc≤1.6m on prend

hc=1.2 m

Longueur du chevêtre Lc

Elle est égale à la largeur totale du tablier.

Lc =14.47/cos50°=22.5m

Largeur du chevêtre lc

lc=2× (c1+ c2+ c3+ c4+ c5)

c1=1.1875m

c2=0.175m
c3=0.075m

c4 > 0.2m

c4=0.3125m

lc=3.5 m

2-2-Fûts : hf

Leur rôle est de transmettre les efforts à la semelle, ils sont de forme cylindrique, de

diamètre généralement constant et ils ont les dimensions géométriques suivantes :
Un diamètre fixe à 1.40 m et des hauteurs mentionnées dans le tableau suivant :

Tableau 12-1

2-3-Semelle :
Longueur de la semelle : L=14.5/cos50°=22.5m

Hauteur de la semelle : h=1.7m

Largeur de la semelle : B = 6.4m

Ancrage de la semelle   : 1.64m

Béton de propreté : 0.10m.

Désignation pile

Côte projet (m) 870.416

Côte TN (m) 864.680

Côte de la fondation (m) 861.556

Hauteur de la pile (m) 8.86

Hauteur du Fût (m) 4.91

Figure 12-1: Pré dimensionnement du chevêtre
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2-4-pieu :
On utilisé des pieux de diamètre Ø=1.2 m (Fondation profonde).

3)-ETUDE DU CHEVETRE :
Le rôle du chevêtre est de transmettre les efforts provenant du tablier aux autres

éléments de la pile, à savoir les futs et la semelle. Il est conçu de manière à résister à son

poids propre ainsi qu’aux surcharges provenant du tablier.

3-1-Répartition des charges et surcharges sur le chevêtre :
3-1-1-Evaluation des réactions dues au poids propre du tablier :

Le poids propre du tablier = 813.536 t.

Le poids propre des dés d'appuis = 1.55 t
La charge reprise par chaque pile : RCP = G = 815.086t.

3-1-2-Répartition des surcharges sur la pile (calcul des réactions max) :

A. La surcharge A (l) :

 Une travée chargée :

A(l)=0.23+ =1.03t/m2

RT1 = 1.0310.532 / 2= 155.736 t

Figure 12-3: Schéma statique

Coupe longitudinale Coupe transversale
statique

Figure 12-2: les différentes coupes de la pile
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 Deux travées chargées :

A(2l)=0.23+ =0.69t/m2

Rmax =0.69 10.5 /2 = 202.1355 t

B. Chargement Bc :

 Chargement 1 : trois voies chargées sur 1 seul e travée.

S = 180 t , bC =0.95 , G =813.536t. δ =1.084.

R = [36  (32 + 30.5 + 21.5 + 20) + 18  (26 + 15.5)] / 32 = 140.34 t

Rmax = R 0.95 1.084 = 144.52 t

 Chargement 2 : trois voies chargées sur les deux travées.

R1 = [36 (32 + 30.5) + 12 26)] / 32 = 80.06 t

R2 = [36 (23+21.5) + 18 (27.5)] / 32 = 65.53 t

Rmax = (80.06 + 65.53)0.95 1.084 = 149.93 t

C. Charge Mc120 :

 Chargement 1 :

R T1 = ×28.95 = 99.516 t ; δ =1.08

R max = 99.516×1.074 = 106.88 t

Figure 12-4: Schéma statique

Figure 12-5: Schéma statique

Figure 12-6: Schéma statique

Figure 12-7: Schéma statique



CHAPITRE XII: ETUDE DE LA PILE

2011/2012 Page 111

 Chargement 2 :

R T2 = ×32 = 110t ; δ =1.074

R max = 110×1.074 = 118.14 t

D. Chargement D240 :

 Chargement 1 :

R max = (240 / 32) 22.7 = 170.25 t

 Chargement 2 :

R max = 2x(120 / 32)27.35 = 205.125 t

3-2-Combinaison d’action:

A L’ELS :
R1 = Rcp + 1.2 (RA(L))= 813.536 + 1.2 (202.1355)=1056.0986t

R2 = Rcp + RD240 = 813.536+205.125 = 1018.661 t

A L’ELU :
R1 = 1.35 R cp+ 1.6 (RA(L) )

R1=1.35×813.536+ 1.6 (202.1355) = 1421.69 t.
R2 =1.35 Rcp + 1.35 RD240

R2=1.35×813.536+ 1.35×205.125 = 1375.192 t.

La réaction la plus défavorable est celle du convoi A(l) à l’ELU : R1=1421.69t

Figure 12-8: Schéma statique

Figure 12-9: Schéma statique

Figure 12-10: Schéma statique



CHAPITRE XII: ETUDE DE LA PILE

2011/2012 Page 112

4)-SOLLICITATION HORIZONTALES SUR LA PILE :

Freinage dû à A(L)
A(L)=202.1355 t

H =
.

, × . ×
= 9.073 t

Freinage dû à Bc (camion de 30t) :

H= ×30×1.2=18 t

Vérification de Contraintes :
Condition normale:

σ max =
,

×
+

, ×

×
= 24.60 t/m2 < 30 t/m2

σ min =
,

×
-

, ×

×
= 21.67 t/m2

5)-ETUDE ET FERRAILLAGE DES ELEMENTS DE LA PILE :

5-1-CHEVETRE :

 Poids de (Tablier + Surcharge):

1-A l’ELS :

P1 =
.

.
= 46.938t/ml

 Poids de chevêtre :

P2 =3.5×1.2 ×2.5 =10.5 t/ml

 Poids totale sur le chevêtre :

PT= 57.438t/ml.

2-A l’ELU :

P1 =
.

.
= 63.186t/ml

 Poids de chevêtre :

P2 =3.5×1.2 ×2.5×1.35 =14.175 t/ml

 Poids totale sur le chevêtre :

PT= 77.361t/ml.

Figure 12-11: coupe longitudinale de la semelle.
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5-1-1Les diagrammes du moment fléchissant et effort tranchants :

1-Les diagrammes du moment fléchissant :

A l’E.L.S

A l’E.L.U

2-Les diagrammes des efforts tranchants :

A l’E.L.S

Figure 12-12: Schéma statique

Figure 12-13: Schéma statique

Figure 12-14: Schéma statique
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A l’E.L.U

5-1-2-Ferraillage du chevêtre à la flexion :

fc28=27 MPa

Acier FeE50 A (Fe=500MPa)
Le calcul est fait selon les règles de BAEL91

Ferraillage longitudinale :
On a une fissuration préjudiciable alors on fait le ferraillage selon BAEL a L’ELS

A l’ELS :
Ferraillage supérieur :

Section d’armature supérieure (sur appui)
On a :

M-
max = 120.692 t.m

=0.6 fc28=0.6x27=16.2 MPa

=250 MPa

X= ; X=0.492m

Z=d-x/3=1.08-0.492/3=0.916m

=1/2 b.x. .Z=1277.65 t.m

Mser≤ donc S.S.A.C

Aser=
Ź

Ź = ( ; − / 3) = .
Aser=70.99 cm2

Condition de non fragilité :

A ser ≥
. × × ×

. Aser ≥ 38.60 cm2

Figure 12-15: Schéma statique
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Conclusion :
A(s)=70.99 cm2 on prend 9HA32(72.38cm2)

Ferraillage inferieur :
Section d’armature inférieure (en travée)
On a :

M+
max = 52.028 t.m

=0.6 fc28=0.6x27=16.2 MPa

=250 MPa

X= ; X=0.492m

Z=d-x/3=1.08-0.492/3=0.916m

=1/2 b.x. .Z=1277.65 t.m

Mser≤ donc S.S.A.C

Aser=
Ź

Ź = ( ; − / 3) = .
Aser=30.60 cm2

Condition de non fragilité :

A ser ≥
. × × ×

. Aser ≥ 38.60 cm2

Conclusion:
AS=38.60 cm2 on prend 9HA25 (44.18 cm2)

Armatures transversales :

τu =
×

≤ ̅ ; ̅ = min
. ×

,4

Avec : τu : contrainte tangentielle dans le béton.

Vu : effort tranchant maximum à l’appui à l’E.L.U

τu =
.

. × .
=0.400 MPa ; =2.7 MPa

τu < condition vérifiée.

Alors les armatures transversales ne sont pas nécessaires, cependant il faut prévoir

des cadres de HA12 avec St =10 cm sur appui et St = 15cm en travée.

≥
( . × × )

. ×
×

Donc Ast ≥ -3.5688 cm2 , Avec : k =1 pas reprise de bétonnage.
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Amin ≥
, × ×

Amin ≥ 4.2 cm2

Donc : At = max (A , Amin) = 4.2 cm2

Ast≥ 4.2 cm2 Soit Ast = 4.52 cm² : 2 cadres HA12.

