live PDF Merger: Order full version from www.alivemedia.net to remove this watermark!

République Algérienne Démocratique et Populaire
dysl) ) jhagall g 5 3l Ay ) sgand
Ministére de I’Enseignement Supérieur et de la Recherche Scientifique

(—alal) Salll g dlad) ol 3 ) 3 g
OO~
KEcole Nationale Supérieure
/\ des 'Travaux Publics
LESTION i Jadd L) dub g duadl

dm o] Jat U Ll 2ol 1 e Sl ¢

EGOLE MATIONALE SUPERIEURE DES TRAVALX PUBLIGS

Projet de Fin d’Etudes

Pour |'Obtention du Dipléme
D’Ingénieur d’Etat des Travaux Publics

ETUDE D’UN PONT A POUTRE EN BETON PRECONTRAINT
PAR POST -TENSION/VOIE EXPRESS-BOU ISMAIL OA 38.2

Proposé par : Présenté par :

Mme: Haddad Naila Assous Hind
Berrouila Sara

Ecole Nationale Supérieure des Travaux Publics. Garidi. Kouba.



http://www.alivemedia.net

2

2

« DEDICACE

Tout d’abord je tiens a remercier le Dieu Tout Puissant de m’avoir donné le
courage et la patience pour arriver a ce stade afin de réaliser ce travail que je
dédie a:

Le plus précieux couple qui m’a soutenu toute ma vie mon cher pére Ahmed et ma
chere maman Fatiha que dieu les garde pour moi.

A mestres chersfreres Yazid, Y esser et mes trés chéeres sceurs Souhila et Chafika
Mahdia, Sendes.

A mon plus proche personne Fouad

Mes tres chers amis Kenza, Amel, Fatima, Farah, Wissem, Chahra, Sihem, et
Asma, Sara.

A mon bindbme Hind.

Berouila Sara



r) AT \ i -
ABIE
Nous exprimons toute mes gratitudes et sincére dévouement a Dieu Tout

puissant qui gréce a son aide nous avons terminé ce modeste travail.

Nous tenons a remercier chaleureusement notre promotrice Mme. HADDAD
NAILA pour son aide et son encadrement durant toute la période de préparation
de ce mémoire.

Nous remercions les ingénieurs de la SAETI de nous avoir aidés a faire ce

travail.

Nous tenons a remercier auss tous les professeurs de I’école nationale

supérieure des travaux publics



« DEDICACE

&R Tout d’abord je tiens a remercier le Dieu Tout Puissant de m’avoir
donné le courage et |a patience pour arriver a ce stade afin de réaliser ce
travail quejedédiea:

&R Le plus précieux couple qui m’a soutenu toute ma vie mon cher pére
Moussa et ma chére maman Farida que dieu les garde pour moi.

&R A mes trés chers freres Abd elwahid, Abd elghani et mes trés chéres
sceurs Meriem , Imen et Hadil

& A mon cher futur mari Lakhdar

R Mes tres chers amis Kenza, Amel, Fatima, Farah, Wissem, Chahra,
Sihem, et Asma.

2 A mon binbme Sara

Assous Hind



Introduction

Introduction :

D’une facon générale ; un pont est un ouvrage permettant a une voie de circulation de franchir
un obstacle naturel ou une autre voie de circulation.
Les ponts a poutres sous chaussée ont constitué une des premieres applications de la précontrainte
dans le domaine des ponts. On distingue deux types de tabliers, selon la précontrainte utilisée pour
les poutres :
Les ponts a poutres en précontraintes par pré-tension (PRAD) qui occupent une gamme de portées
allant de 10 a 35 metres ;
Les ponts a poutres en précontraintes par post-tension (VIPP), qui sont employés pour des portées
comprises entre 20 et 50 meétres.
Les avantage de ce type d’ouvrages sont liés a la préfabrication, qui permet notamment :
- de se dispenser de cintres et d’échafaudages, ce qui est appréciable quand le site est difficile
d’acces, c’est le cas de notre pont,
- de réduire les délais d’exécution,
- de mieux maitriser la qualité des poutres.

Ce document présent une étude d’'un pont a poutres en béton précontraintes par poste tension.
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Présentation de I'ouvrage :

Dans le cadre de réalisation de notre projet de fin d’étude, la Société Algérienne D’études
D’infrastructures S.A.E.T.I nous a proposé |'étude d’un ouvrage d’art (pont a poutre en béton
précontraint).