Espacement st :

st ≤ min(0.9d ; 40cm) =40cm

st =15 cm < 40 cm donc verifiée.

5-1-3- Etude du chevêtre à la torsion :

Moment de torsion a l’E.L.U :

Mt=R1×d

Une travée chargée par A(l)

Mt1 = 155.736×1.6 ×1.1875 =295.898 t.m
Moment de torsion du aux efforts de freinage :

R max = 18 t.

Mt2 = 18 x 1.2= 21.6 t.m
Moment de torsion du aux charge permanente du tablier :

R max = 813.614 /2 =406.807.

Mt3 = 406.807 x 1.35 x1.1875 =652.162 t.m

Mmax =max (Mt1, Mt2 , Mt3) = Mt3 =652.162 t.m

Mtorsion /appuis =
.

= 65.2162 t.m

On doit verifier que :

u (V)u (M) u adm
τu(V) : contrainte de cisaillement due a l’effort tranchant.

τu(Mt) : contrainte de cisaillement due a la torsion.

tu : contrainte de cisaillement limite

Pour déterminer le ferraillage nécessaire pour résister aux efforts de torsion on

considère une section de forme rectangulaire.
Les essais ont montré que la partie centrale d’une section pleine ne jouait aucun

rôle dans l’état limite ultime de torsion, donc pour calculer les contraintes de torsion
dans une section pleine, on remplacera la section réelle  par une section creuse dont

l’épaisseur fictive de la paroi adoptée par les règles BAEL est égale à  e = a/12
a : diamètre du plus grand cercle inscriptible dans la section du chevêtre.et la Largueur
du chevêtre lt telle que :

l t = b si b ≤ x + h.
l t = x + h si b > + .

Figure 12-16 : calcul du  moment de torsion
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b=3.5m

h=1.2m

x=1.5m

⇒ lt=2.7m

On a a =1.2 m  e  a /120.1 m

 : Air de contour

m2 

u adm min (0.1 fc28 ; 3 MPa) = 2.7 MPa





La contrainte tangentielle :

τu(v) = = 0.400 MPa

τu(Mt) =
× ×

=0.1098 MPa

Donc : τu = 0.400+0.1098 =0.5098MPa <2.7MPa donc vérifier.

5-1-4-Ferraillage du chevêtre à la torsion :

Armatures longitudinales :

As ≥
× ×

××
=23.40 cm2

Avec U : périmètre extérieur : U =2× (2.7+1.2)= 7.8 m.

Donc : on prend 8 HA20.
Armatures transversaux :

Les armatures transversales peuvent être déterminées en sachant qu’elles ont un
volume relatif égal au volume des armatures longitudinales de torsion.

Elles sont constituées par des cadres avec dont les plans sont normaux à la ligne
moyenne.

At 2 ≥
× ×

××
= 0.60 cm2 avec: St = 20 cm.

At = At1 +At 2 (d’après SETRA).

D’ou: At = At1 +At2 =4.2+0.60 =4.8 cm2

Soit At = 4.8 cm² ⇒ 3 cadres HA14
Alors les armatures transversales ne sont pas nécessaires, cependant il faut prévoir des

cadres de HA14 avec St = 10 cm sur appui et St = 20 cm en travée.

Figure 12-17 : Section de torsion.
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Verification de la contrainte d’adhérense :

τs =
×

, =0,6 Ψ2ft28 = 0.6×1.52×2.22 =2.99 MPa

Avec U : périmètres des armateurs tendus =9x78.5+8x62.8=1.2089m.

τs =
×

=
.

. × .
=1.159MPa

1.588 MPa <2.99 MPa Vérifie.

5-2-CALCUL DE FUT :
Les fûts ont pour rôle de transmettre aux fondations les efforts dus aux charges et

surcharges. Ils sont Encastrés sur la semelle et le chevêtre.

a) Caractéristique de fût
Hauteur de fût : h= 4.91 m

Diamètre de fût : φ = 1.4 m

Nombre du fût : n= 5 fûts

b) Evaluation des charges et surcharges dans les conditions normales
b-1- Charge verticale

charge permanent

Poids propres du tablier/ fût = 162.707 t

Poids propres du chevêtre/ fût = 47.250 t

Poids propres de fût = 18.896 t

Le poids propre des dés d'appuis/ fût = 0.31t

Donc : le poids totale/ fût = 229.163 t

Les surcharges :

A(l)

NA(l) =202.1355 t

L’effet par fût :
.

=40.427 t

D240 : ND240=205.125 t

Figure 12-18 : Ferraillage du chevêtre
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L’effet par fût :
.

=41.025 t

b-2-Charge horizontale :
L’effet de freinage dû à A (L) :

L’effort de freinage revenant à la pile :
.

= 4.18 t

L’effet par fût :
.

= 1.8146 t

Freinage dû au BC :

L’effort de freinage revenant à la pile : 18 t

L’effet par fût : = 3.6 t

Effet du au vent :

Le vent agit sur une surface latérale du pont avec une intensité q = 0,25 t/m2. Tablier :

Fûts + chevêtre = 0.25(5x 1.4 x 4.91 + 3.5 x 1.2) = 9.642

L’effet par fût :
.

= 1.928 t

Tableau récapitulatif Sollicitations dans les futs :

Tableau 12-2

Combinaison des efforts a Condition normales.

A E.L.U

1.35G+kQ k =
.

. .

A E.L.S

G+kQ                             k = . .
ELA: G+ Fséisme

On obtient les résultats suivants.

Désignation Efforts

horizontal

(MN)

Efforts verticaux

(MN)

Bras de levier (m) Moment a la

base (MN.m)

Poids propre du tablier / 1.62707 / /

Poids propre du Chevêtre / 0.47250 / /

Poids propre du fut / 0.18896 / /

A(L) / 0.40427 / 0.4800

D240 / 0.41025 / 0.4872

Séisme verticale / 0.17164 / /

Freinage sous A(L) 0.01814 / 6.295 0.1142

Freinage sous B(c) 0.036 / 6.295 0.2266

Vent 0.01928 / 3.1475 0.0607

Séisme du tablier 0.4068 / 6.295 2.5608

Séisme du chevêtre 0.1181 / 5.51 0.6507

Séisme du fut 0.0472 / 2.455 0.1159
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Conditions H(MN) N (MN) M(MNm)

E.L.U 0.048 3.7363 0.3021

E.L.S 0.036 2.2774 0.2266

E.L.A 0.5721 2.4602 3.3274

c) Vérification de flambement du fût :

Il faut vérifier que : λ <

λ : élancement de la pièce : λ =

lf : longueur de flambement.

I : rayon de giration.

lf =0.5 l =0.5×4.91 =2.455 m

I =
∅

=0.35 m, Ø : diamètre de fut.

λ =
.

.
=7.014

50

=max

Min(67e0/Ø ;100)

e0 = =
.

.
=0.081 m

∅
= 0.058

50

=max

Min(3.886 ;100)=3.886

Donc : =50

On a : λ < donc pas de risque de flambement .

d) Ferraillage du fût :

Le fût est soumis à un moment fléchissant et un effort normal donc il sera calculé
en Flexion composée .on fait seulement le ferraillage du fût le plus sollicité n°II avec

Sollicitation D240 prise en compte.

d-1-Ferraillage longitudinale :

Selon l’abaque de Walther on a :

h : l’enrobage. h=3cm

D : diamètre de fut .D=140cm

=
,

,
=0.021

=3.7363MN = 0.3021MN.m

Tableau 12 -3
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= 0.090 ; = 0.005

Nr : effort normal

ß : résistance du béton

en fonction des valeurs obtenues, on tire de l’abaque la valeur de .

=0.10 (tirés par l’abaque de WALTHER)

= ×

ω : degré mécanique d’armature.

Fa : aire totale de l’armature passive

D’où : Fa =83.126cm2.

soit 27HA20 de Fa =84.82 cm2

d-2-Armatures transversales :

Pour l’armature transversale, On prend des cerces de HA14 espacés de 20cm en zones

courantes et de 15 cm en zones de jonction.

-5-3-ETUDE DE LA SEMELLE :

A-Evaluation des efforts a la base de la semelle :

En plus des efforts calculés pour l’étude des futs, on doit tenir compte des efforts
due aux poids propre de la semelle et des terres.

FIGURE 12-20: Schéma statique

Figure 12-19 : Ferraillage du fût
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Combinaison des efforts a Condition normale.

A E.L.U

1,35G+kQ k =
,

, .

A E.L.S

G+kQ k = , .

ELA: G+ Fséisme

On obtient les résultats suivants.

B-Etude de la stabilité et de la résistance de la fondation :

Longueur de la semelle L =22.50m

Largeur  de la semelle B =6.4m

Diamètre du fut D =1.4 m

B-1-Condition de stabilité :

Désignation Efforts

Horizontal

(MN)

Efforts

Verticaux

(MN)

Bras

de levier (m)

Moment

a la base

(MN.m)

Poids propre du tablier / 8.1353 / /

Poids propre du Chevêtre / 2.3625 / /

Poids propre du fut / 0.9448 / /

Poids propre de la semelle / 6.12 / /

Poids de terre / 4.2509 / /

A(L) / 2.0213 / /

D240 / 2.0512 / /

Séisme verticale / 1.3172 / /

Freinage sous A(L) 0.0907 / 7.995 0.7251

Freinage sous B(c) 0.18 / 7.995 1.4391

Séisme du tablier 2.0338 / 7.995 16.2602

Séisme du chevêtre 0.5906 / 7.21 4.2582

Séisme du fut 0.2362 / 4.155 0.9814

Séisme du semelle 1.53 / 0.85 1.3005

H(MN) N (MN) M(MN.m)

E.L.U 0.24 26.9436 1.9188

E.L.S 0.18 19.988 1.4391

E.L.A 4.3906 18.8798 22.8003

Tableau 12 -5

Tableau 12 -4
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e0 =
Aucun soulèvement n’est toléré : ≤

Léger soulèvement est toléré : ≤ ≤

B-2- Condition de résistance au sol :

Aucun soulèvement n’est toléré : σm= ≤

Léger soulèvement est toléré : σ3= ≤

Avec :

σ1=
×

1 + et σ2=
×

1 −

Tableau 12 -6

B-3-Stabilité de la fondation et résistance au sol.
Condition de non renversement :

B’ =3 − ≥ .

On a :

E.L.U : e0=0.0712 m donc : B’ =9.3864 m > . Vérifier.

A.Conclusion :
La semelle de la fondation est stable au renversement et résiste bien a la réaction du sol.

B. Ferraillage de la semelle :
Effort revenant à chaque pieu

Les pieux présentent une symétrie par rapport (XOY) :
Chaque fut ramène un moment est un effort normal.

L’effort normal qui revient à chaque pieu est donné par la formule suivante :




2

y

2

x
i

x

xM

y

yM

n

N
N

Avec les hypothèses suivantes :
- Déformation pieu-semelle proportionnelle à la charge.

- Semelle infiniment rigide.
- Pieux identiques.

Condition normale :

e0 (m) B/6(m) B/4(m) σ1MPa σ2 MPa σm MPa σsol MPa

E.L.U 0.0712 1.067 1.6 0.1996 0.1295 0.1821 0.300

E.L.S 0.0720 1.067 1.6 0.148 0.1294 0.1433 0.300
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ELU :

N max =
.

+
. × .

× .
= 2.334 MN

N min =
.

–
. × .

× .
= 2.156 MN

ELS :

N max =
.

+
. × .

× .
=1.732 MN

N min =
.

–
. × .

× .
= 1.599 MN

Condition sismique :

ELA :

N max =
.

+
. × .

× .
= 2.628 MN

N min =
.

–
. × .

× .
= 0.518 MN

Condition R max(MN) R min(MN)

Normale E.L.U 2.334 2.156

E.L.S 1.732 1.599

E.L.A 2.628 0.518

D-1-Ferraillage de la semelle (méthode des bielles) :

D-1-1- Armatures transversales inférieures :

La Condition de la méthode est :
α ≥ 45

≥ −

On a: tgα = = 1.172 donc :α =49.530 c’est vérifier.

− = 1.45 m ≤ h c’est vérifier.

A= ×

Tableau 12 -7

Figure 12-21:Schéma représenter coupe
transversale sur la semelle
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Condition N(MN) AS (cm2)

Normale E.L.U 2.334 66.359

E.L.S 1.732 49.243

E.L.A 2.628 49.811

On a AS =66.359 cm2, on prend 15 HA25 (As1= 73.63cm2.)

L’espacement est de St =
∅

= =20cm .

Les armatures transversales sont placées dans les bandes axées sur les pieux,

ayant pour largeur (L) telle que : L= h + Ø pieux=2,9 m.
Entre les différents bandes, on placera des armatures de répartitions tel que :

A1 ≥ =
.

=24.54 cm2, soit 13HA16 Ainf1 = 26.14 cm2.

D-1-2- Armatures longitudinales inférieures dans la semelle :

Elles jouent un rôle de répartition dans la transmission des efforts entre les fûts et
les pieux de fondation.

Ali ≥ =
.

=24.54 cm2, soit 13HA16 Ainf1 = 26.14 cm2.

L’espacement est de St =
∅

= ≈20 cm

D-1-3- Armatures transversales supérieures :

Ats = =
.

=7.363 cm2, Soit : 13 HA12. Asup= 14.70 cm2.

L’espacement est de St =
∅

= =20cm

D-1-4- Armatures longitudinales supérieures :

Als = =
.

=24.54 cm2, soit 13 HA16 Ainf1 = 26.14 cm2.

D-1-5- Armatures latérales :

Ala = =
.

=7.363 cm2, Soit : 13 HA12. Ala= 14.70 cm2.

A la base des cadres verticaux, on placera les armatures transversales sous forme de

chaises en HA12 espacées de 1 m.

Tableau 12-8
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Chaise 12chaque 1m 13HA16

H=6m

 + h=2.9m     13HA16 15HA25

L=22.5m
Figure 12-21:Ferraillage de la semelle (nappe inférieure)

Armature latérale 13HA16, St=0.20m

HA12

H=6m

13HA12. St=0.20m

L=22.5m
Figure 12-22: Ferraillage de la semelle (nappe supérieure).

-5-4-LES PIEUX :
Les fondations sur pieux sont utilisées quand le sol de surface n’a pas une bonne
portance, ce qu’il faille descendre à une grande profondeur jusqu’au bon sol
(substratum). La disposition des pieux dépend des impératifs suivants :

Une disposition symétrique pour éviter les tassements différentiels, Centré sous
les efforts pour assurer une diffusion directe des charges.

N.B: On ne tiendra pas compte du flambement pour le calcul des pieux car la
butée des terres est toujours suffisamment pour s’y opposé.

5-4-1Action sur les pieux :

Le comportement d’un élément flexible dans le sol peut s’exprimer
mathématiquement à l’aide de l’équation différentielle du 4éme ordre :

EI× + =0
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b : Diamètre du pieu.

CU: Module de réaction du sol.

y : Déplacement en tête du pieu.

Une solution de cette équation est de la forme : α =

α : Longueur élastique du pieu.

Calcul de λ :

b = ∅ = 1.2 m

CU =3.5 kg/cm3

E : module d’élasticité du béton = ⅓11000 (35) = 3.6 ./10 25 cmkg

I : moment d’inertie du pieu I =


=
 .

= 61017.10 x cm4

λ = =0.231 m-1.

l : Coefficient d’amortissement du module de WARNER.

D’où : λL = 0.231×15 = 3.465 avec L = 15 m.

 Effort tranchant en tête du pieu :

 Condition normale :
Freinage = 18 t.

Le vent = 1.928 t.

H = 18 + 1.928 = 19.928 t. D’où : P =
12

H
= 1.66 t/pieu.

 Condition sismique :

Séisme = 203.384 t.

H = 203.384 =203.384 t. D’où : P =
12

H
= 16.949 t/pieu.

Calcul des pieux par la formule de WARNER :

Figure 12-23
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La méthode de WARNER permet de donner des moments fléchissant auquel,

le pieu est soumis en différents points, à l’aide de la formule suivante :

PM

PM
EI  




20 

Notre pieu est encastré à la semelle en tête donc la seule déformation qui peut se
produire, est le déplacement avec rotation nulle.

PM

P
M)z(M  




M : Moment en tête du pieu

 : Coefficient d’amortissement =


1
.

PM   ,
: Donnés par les abaques de WARNER en fonction de L.

M(z) = PM

PM
EI  




20  =0 M = -






 P

M

P  .











54.126.14

43.116.13

MP

MP

L

L








L= 3.465  .481.1206.1  MP  

 Condition sismique : pieutP /949.16  ..75.59 mtM 

Valeurs des coefficients M , P en fonction de Z : (Abaques de WARNER).

Z

).( pM

0.1L 0.2L 0.3L 0.4L 0.5L 0.6L 0.7L 0.8L

M 0.98 0.88 0.72 0.49 0.33 0.20 0.10 0.05

P 0.32 0.52 0.59 0.54 0.45 0.30 0.17 0.07

Tableau 12-9

Détermination des moments tout le long du pieu : PM

P
MzM  


 )( .