Le pont se situe au niveau du PK 38+798.81 de la voie express reliant entre Bou Ismail a Cherchell
sur 48 km dans la Wilaya de Tipaza.

L'ouvrage en question porte la voie express et enjambe par-dessus la RN11 avec un angle de 70
grades de biais.

L'ouvrage est composé de deux tabliers jumelés composé chacun d’une chaussée roulable de 10
mettre de largeur .deux trottoirs de 1.50m et 70cm composent |'extrémité de chaque tablier

La longueur totale est de 51.40m composé de deux 02 travées principales de 25.7m de longueur
chacune

La superstructure est composée de 08 poutres en béton précontraint et d’une dalle de 25cm.
L'infrastructure quand a elle est un ensemble de deux culées massives et d’une pile centrale
composé de f(t.

L’'ensemble de I'infrastructure repose sur des semelles superficielles vu la que la qualité du sol s’y
appréte convenablement.

Figurel.1: Vueen plan de I’ouvrage

‘@ VUE EN PLANmw=m
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I.1) Données fonctionnelles :

Tracé en plan:

En plan nous pourrons distinguer que I'ouvrage est constitué de 2 travées pratiquement
identiques de la longueur total est 51.40 m et un biais d’angle 70 grades.

Profil en long :
Le profil en long est la ligne située sur I'axe de I'ouvrage, définissant en élévation du tracé en plan,
il doit étre défini en tenant compte de nombreux paramétres liés aux contraintes fonctionnelles de
I’obstacle franchit ou aux contraintes naturelles, Il présente 02 travées de la longueur totale de 51.4
m.

Profil en travers :

Le profil en travers est I'ensemble des éléments qui définissant la géométrie et
I’équipement de la voie dans le sens transversal.
Le profil en travers de notre chaussée est défini par :

Largeur de la chaussée : 10.00 m

Nombre de voies de circulations : 3 voies.

La largeur des trottoirs :  (trottoirl=1.5r ;trottoir2=0.7r )

Les divers : 4% ; 5.82 %

La largeur totale : 12.20 m.
La construction est vérifie d’apres les exigences et la recommandation de BAEL91, BPEL91 et du
fascicule 61 TITRE Il pour les surcharges roulantes.
Les surcharges considérées sont :

Surcharge A(L)

Surcharge B

Surcharge militaire Mc 120

Convoi exceptionnel D240

Surcharge sur les trottoirs : 150 kg/cm®.
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I.2) Données naturelles :

La connaissance des caractéristiques géotechniques du sol, entraine les meilleures conditions de
stabilité et de rigidité.
La reconnaissance du sol est un parametre fondamentale et essentiel pour définir le type de
I'ouvrage correspondant, ainsi que la proposition des fondations envisagées pour les appuis, et de
choisir un bon emplacement dont le but d’avoir un bon comportement mécanique de I'ouvrage.
1.3) Données sismologiques :

Un séisme est une succession de déplacements rapides imposés aux fondations d’'un ouvrage.
En général, le séisme est caractérisé par un spectre de réponse que ce soit des déplacements,
vitesses ou des accélérations.
Sur un ouvrage rigide, les efforts sont identiques a ceux d’une accélération uniforme Présentant une
composante horizontale de direction quelconque et une composante verticale.

La région de TIPAZA est classée en zone ll-a selon le RPOA << Regles parasismiques
d’ouvrage d’art>>la valeur des coefficients de vitesse accélérée horizontale est de A=0,25g.

Le site est situé dans la zone de roche meubles, classée S2.

1.4) Données climatiques :
4-1- La température :

Les effets de température sont bien évidemment pris en compte dans le calcul des
constructions, elle a son effet au niveau des joints de chaussée et appareils d’appui.
4-2- la neige :

Les effets de la neige ne sont pas pris en considération dans le calcul des ponts mais ils peuvent
intervenir dans certains cas particuliers (ouvrage en phase de construction).
4-3- Le vent:

Le vent souffle horizontalement dans une direction normale a I'axe longitudinale de la
chaussée, la répartition et de la grandeur des pressions exercées par celui—ci et les forces qui en
résultent dépendent de la forme et des dimensions de |'ouvrage. En général, la valeur

représentative de la pression dynamique de vent est égale a 25 N/m?2.
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Introduction :

Les matériaux de constructions utilisés jouent un réle tres important dans le comportement de
I'ouvrage sous les sollicitations exercées. Donc les propriétés de ces matériaux doivent étre bien
choisies car elles conditionnent une grande partie dans la conception et le calcul.