 Condition sismique : PMzM   
231.0

949.16
75.59)(

Tableau récapitulatif donnant les moments en fonction de Z :

Z

).( pM

0.1L 0.2L 0.3L 0.4L 0.5L 0.6L 0.7L 0.8L

C.S -35.077 -14.428 0.268 10.342 13.299 10.061 6.498 2.148

Tableau 12-10

D’après les résultats donnés par le tableau des moments, on constate que les

sollicitations des conditions sismiques sont les plus défavorables:

Mmax=- 59.75 t.m.
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5-4-2 Ferraillage des pieux :

Le ferraillage est fait à l’aide des abaques de Walther (voir annexe). Le pieu est

considéré comme une pièce soumise à la flexion composée :   N = 173.2 t.

Mma = 59.75 t.m.

.0126.0
2


W

r

DR

M



ω = 0.07.

.0438.0
2


W

r

R

N



.39.5507,0 2

2
cmF

R

F
a

W

fa 



 On prend 12 HA25 pour AS = 58.90 cm2.

Condition de non fragilité :
As ≥113cm

2
(As : section des armateurs)

58.90 ˂113cm
2. Non vérifie. On prend AS = 113 cm2 soit 25 HA25

Armatures transversales :
On prendra des cerces hélicoïdales avec de HA14 et un espacement de 20 cm

dans la zone courante et 15 cm dans la zone de jonction.

Figure 12-24:  Ferraillage de pieux.

25HA25

Cerce HA14

St

St =20 cm

(Zone courante)

St= 15 cm

(Zone de jonction)
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1)- INTRODUCTION :
La culée est l’un des éléments fondamentaux dans l’ensemble de la structure du

pont, elle sert comme appui extrême du tablier du pont mais son rôle principal est
d’assurer le raccordement de l’ouvrage au terrain de façon à avoir une continuité entre la
chaussée de la route et celle portée par le pont.
Il existe deux types de culées :

 Culée à mur de front (Remblaie).
 Culée enterrée.

Le choix de la culée peut se faire progressivement, il résulte une analyse englobant :

 La nature et le mode de construction du tablier.

 Les contraintes naturelles du site.

 Les contraintes fonctionnelles de l’ouvrage.

2)- Implantation des culées :

La hauteur de la culée sera évaluer par la formule suivante: Hculée=côte projet – côte fondation.
L’ensemble des cotes définissants la position des culées est mentionnée dans le tableau
suivant :

Désignation Culée1 Culée2

Point kilométrique 115+634.973 115+702.338

Côte projet (m) 870.409 869.531

Côte TN (m) 867.631 865.910

Côte de la fondation (m) 865.189 861.931

Hauteur de la culée (m) 5.22 7.60

Tableau 13-1

3)-Pré dimensionnement des culées :

On s’intéresse du dimensionnement de la culée la plus haute (culée 2).

3-1- Mur garde grève :

 Hauteur : H =  1.93m.

 Epaisseur (couronnement) : Hculée = 7.60m > 6m. E=0.40m
(selon SETRA).

 Longueur : et celle du tablier =14.50m.

3-2- Mur de front :

 Hauteur : H = 7.6 –2.93  = 4.67m.

 Epaisseur : Ef = 1.70m_0.9m.

 Longueur : et celle du tablier =14.50m

3-3- Sommier d’appuis :

 Largeur : S = 1.30m.

 Longueur : 14.50m.
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3-4- La semelle :

 Epaisseur : 1m.

 Largeur : 6m.

 Longueur : 23.20m.

 Ancrage : 1.50m.

 Béton de propreté : 0.10 m.

On utilisé des pieux de diamètre =1.2 m (Fondation profonde).

3-5- Mur en retour :

Le mur en retour a une épaisseur constante de 0.30 m pour un bon ferraillage et un bon

bétonnage. Il a une longueur de 4.57 m et hauteur de 6.4m celle de la culée.
Détermination de A1 et A2 :

A1 = 1.22 m.

A2 =  4.18 m.

1m

A1=1.22m   H = 6.4m

A2=4.18m

FIGURE13-1 Pré dimensionnement de mur en retour.

3-6- Dalle de transition :

La dalle de transition présente la même dimension transversale que le mur garde grève,
on peut dimensionner cette longueur par la formule suivante :

L = 6.10 m.

H : hauteur de remblais = H (mur de front + mur garde grève) = 6.47 m.

Elle est coulée sur un béton de propreté avec une épaisseur constante de 30cm, elle est
ancrée dans le corbeau d’appuis de par l’intermédiaire des goujons. Elle est mise en place
avec une pente de 10%.

Figure13-2 Pré dimensionnement de la dalle de transition.

6.1m

0
.3

m
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3-7- Le corbeau :
0.3m

 Hauteur : H1 = 0.4 m.

 Hauteur : H2 = 0.25 m. 0.25m

 Epaisseur : Ef = 0.3 m.

 Longueur : L = 14.50 – 2 x 0.3 = 13.9 m. 0.4m

0.15m

Figure13-3 Pré dimensionnement du corbeau.

4)- Evaluation des efforts sollicitant la culée :

4-1- Détermination  du coefficient de poussée kah :

   
 
































cos

cos

)cos().cos(

)sin().sin(
1.²cos

cos

2

2

kkah

Avec :  = 32° : angle de frottement interne du remblai.

 = 0 : fruit de mur de soutènement.

 = 0 : angle de talus avec l’horizontale.

 = 0 : angle de frottement remblai-culée.

)²1(² vHk  

V

Htg








1
)

1
(

V

Harctg








Le coefficient de poussée pour les déférents est présenté dans le tableau ci-

dessous :

Désignation H V  kah

Condition sismique 0.25 -0.075 0.958 0.4645

0.25 +0.075 1.104 0.5032

Condition normale 0 0 1 0.3072

Tableau 13-2

4-2- Calcul des sollicitations :

Le tableau suivant donne l’ensemble des moments et efforts agissants sur la culée

pour les trois cas existants :
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Désignation P PH (1+V)P V H MR MS

Mur garde

grève

C.N:1.93x0.4x14.5x2.5=27.98 0.00 27.98 6.64 4.00 0 111.92

H + V+ 6.99 30.08 6.64 4.00 46.4136 120.32

H + V- 6.99 25.88 6.64 4.00 46.4136 103.52

Corbeau

C.N :(0.195/2) x14.5x2.5=3.53 0.00 3.53 7.09 4.35 0 15.3555

H + V+ 0.88 3.79 7.09 4.35 6.2392 16.4865

H + V- 0.88 3.27 7.09 4.35 6.2392 14.2245

Mur en

retour1

C.N : 1x4.57x0.3x2.5x2=6.86 0.00 6.86 7.1 6.49 0 44.5214

H + V+ 1.71 7.37 7.1 6.49 12.141 47.8313

H + V- 1.71 6.35 7.1 6.49 12.141 41.2115

Mur en

retour2

C.N :(8.75/2)x0.3x2.5x2=6.56 0.00 6.56 4.8 6.6 0 43.296

H + V+ 1.64 7.05 4.8 6.6 7.872 46.53

H + V- 1.64 6.07 4.8 6.6 7.872 40.062

Mur en

retour3

C.N 2.75x4.3x0.3x2.5x2=17.7 0.00 17.7 3.15 5.5 0 97.35

H + V+ 4.43 19.03 3.15 5.5 13.9545 104.665

H + V- 4.43 16.37 3.15 5.5 13.9545 90.035

Mur de

front

C.N :5.66x14.5x2.5=205.18 0.00 205.18 3.40 2.95 0 605.281

H + V+ 51.29 220.57 3.40 2.95 174.386 650.681

H + V- 51.29 189.79 3.40 2.95 174.386 559.880

Semelle

C.N : 6x1x23.20x2.5= 348 0.00 348 0.5 3.8 0 1322.4

H + V+ 87 374.1 0.5 3.8 43.5 1421.58

H + V- 87 321.9 0.5 3.8 43.5 1223.22

Poids des

terres sur

DDT

C.N : 1.107x1.8x14.5=28.89 0.00 28.89 7.60 7.25 0 209.452

H + V+ 7.22 31.06 7.60 7.25 54.872 225.185

H + V- 7.22 26.72 7.60 7.25 54.872 193.72

Dalle de

transition

C.N :6.1x0.3x2.5x14.5=66.34 0.00 66.34 7.30 7.25 0 480.965

H + V+ 16.59 71.32 7.30 7.25 121.107 517.07

H + V- 16.59 61.36 7.30 7.25 121.107 444.86

Remblai sur

semelle 1

C.N:23.20x6x2.6x1.8=651.46 0.00 651.46 4.00 5.2 0 3387.59

H + V+ 162.87 700.32 4.00 5.2 651.48 3641.66

H + V- 162.87 602.60 4.00 5.2 651.48 3133.52

Remblai sur

semelle 2

C.N :23.2x1.5x2.5x1.8=156.6 0.00 156.60 1.75 1.25 0 19.575

H + V+ 39.15 168.35 1.75 1.25 68.5125 210.437

H + V- 39.15 144.86 1.75 1.25 68.5125 181.075

Tablier

C.N : 813.536 0.00 813.536 6.07 3.00 0 2440.60

H + V+ 203.38 874.55 6.07 3.00 1234.516 2623.65

H + V- 203.38 752.52 6.07 3.00 1234.516 2257.56

Surcharges

sur remblai

(1t/m2)

C.N : 1.2x14.5x6.1=106.14 0.00 106.14 7.30 7.25 0 769.515

H + V+ 26.54 114.10 7.30 7.25 193.742 827.225

H + V- 26.54 98.18 7.30 7.25 193.742 711.805

TOTAL

C.N : 0.00 2438.77 / / 0 9547.83

H + V+ 609.69 2621.69 / / 2628.736 10453.3

H + V- 609.69 2255.87 / / 2628.736 8994.69
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Calculs des poussées dues aux terres :

Désignation P H  P V MR

Mur GG + Mur

Front

0.3072x1.8x14.5x (6.6)2/2 174.63 3.2 558.816

0.5032x1.8x14.5x(6.6)2/2 286.05 3.2 915.36

0.4645x1.8x14.5x(6.6)2/2 264.05 3.2 844.96

Semelle

0.3072x1.8x23.2x (1)2/2 6.41 0.33 2.1153

0.5032x1.8x23.2x(1)2/2 10.51 0.33 3.4683

0.4645x1.8x23.2x(1)2/2 9.69 0.33 3.1977

Tableau 13-3

Calculs des poussées dues aux Surcharges :

Désignation P H  P V MR

Mur GG + Mur

Front

0.3072x1.2x14.5x 6.6 35.28 4.3 151.704

0.5032x1.2x14.5x6.6 57.79 4.3 248.497

0.4645x1.2x14.5x6.6 53.34 4.3 229.362

Semelle

0.3072x1.2x23.2x 1 8.55 0.5 4.275

0.5032x1.2x23.2x1 14.01 0.5 7.005

0.4645x1.2x23.2x1 12.93 0.5 6.465

Tableau 13-4

Tableau récapitulatif donnant les moments et efforts globaux :

Désignation Condition H  P (1+V)P MR MS

TOTAL

C.N 224.87 2438.77 716.9103 9547.83

H + V+ 978.05 2621.69 3803.0663 10453.3

H + V- 949.7 2255.87 3712.7207 8994.69

Tableau 13-5

4-3- Vérification de la culée :
4-3-1 Vérification du tiers central :

 C.N : on doit vérifier que : '
2

1
6

6

6
X

B
em

B
EMAX 

Avec
P

MM
X

V

Rs

)1(

)(
'









et B: la largeur de la semelle.

 C.S: Emax = B / 4 = 1.5 m > e = B/2 – X’.

'
2

5.1
4

6

4
X

B
em

B
EMAX 

Les résultats sont regroupés sur le tableau ci-dessous :

Condition   Pv )1(   RM  SM
X’ Emax e Vérification

C.N 2438.77 716.91 9547.83 3.62105488 1 -0.6210548 Vérifie

H + V+ 2621.69 3803.06 10453.3 2.53662332 1.5 0.46337668 Vérifie

H + V- 2255.87 3712.72 8994.69 2.34143368 1.5 0.65856632 Vérifie

Tableau 13-5
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4-3-2 Vérification au glissement :

 C.N : en condition normal le coefficient de sécurité au glissement (C.S.G) égale à

1.5, donc on doit verifier que : 5.1
)1(







P

P

h

v






 C.S : en condition sismique le C.S.G vaut1.

Donc on vérifie que: 1
)1(







P

P

h

v






Les résultats sont regroupés sur le tableau ci-dessous :

Condition  Ph   Pv )1(   R GSC .. Vérification

C.N 224.87 2438.77 0.55 5.9648841 1.5 Vérifie

H + V+ 978.05 2621.69 0.55 1.4742901 1 Vérifie

H + V- 949.7 2255.87 0.55 1.3064425 1 Vérifie

Tableau 13-6

4-3-3 Vérification au renversement :

 C.N : en condition normal le coefficient de sécurité au renversement (C.S.R)

égale à 1.5. donc on doit vérifier que : 5.1



R

S

M

M

 C.S : en condition sismique le C.S.R vaut1.

Donc on vérifie que: 1



R

S

M

M

Les résultats sont regroupés sur le tableau ci-dessous :

Condition  RM  SM R RSC .. Vérification

C.N 716.9103 9547.83 13.318026 1.5 Vérifie

H + V+ 3803.0663 10453.3 2.74865048 1 Vérifie

H + V- 3712.7207 8994.69 2.4226681 1 Vérifie

Tableau 13-7

5)- Etude et ferraillage de la culée :

5-1 Mur garde grève :

5-1-1 Evaluation des efforts sur le mur garde grève :

Le mur garde grève est soumis essentiellement à l’action de :
 Forces verticales :

- Du poids propre.
- De la réaction d’une charge directement appliquée sur le mur.
- De la réaction de la dalle de transition.

 Forces horizontales :

- Poussée des terres.
- Poussée d’une charge locale située en arrière du mur garde-gréve.
- Forces de freinage d’un essieu lourd du camion Bc.
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Pt

h/3

1.93m

0.40m

Poussée des terres :

Elle est donnée par la formule suivante: Pt = 2...
2

1
hKa 

Le moment dû à l'effort de poussée est donné par la formule : Mt = hPt ..
3

1
= 3...

6

1
hK a 

Avec Ka:Coefficient de poussée des terres.

Ka = 






 
24

2 
tg = 0.307

 = 1.8 t/m3 : Poids volumique des terres.

h= 1.93 m : Hauteur du mur garde grève

 = 32° : Angle de frottement interne du sol.

D'où Mt = 0.66 t.m/ml Figure13-4Poussée des terres sur le mur.

Poussée d’une charge locale située en arrière du mur garde grève :

D'après les documents ''SETRA'', seule la sollicitation engendrée par les camions type
BC (poussée des charges locales) étant la plus défavorable, l'effort nominal étant produit
par les deux roues arrières de 6t chacune des deux camions accédés, placés d'une manière
tel que les rectangles d’impact soient en contact avec la face  arrière du mur garde grève.
Les charges réelles (02 roues de 6t distantes de 0.5 m) sont remplacées par une roue
équivalente uniforme de 12t répartie sur un rectangle de (0.25m x 0.75m). Il sera admis
que la pression sur le rectangle d'impact ainsi défini se répartira à 45° latéralement et en
arrière du mur.

Figure13-5 Poussée de la charge locale située en arrière du mur.

Le moment d'encastrement à la base du mur garde grève aura pour expression la formule

suivante : Mp =
h

K

275,0

12

   

h

dx
x

xh

0
25,0

Avec: K = Ka.bc..

Coefficient de pondération. =1.6 à ELU et 1.2 à ELS.

bc = 1.1 : coefficient de pondération du système Bc.

 = 1 : coefficient de majoration dynamique pour une charge sur remblai.

Ka = 0.307.

h = 1.93m.

KELS = 0.307 x 1.1 x 1 x 1.2 = 0.405.

KELU = 0.307 x 1.1 x 1 x 1.6 = 0.54.

Mp =    93,1

0
25,0ln1,2

275,0

12
xx

h

K




0.25+ x

0.75m

45°

45° 45° 45°

h

0.25m

0.75+ 2h0.25+ h

x
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ELU : Mp =4.86 t.m/ml.

ELS : Mp =3.65 t.m/ml.

Moment du à la force de freinage :

On considère que l’effet d’une seul roue et l’on a admet une répartition des efforts
suivant des directions inclinées à 45° à partir du bord du rectangle d’impact d’où

lf = 0.25 + 2h = 4.11m.

Mf = 
h

h

225.0

.6


= 2.82 x  .

ELU : Mf =4.51 t.m/ml.

ELS : Mf =3.38 t.m/ml.

Le moment total à l'encastrement: MELU = 1.35 Mt + (Mp + Mf) = 10.26 t.m/ml.

MELS = Mt + (Mp + Mf) = 7.69 t.m/ml.

5-1-2 Ferraillage :

Horizontalement :

Supposent  a une section rectangulaire b=1.93m, h= 0.4 m.
Le ferraillage se fait en flexion simple par une bande de 1m linéaire à l’E.L.S : fc28 = 27
MPa ; b0 = 1m ; d=0.36m

MPanff tjest 3.207)110;
3

2
min(  Et .MPa2,16f6,0 28cbc 

d.
15

.15
X

stbc

bc




 =0.194 m

Z= d- x/3  =0.295 m

mtXZbM bc .3.46194.0295.02.161
2

1

2

1
1  

Alors comme on a 3.4669.7 1  MMser donc Section Sans Armature Comprimé

minZ [Z ;d-h0/3]=0.227m

234.16 cm
Z

M
A

st

ser
ser 





On prend 6HA20 As =18.85 cm2/ml

A’s =As/3=6.28 cm2 6HA12     A’s=6.79 cm2/ml

Condition de non fragilité :

cm267.3
500

36.0151.0
23.085.18 







e

tj

f

dbf
C’est vérifier

Verticalement :

As = 18.85 cm2 Soit 6HA20    As=18.85 cm2/ml

A’s = As/3= 6.28 cm² Soit 6HA12 A’s= 6.79 cm2/ml

0.40m

1 m

d=0.36m
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Condition de non fragilité :

e

tj
S

f

bdf
23,0A  Avec (As : section des armatures tendues).