On distingue trois matériaux de constructions dans les ouvrages en béton précontraint :
-Béton.
-Acier passif.
-Acier actif (précontrainte).
Il. 1. Béton :

Le béton se compose de granulat (sables, graviers, cailloux) collés entre eux par un liant
hydraulique(le ciment, I'eau).

Pour améliorer les propriétés du béton on utilise les adjuvants, Leur efficacité est liée a
I’'homogénéité de leur répartition dans la masse du béton. Les principaux adjuvants sont :

Les plastifiants.

Les retardateurs de prise du ciment.

Les accélérateurs de prise et durcissement.

Le béton est dosé a 400 kg/m3 de ciment CPA 325, avec un controle strict.

Densité : La masse volumique du béton armé :y =2,5 t/m3.

1.1. Résistance caractéristique a la compression :

Pour notre ouvrage, le béton utilisé est le B20, B27, et le B35, leurs résistances caractéristiques a la
Compression a 28 jours est :

= B20 : fc28 = 20 MPa pour le béton de propreté.

= B27 :fc28 =27 MPa pour les culées, les piles et les fondations.

= B35 :fc28 =35 MPa pour le béton du tablier.

La résistance a la compression au jour j est obtenue par la formule suivante :

b _
A 7 4.76+0.83] fc28 ; Pour f,3<40 MPa.

__ .
fo = 1.40+0.95ij28 ; Pour feo8> 40 MPa.
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1.2. Résistance caractéristique a la traction du béton :
Cette résistance est de l'ordre de 2 MPa a 4 MPa, La résistance a  traction est liée a la
résistance ala compression par la formule suivante :
fi; = 0,6+0,06fcj (MPa)
1. 3. Contrainte admissible :
C'est lalimite de la résistance a la compression du béton.
ELU : f,.=0,85 fcj/0Yb
¥p Est le coefficient de sécurité, il peut étre égale a:
=1.5 :en situation durable et transitoire.

= 1.15: en situation accidentelle.

Et 6 dépend de la durée de I" application de combinaison, il peut étre égale a:

. 1:lorsque la durée de I'application est supérieur a 24 heures.
Ll 0.9 : lorsque la durée est entre 1 et 24 heures.
. 0.85 : lorsque cette durée est inférieure a 1 heure.

1.4. Contraint limite de service : ELS
0,5xf

S, = ¢
bc 0,6 xf

(o

8 ouvrage fini (en service)

28

en constructi on (ou situation accidentel le)

1.5 Déformation longitudinale du béton :

On considere un module de déformation longitudinale pour le béton ‘Ej’ défini par les regles B.A.E.L

comme suit :

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

Etj =11000 x 3 ij Mpa

000 MPa pour poutres et dalle

3000 MPa pour les appuis




Chapitre Il caractéristiques des matériaux

e Module de déformation différée (longue durée).

Etj — 3700x % MPa

11993.91 MPa pour poutres et dalle

1000 MPa pour les appuis

¢1.6. Coefficient de poisson :

0,2 zone non fissurée.

V= 0 zone fissurée

Il.2.Les aciers passifs :
Les aciers passifs utilisés sont le plus souvent des aciers a

Haute adhérence.

L'acier est un alliage fer-carbone, et selon le pourcentage de carbone
On obtient des aciers doux (0,15-0,25 %) ou des aciers mi-
durs (0,25-0,4%)

Dans les calculs, I'acier est défini par la valeur garantie
noté F. de sa limite d’élasticité.