267,3
500

22,236,01
23,018.85 cm

xx
AS  Condition vérifie.

6 HA20/ml HA20/ml
Figure13-6 Ferraillage du mur garde grève

5-2 La dalle de transition :
La dalle de transition est une dalle en béton armé, placée sous la chaussée aux

extrémités du pont, son rôle est d’éviter le dénivellement qui pourrait se produire lors des
tassements éventuels des remblais derrière la culée. Elle repose sur le corbeau et sur le
remblai.

5-2-1 Evaluation des efforts :

- Poids de la dalle de transition : g1 = 2.5 x 0.3 x 1 = 0.75 t/m2.

- Poids du remblai : g2 = 1.8 x 0.28 x 1 = 0.504 t /m2.

- Poids propre du revêtement : g3 = 2.2 x 0.1 x 1= 0.22 t/m2.

- Poids total: Gt = g1 + g2 + g3 = 1.474 t/m2.

- Surcharges : Q = 1 x 1.2 = 1.2 t/m2.

Charge (t/m2) M ( t.m/ml) T (t/ml)

Charges permanentes G 1.474 6.86 4.49

Surcharge Q 1.2 5.58 3.66

Tableau 13-8

Combinaison des efforts :

ELU : MELU = 1.35 MG +1.6 Mq = 18.19 t.m /ml.

TELU = 1.35 TG +1.6 Tq = 11.92 t /ml.

MELU = 18.19 t.m /ml.     et TELU = 11.92 t /ml.

ELS : MELS =  MG +1.2 Mq = 13.56 t.m /ml.

TELS = TG +1.2 Tq = 8.88 t /ml.

MELS = 13.56 t.m /ml.       et TELS = 8.88 t /ml.

q=1.2t/m
2

g=1.474 t/m
2

6.1 m

6HA12 /ml    St = 15 cm HA12/ml   St=15
cm
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5-2-2 Ferraillage:

Cas de fissuration jugé préjudiciable alors le calcul de la section d’acier se fait à E.L.S

Mpa2.16fc6.0 28bc 

Mpast 31.207

m
d

X
stbc

bc 146.0
31.2072.1615

27.02.16.15

15

.15
















m
X

dZ 221.0
3


mtZxbM bc .14.26221.0146.02.161
2

1

2

1
1  

Alors comme on a mtMmtMser .14.26.56.13 1  donc Section Sans Armature

Comprimée

m17.0Z 

2
-2

47.38
31.20717.0

1013,56
cm

Z

M
A

st

ser
ser 










On prend 8HA25  As =39.27 cm2/ml

Condition de non fragilité :

82.16
500

27.01.651.0
23.0min 







e

tj

S
f

dbf
A est vérifier

Pour des raisons constructive on prend: A’s=As/3=13.09cm²/ml soit

7HA16 A’s=14.07 cm²

Soit 2 cadres de HA14/ml pour As = 6.16 cm2.

7HA16/ml

2 cadres HA14

8HA25/ml

Figure13-7 Ferraillage de la dalle de transition.

5-3 Corbeau :

5-3-1 Evaluation des charges et surcharges :

- Réaction due à la dalle de transition : R1 = qL / 2 = 0.3 x 6.1 x 2.5 / 2 = 2.29 t/ml.

- Réaction des poids des terres : R2 = qL / 2 = 0.28 x 6.1 x 1.8 / 2 = 1.54 t/ml.

- Réaction due au revêtement : R3 = qL / 2 = 0.1 x 6.1 x 2.2 / 2 = 0.67 t/ml.

- Réaction due au poids propre du corbeau : R4 = qL /2 = 1 x 0.06 x 2.5 /2 = 0.075 t/ml.

- Réaction due aux surcharges sur remblai : R5 = qL / 2 =  6.1 x 1.2 / 2 = 3.66 t/ml.
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Réactions : RELU = 1.35(R1 + R2 + R3 + R4) + 1.6 R5 = 11.78 t/ml.

RELS = (R1 + R2 + R3 + R4) + 1.2 R5 = 8.97 t/ml.

Moments : MELU = [1.35(R1 + R2 + R3 + R4) + 1.6 R5] x 0.25 = 2.95 t/ml.

MELS = [(R1 + R2 + R3 + R4) + 1.2 R5] x 0.25 = 2.24 t/ml.

5-3-2 Ferraillage :

Le ferraillage se fait en flexion simple :
fc28 = 27 MPa ; b0 = 1m ; h = 0.4 m.

Mpa2.16fc6.0 28bc  Mpast 31.207

d.
15

.15
X

stbc

bc




 =0.194 m

Z= d- x/3  =0.295 m

mtXZbM bc .3.46194.0295.02.161
2

1

2

1
1  

Alors comme on a mtMmtMser .3.46.24.2 1  donc Section Sans Armature Comprimé

minZ [Z ;d-h0/3]=0.227m

2
-2

76.4
3.207227.0

102,24
cm

Z

M
A

st

ser
ser 










As = 4.76 cm2/ml. Soit : 5HA12 pour As = 5.65 cm2/ml.

A’s=As/3=1.88cm2 /ml Soit :4HA8 pour A’s=2.01 cm2/ml.

Condition de non fragilité :

As ≥ 0.23bdftj / fe (As : section des armateurs tendus)

5.65 > 0.23 x 1 x0.36 x 2.22 /500 = 3.67 cm2. vérifie.
Pour l’armateur de construction on prend :

A’s=As/3=1.88cm2 /ml Soit :4HA8 pour A’s=2.01 cm2/ml.

5-4 Mur frontal :

5-4-1 Evaluation des charges et surcharges :

Le mur frontal est encastré sur la semelle, il travaille à la flexion composée car il est
sollicité par :

 Forces verticales :
- Réaction du tablier du à la charge permanente.

- Réaction de la surcharge D240.
- Poids propre du corbeau et de mur garde grève.
- Leur poids propre.

 Forces horizontales :
- Poussée des terres.
- Force sismique dont la valeur est égale à 0.1 du poids propre de tablier.

- Forces de freinage d’un essieu lourd du camion Bc.

Le tableau suivant donne l’ensemble des moments et efforts agissants sur le mur frontal
pour le cas normal et le cas sismique le plus défavorable :
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Désignation P Ph (1+v)P V H MR MS

Mur garde

grève

C.N:1.93x0.4x14.5x2.5=27.98 0.00 27.98 5.64 0.60 0 16.788

H + V+ 6.99 30.08 5.64 0.60 39.4236 18.048

Corbeau
C.N : (0.195/2)x14.5x2.5=3.53 0.00 3.53 6.09 0.95 0 3.3535

H + V+ 0.88 3.79 6.09 0.95 6.2392 3.6005

Mur en

retour1

C.N : 1x4.57x0.3x2.5x2=6.86 0.00 6.86 6.1 3.09 0 21.1974

H + V+ 1.71 7.37 6.1 3.09 12.141 22.7733

Mur en

retour2

C.N :(8.75/2)x0.3x2.5x2=6.56 0.00 6.56 3.8 3.2 0 20.992

H + V+ 1.64 7.05 3.8 3.2 7.872 22.56

Mur en

retour3

C.N 2.75x4.3x0.3x2.5x2=17.7 0.00 17.7 2.15 2.1 0 37.17

H + V+ 4.43 19.03 2.15 2.1 13.9545 39.963

Mur de front
C.N : 5.66x14.5x2.5=205.18 0.00 205.18 2.34 0.45 0 92.331

H + V+ 51.29 220.57 2.34 0.45 174.386 99.2565

Poids des

terres sur

DDT

C.N : 1.107x1.8x14.5=28.89 0.00 28.89 6.60 3.85 0 111.226

H + V+ 7.22 31.06 6.60 3.85 54.872 119.581

Dalle de

transition

C.N : 6.1x0.3x2.5x14.5=66.34 0.00 66.34 6.30 3.85 0 255.409

H + V+ 16.59 71.32 6.30 3.85 121.107 274.582

Poussée sur

MGG+MDF

C.N :0.3072x1.8x14.5x(6.6)2/2 174.63 0.00 2.2 0.00 538.38 0

0.5032x1.8x14.5x(6.6)2/2 286.05 0.00 2.2 0.00 637.965 0

Freinage
C.N : 18 18 0 4.67 0.00 60.3 0

0 0 0 0.00 0.00 0 0

Tablier
C.N : 813.536 0.00 813.536 5.07 0.4 0 325.414

H + V+ 203.38 874.55 5.07 0.4 1234.51 349.82

Surcharges

sur remblai

(1t/m2)

C.N : 1.2x14.5x6.1=106.14 0.00 106.14 6.30 3.85 0 408.639

H + V+ 26.54 114.10 6.30 3.85 193.742 439.285

TOTAL
C.N : 192.63 1282.716 468.246 1292.520

H + V+ 991.98 1378.92 2170.806 1389.469

Tableau 13-9

Récapitulatif des efforts :

 Condition normale :

Effort normal : ∑ (1+v)P = 1282.716t.

ELS : N = 88.46 t /ml.

ELU: N = 119.42 t /ml.

Moment : M = ∑ Ms - ∑ Mr = 824.27 t.m.

ELS : M = 56.85 t.m /ml.

ELU: M = 76.75 t.m /ml.

 Condition sismique :

Effort normal : ∑ (1+v)P = 1378.92t.

ELS : N = 95.10 t /ml.

ELU: N = 128.39 t /ml.

Moment : M = ∑ Ms - ∑ Mr = 781.34 t.m.

ELS : M = 53.89 t.m /ml.

ELU: M = 72.75 t.m /ml.
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5-4-2 Ferraillage :

La condition plus défavorable est condition normale .

Nu = 119.42 t/ml

Mu = 76.75 t.ml  par 1m

Section rectangulaire : b=0.9 m h=4.67m.
Et c’ (enrobage)=5cm.

Calcul de l’excentricité : e=Mu/Nu=0.643 m

MuA=Mu+Nu (d-h/2) = 70.78 t.ml

Verticalement :

Le ferraillage se fait en flexion composée à l’ELU avec :fc28 =27 MPa ;b0 =1m ;h=0.9m.
On remarque que la condition la plus défavorable est la condition normale.

Effort normal :

N ser = 88.46 t/ml

Nu = 119.42 t/ml
Moment :

M ser = 56.85 t.m par 1m

Mu= 76.75 t.m par 1m

La section des armatures est déterminée à l’aide de logiciel Robot Expert. On trouve

A s= 16 cm2, et A’s = 16 cm2 (section d’armatures comprimées).

Soit 6HA20 pour As=A’s=18.85cm2

Condition de non fragilité :

2

min 27.823.0 cm
f

dbf
A

e

tj

S 


 est vérifier.

Horizontalement :

Le ferraillage se fait en flexion simple à l’ELS avec : fc28 = 27 MPa; b0 = 1m; h= 0.9 m.

La section des armatures est déterminée à l’aide de logiciel Robot Expert. On trouve

A s= 35.8 cm2, et A’s = 0.00 cm2 (section d’armatures comprimées).

Soit 8HA25 pour As=39.27cm2

Condition de non fragilité :

2

min 27.823.0 cm
f

dbf
A

e

tj

S 


 est vérifier.

St = 20 cm

Figure13-8 Ferraillage du mur de front.

AH

AV
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5-5 Mur en retour :

5-5-1 Evaluation des efforts :

Le mur en retour a pour rôle d'assurer le soutènement des terres du remblai d'accès au
pont. Il est soumis aux charges suivantes:
- Poids propre du mur y compris la superstructure.
- Les poussées horizontales réparties.
- Les charges concentrées qui sont appliquées à 1 m de l'extrémité théorique du mur et
comprennent une charge verticale de 4t et une charge horizontales de 2t.

 Efforts horizontaux :

- Poussée des terres : Pt = ½ [0.3072 x 1.8 x (6.6)2 x 1] = 12.04 t /ml.

- Poussée des surcharges sur remblai : Psr = 1.2 x 6.6 x 0.3072 x 1 = 2.43 t /ml.

- Poussée de la surcharge concentrée (2t) : Psc = 2 x 1.2 = 2.4 t.

Les moments :

- Poussée des terres : Mt = 12.04 x 1/3(6.6) = 26.49 t.m /ml.

- Poussée des surcharges sur remblai : Msr = 2.43 x 2.5 = 6.08 t.m /ml.

- Poussée de la surcharge concentrée : Msc = 2.4 x 6.6 = 15.84 t.m.

Les combinaisons :

ELU : MELU = 1.35 Mt +1.6 (Msr +Msc) = 70.83 t.m /ml.

ELS : MELS = Mt +1.2 (Msr +Msc) = 52.79 t.m /ml.

 Efforts verticaux :

- Poids propre du mur : PG =6.6x0.3x 2.5 = 4.95 t/ml .

- Poussée de la surcharge concentrée (4t) : Psc = 4 x 1.2 = 4.8 t.

- Poids propre de la superstructure: Psu =0.3x6.6= 1.98 t/ml.

Les moments :

- Poids propre du mur : MG = 4.95 x (6.6/2) = 16.34 t.m /ml.

- Poids propre de la superstructure: Msu = 1.98 x 0.5 = 0.99 t.m/ml.

- Poussée de la surcharge concentrée : Msc = 4.8 x 6.6 = 31.68 t.m.

Les combinaisons :

ELU : MELU = 1.35 (MG + Msu ) +1.6 Msc = 74.08 t.m /ml.

ELS : MELS = (MG + Msu )+1.2 Msc = 55.35 t.m /ml.

5-5-2 Le ferraillage:

Ferraillage horizontal:

Le ferraillage se fait en flexion simple:
MELU = 70.83.m/ml. MELS =52.79 t.m/ml.

fc28 = 27 MPa ; b0 = 1m ; d = 0.27 m.

On a : Mpaxfcbc 2.16276.06.0 28 

Fissuration jugée  préjudiciable
Mpast 3.207

La section des armatures est déterminée à l’aide de logiciel Robot Expert. On trouve

As= 126 cm2, et A’s = 99.3 cm2 (section d’armatures comprimées).

Alors on prend 16HA32, donc As = 128.68 cm2.

Pour A’s on prend 13HA32 ; soit A’s = 104.55 cm2.
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Ferraillage vertical:

As =  128.68 / 4 = 32.17 cm2/ml. Soit : 11 HA20/ml pour As = 34.56 cm2/ml.

Ferraillage de suspension :

MELU = 74.08 t.m /ml. MELS =55.35 t.m /ml .
fc28 = 27 MPa ; b0 = 1m ; d = 0.27 m.

La section des armatures est déterminée à l’aide de logiciel Robot Expert. On trouve
As= 132.2 cm2, et A’s = 107.7 cm2 (section d’armatures comprimées).

Alors on prend 17HA32, donc As = 136.72 cm2.

Pour A’s on prend 14HA32 ; soit A’s = 112.59 cm2.

.

Figure13-9 Ferraillage du mur en retour

5-6 La semelle :

5-6-1 Evaluation des efforts agissants sur la semelle :

Le tableau suivant donne l’ensemble des moments et efforts agissants sur la

semelle pour les différents cas :

Désignation Condition H  P (1+v)P MR MS

TOTAL

C.N 224.87 2438.77 716.9103 2941.03

H + V+ 978.05 2621.69 3803.0663 3161.63

H + V- 949.7 2255.87 3712.7207 2720.46

Tableau 13-10

Conditions normales :

Nmax = 2438.77 t.

Mmax = 2941.03- 716.9103= 2224.12 t.m.

Conditions sismiques : G (1 0.075)

Nmax = 2621.69 t.

Mmax = 3161.63- 3803.06= 614.43 t.m.

5-6-2 Effort revenant à chaque pieu :

Les pieux présentent une symétrie par rapport (XOY), chaque fut ramène un moment est
un effort normal.
L’effort normal qui revient à chaque pieu est donné par la formule suivante :

16HA32/ml

(16+17)HA32/ml

16HA32/ml
11HA20/ml
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


2

y

2

x
i

x

xM

y

yM

n

N
N

Avec les hypothèses suivantes :
- Déformation pieu-semelle proportionnelle à la charge.
- Semelle infiniment rigide.
- Pieux identiques.

Condition normale :

N1 = .44,367
)8,1(10

8,12224,12

10

2438,77
2

t





N2 = .31,120
)8,1(10

8,12224,12

10

77,2438
2

t





Condition sismique :

N1 = .30,296
)8,1(10

8,143,614

10

2621,69
2

t





N2 = .03.228
)8,1(10

8,143,614

10

2621,69
2

t





5-6-3 Ferraillage de la semelle (méthode des bielles) :

Armatures transversales inférieures : b

La Condition de la méthode est:










42

45

bL
h



tg = .635,0

42



bL

h
=32.41˂45° Non Vérifie

h =1 m.

m
bL

575,1
42
 ˃ 1 m. Non Vérifie.

On remarque que la méthode de bielle est inapplicable alors on utilise la méthode des
moments.