Les désignations conventionnelles, les nuances et les

limites d’élasticité correspondantes sont représentées dans

le tableau suivant : figure 11.2.1: les aciers passifs
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Type Désignation Limite Emploi
(Nuance) d’élasticité
Garantie
Fe(MPa)
Ronds Fe E22 215 Emploi  courant
lisses Fe E24 235 épingle de levage
des pieces

préfabriquées

Barres Fe E40 400 Emploi courant
HA Fe E50 500

Type 1

et2

Fils Fe TE40 400 Emploi sous
tréfilés Fe TE40 500 forme de barres
HA (Type droites ou treillis
3)

Treillis TSL

soudés TSHA 500 Emploi courant
-lisses

-HA

Fe : Acier «fer».

E : Elasticité.

T : Tréfilé.

TL : Treillis soudé lisse.

2.1. La limite élastique : ELU

Dans le calcul a ELU on introduit un coefficient ys tel que :

G =1 pour une situation accidentelle.

&6 =1,15 pour une situation durable ou transitoire.

8
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2.2. Contrainte limite de traction : ELS

Etat considéré ELS

Fissuration peu nuisible Pas de limitation

Fissuration préjudiciable _ 2
Prel Saémin[gfe;llo h.f, ]

ou N =1 pourRL
et N=1.6 pour HA

Fissuration trés o f
S <min[—;90,/h.f;]
préjudiciable 2

2.3. Diagramme contrainte — déformation :

GCs

Courbe de calcul

folys

Module d’élasticité longitudinale des aciers : Les aciers utilisés sont les aciers courant a haute
adhérence de classe FeE40 type 1
Fe = 400 MPa Es = 2.10° MPa.
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Il.3.Les aciers de précontrainte :

3.1. Introduction :
La précontrainte est une procédée qui consiste a créer dans le béton avant sa mise en service des
efforts intérieurs qui s’opposent aux efforts intérieurs produits par les charges extérieurs.

Les armatures de précontrainte sont des aciers a tres haute résistance a la traction, c’est ce qu’on
appelle les aciers durs. lls sont tendus en moyenne entre 100 a 150 kg/mm2 .La fabrication de ces
armatures nécessite I'emploi d’acier durs a haute résistance et haute limite d’élasticité .La
composition minéralogique varie d’un fabriquant a un autre, cependant les principaux composant

varient dans les limites suivantes:

Constituant

%

Carbone (C) 0,7 a 0,8
Manganése (Mn) 0,65a1,2
Silicium (Si) 0,2 a0,25
Soufre (S) 0,025 a 0,04

Phosphore P

0,025 a 0,06

10
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Les éléments qui constituent les cables de précontrainte :

-Les clavettes : petites épingles métalliques assurent le

A-joint d’assemblage. Blocage du cable dans les coupleurs.

B-taraudage.

C- les trois clavettes forment un mors.

Figure 11.3.1: Les clavettes

Les coupleurs :

Les coupleurs doivent donc remplir une double fonction :

v assurer I'ancrage actif du cable primaire ;

v transmettre jusqu’a I'extrémité en cause du cable prin
L'effort de tension appliqué ultérieurement au cable

secondaire.

On trouve les armatures de précontrainte sous trois formes :

4 Les fils ;
v Les barres figure 11.3.1 : Les coupleurs
v Les torons.

1) Fils :

Par convention, les fils ont un diametre inférieur ou égal a 12,2 mm, ce qui permet de les livrer en
couronnes. lls peuvent étre soit ronds et lisses (pour la post-tension) soit au contraire nervurés, ou
crantés, ou ondulés afin d’améliorer leur adhérence au béton (pré-tension). Les fils les plus

couramment utilisés ont des diametres de 5 mm, 7 mm ou 8 mm.

11
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2) Barres :

De diametre supérieur ou égal a 12,5 mm, elles ne sont livrées que rectilignes (leurs longueur
maximale est de I'ordre de 12 m). Elles peuvent étre soit lisses, soit nervurées, les nervures faisant
alors office de filetage grossier. Les diameétres les plus courants sont 26 mm, 32 mm et 36 mm. De
telles armatures ne sont employées qu’en post-tension.

3) Torons:

Ce sont des ensembles de fils enroulés hélicoidalement les uns sur les autres (cas des torsades a
trois fils) ou autour d’un fil central en une ou plusieurs couches. Les torons les plus courants sont a 7
fils et sont désignés par leur diamétre nominal (diamétre du cercle circonscrit aux fils dans une
section droite).