M = .max)(575,1)
42

max( Rm
bL

R 

Le ferraillage sera fait en flexion simple pour une section de (b0.h)

h=1m ; b0=h+D=2.2m

; 0.9
a

M
A d h

d
 



2
condition normale

3

condition sismique

a e

a e

f

f





 

 


h

d

4

b

3,6 m
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Tableau 1:désigne les sollicitations agissant à la semelle et la section des

armatures

désignation

Condition
Rmax (t) Rmin (t) M (t.m) a (MPA) As (cm2)

Condition

normale
367.44 120.31 578.718 333.33 192.91

Condition

sismique
296.30 228.03 466.673 500.00 103.71

Tableau 13-11

As=192.91cm2 alors on prend 24HA32 (193.02cm2)

D’après SETRA As/ml=193.02/3=64.34cm2

Soit 8HA32 (64.34cm2)

n : Nombre de barres

c : Enrobage

D : Diamètre de pieu

St = .0913.0
124

1.012.1

1

c-hD
m

n









On prend St=10cm
Les armatures transversales sont placées dans les bandes axées sur les pieux, ayant pour

largeur (L) telle que :

L=h+D=2.2m
Entre les différents bandes, on placera des armatures de répartitions tel que :

A=
3

A
=64.30 cm2 Soit 14HA25 avec espacement de 15cm.

Armatures longitudinales inférieures dans la semelle :

Elles jouent un rôle de répartition dans la transmission des efforts entre les fûts et les
pieux de fondation.

Ali = A
3

1
= .30.6491.192

3

1 2cm Soit :14HA25 Ainf1 = 68.72 cm
2
.St = .15

114

1.0
cm

H





Armatures de construction :

1- Armatures transversales supérieures:

Ats = .29.19
10

91,192

10

2cm
A

 Soit : 10 HA16. Asup= 20.11 cm2.

L’espacement St = .20
110

10
cm

H





2- Armatures longitudinales supérieures :

Als = A
3

1
= .30,6491.192

3

1 2cm Soit : 14 HA25 Ainf1 = 68.72 cm2.

St = .15
114

10
cm

H





3- Armatures latérales :

Al = .29.19
10

91,192

10

2cm
A

 Soit : 10 HA16. Asup= 20.11 cm2
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A la base des cadres verticaux, on placera les armatures transversales sous forme

de chaises en HA14 espacées de 1 m.

Chaise 14chaque 1m 14HA25

H=6m

 + h=2.2m     14HA25 24HA32

L=23.2m
Figure 13-10 Ferraillage de la semelle (nappe inférieure)

Armature latérale 14HA25, St=0.15m

HA16

H=6m

10HA16, St=0.20m

L=23.2m
Figure 13-11 Ferraillage de la semelle (nappe supérieure).

5-7 Les pieux :
Les fondations sur pieux sont utilisées quand le sol de surface n’a pas une bonne

portance, ce qu’il faille descendre à une grande profondeur jusqu’au bon sol (substratum).
La disposition des pieux dépend des impératifs suivants : Une disposition symétrique
pour éviter les tassements différentiels, centré sous les efforts pour assurer une diffusion
directe des charges.
N.B: On ne tiendra pas compte du flambement pour le calcul des pieux car la butée des
terres est toujours suffisamment pour s’y opposé.
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5-7-1 Action sur les pieux :

Le comportement d’un élément flexible dans le sol peut s’exprimer
mathématiquement à l’aide de l’équation différentielle du 4éme ordre :

0
4

4

 yU bC
dx

yd
EI

b : Diamètre du pieu.

CU : Module de réaction du sol.

y : Déplacement en tête du pieu.

Une solution de cette équation est de la forme : .
4

4

bC

EI

U



 : Longueur élastique du pieu.

Calcul de  :

b = .120cmpieu  .

CU = 3.5 kg/cm3.

E : module d’élasticité du béton = 11000 (35)⅓= 3.6 ./10 25 cmkg

I : moment d’inertie du pieu 46
44

1017.10
64

)120(

64
cmx

D



.

: Coefficient d’amortissement du module de WARNER

.231.0
4

14  m
EI

bCU

D’où : 465.315231.0 L avec L = 15 m.

Effort tranchant en tête du pieu :

 Condition normale :

Freinage = 18 t.

Poussée des terres et surcharges Hp = 224.87 t.

H = 18 + 224.87 = 242.87 t. D’où : P =
10

H
= 24.287 t/pieu.

 Condition sismique :
Séisme = 203.384 t.

Poussée des terres et surcharges Hp = 368.36 t.

H = 203.384 + 368.36 = 571.744 t. D’où : P =
10

H
= 57.174 t/pieu.

Calcul des pieux par la formule de WARNER :

La méthode de WARNER permet de donner des moments fléchissant auquel, le pieu
est soumis en différents points, à l’aide de la formule suivante :

PM

PM
EI  




20 

Notre pieu est encastré à la semelle en tête donc la seule déformation qui peut se
produire, est le déplacement avec rotation nulle.

PM

P
M)z(M  




M : Moment en tête du pieu

 : Coefficient d’amortissement =


1
.

H M

CU
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PM   , : Donnés par les abaques de WARNER en fonction de L.

M(z) = PM

PM
EI  




20  =0 M = -






 P

M

P  .











54.126.14

43.116.13

MP

MP

L

L








L = 3.465  .481.1206.1  MP  

 Condition normale : pieutP /24.287  ..62.85 mtM 

 Condition sismique : pieutP /174.57  ..55.201 mtM 

Valeurs des coefficients M , P en fonction de Z : (Abaques de WARNER).

Z

).( pM

0.1L 0.2L 0.3L 0.4L 0.5L 0.6L 0.7L 0.8L

M 0.98 0.88 0.72 0.49 0.33 0.20 0.10 0.05

P 0.32 0.52 0.59 0.54 0.45 0.30 0.17 0.07

Tableau 13-12

Détermination des moments tout le long du pieu : PM

P
MzM  


 )( .

 Condition normale : PMzM   
231.0

287.24
62.85)(

 Condition sismique : PMzM   
231.0

174.57
55.201)(

Tableau récapitulatif donnant les moments en fonction de Z :

Z

).( pM

0.1L 0.2L 0.3L 0.4L 0.5L 0.6L 0.7L 0.8L

C.N -50.263 -20.673 0.386 14.822 19.058 14.418 9.312 3.079

C.S -118.316 -48.638 0.915 34.896 44.868 33.943 21.922 7.248

Tableau 13-13

D’après les résultats donnés par le tableau des moments, on constate que les sollicitations

des conditions sismiques sont les plus défavorables : Mmax = - 201.55 t.m.

5-7-2 Ferraillage des pieux :

Le ferraillage est fait à l’aide des abaques de Walther (voir annexe). Le pieu est

considéré comme une pièce soumise à la flexion composée : N = 262.169 t.

Mmax = 201.55 t.m.
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.0425.0
2


W

r

DR

M



ω = 0.18.

.0663.0
2


W

r

R

N



.43.14218.0 2

2
cmF

R

F
a

W

fa 



 On prend 18 HA32 pour AS = 144.76 cm2.

Condition de non fragilité :

As ≥113cm2 (As : section des armateurs )

144.76 >113cm2. Vérifie.

Armatures transversales :

On prendra des cerces helicoîdales avec de HA14 et un espacement de 20 cm dans la

zone courante et 15 cm dans la zone de jonction.

18HA32

Cerce HA14

St

St =20 cm

(Zone courante)
St= 15 cm

(Zone de jonction)
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Conclusion générale :

Le projet de fin d’étude est une phase importante dans le cycle de formation d’élève
ingénieur et c’est la meilleure occasion pour l’étudiant de démontrer en évidence ses
connaissances théoriques acquises durant les cinq années de formation.

Dans la partie de la conception, nous avons essayé par le biais de ce travail de

répondre à la problématique du choix de la variante qui sera la plus satisfaisant vis-à-vis
les facteurs déterminants dans l’inscription du pont dans son environnement.

Cette étude nous a permis d’acquérir les différentes techniques d’assimilation des
phénomènes physiques, le passage vers le logiciel à partir d’une modélisation correcte, la

maîtrise de la réglementation régissant les principes de calcul des structures dans le
domaine des ouvrages d’art, ainsi d’approfondir nos connaissances théoriques et

pratiques. Ceci se fait à partir de la lecture des déférentes références bibliographiques,
l’utilisation du logiciel comme moyen de calcul et surtout grâce au côtoiement

d’ingénieurs et de chercheurs dans le domaine de génie civil.

En générale, l’étude d’un pont met en évidence la maîtrise de plusieurs domaines des

sciences de l’ingénieur telles que la résistance des matériaux, la mécanique des milieux
continus, la rhéologie des matériaux, les procédés de la précontrainte ainsi le calcul

numérique par ordinateur.
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