Les diameétres les plus utilisés sont les suivants :

12,5 mm (fréquemment désigné par T13)

12,9 mm (T13S)

15,2 mm (T15)

15,7 mm (T15S)

Un cable est un groupement de fils torsadés. On identifie un cable par la lettre T, pour les cables

constitués de torons par exemple : 27T13 désigne un cable de 27 torons de diametre 13mm.

Figure 04 : les équipements de la précontrainte

3.2 : Caractéristiques mécaniques :

12
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3.2.1. Résistance : la résistance a prendre en compte dans les calculs est la charge maximale
garantie que supporte |’ éprouvette d’ armature dans |’ essai de traction jusqu’ a la rupture et
que I’ on désigne Fp;.
Les valeurs actuelles oscillent entre 1570 et 1770 MPa pour les fils,1030 31230 MPa pour les
barres et 177021960 MPa pour les torons.
3.2.2. La limite élastique : |a limite élastique conventionnelle des aciers représente 80 a 90% de la
résistance garantie.
3.2.3. Module de Young: le module d’élasticité longitudinale Ep des aciers de précontraintes est
égal a:

200 000 MPa : pour les fils et les barres.

190 000 MPa : pour les torons.

13
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lll.1. Pré dimensionnement de la poutre :

Une poutre est un milieu continu tridimensionnel dont deux dimensions sont petites
par rapport a la troisieme; ou d’une autre facon, la poutre est une Piece de forme allongée
en bois, en métal, en béton armé, en béton précontraint servant a supporter un plancher

(dalle de pont) avec les charges d’exploitations.

1.1 Nombre des poutres (VIPP Art.2.2.2.a [1]) :

Le nombre de poutres est déterminé par le rapport entre la largeur du tablier(L;) et
I'entre axe(A).
Avec : A : Uentraxe des poutres : 1.5< A < 2.5 m.
On fixe 'entraxe A =1.5m
N=L/A=12.2/1.5=8.13

On prend : N= 8 poutres.

1.2. Hauteur des poutres (VIPP ART.3.2.1 [1]) :

La hauteur des poutres est un parametre tres important; car si la hauteur des
poutres préfabriquée est trop grande, risque de présenter une trés grande prise au vent;
dans le cas contraire ou la réduction de la hauteur conduit rapidement a une
augmentation considérable des quantités d’acier de précontrainte, et méme des sections
de béton.

C’est pourquoi, on ne considére généralement que I’élancement optimal L/h, égal au

rapport de la portée d’une travée a la hauteur des poutres, se situe entre 18 et 20

L/22< ht< L/16

Doncona:L=257m alors 1,17 <ht<1,60m

ht = 1.30m

14
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1.3. Talon (VIPP Art.3.2.4 [1]):
Les talons des poutres, constituant la fibre inférieure de la structure, sont
dimensionnés par la flexion et doivent permettre de loger les cables de précontrainte dans

des bonnes conditions d’enrobage et d’espacement.

La largeur de talon :
On fixe Lt = 44cm
Epaisseur du talon:

On prend : e;= 18cm

1.4. La table de compression (VIPP Art.3.2.4 [1]) :

Largeur de la table de compression (b) :

Comme les poutres ont la forme | et I'espacement entre leurs axes est del.5m.

On prend : b =1.00m

Epaisseur de la table de compression (e) :

Nous allons utiliser des poutres en | avec une hauteur de 1,30m et un espacement
entre leurs axes de 1.5m, ce qui influx sur I'épaisseur de la table de compression qui
reprend les forces de compressions.

On prend : e =11cm

15
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1.5. Epaisseur de I’ame des poutres (VIPP Art.3.2.2 [1]) :

En zone médiane, ou I'effort tranchant est faible, les dmes sont dimensionnés au minimum
constructif dans le but d’alléger le plus possibles les poutres. Ce minimum dépend du
mode de vibration utilisé (entraxe ou interne) et indirectement du type de coffrage utilisé
pour la réalisation des poutres.

Ce minimum doit également respecter les dispositions réglementaires prescrites par le
BPEL, notamment les conditions d’enrobage des armatures passives (3 cm dans les cas
habituels) et des armatures de précontrainte (un diametre de conduit) dans les zones ou
les cables remontent dans. Cette derniere condition peut se révéler prépondérante dans
certains cas.

La formule vérifiant I'épaisseur de I’'ame de la poutre est la suivante :

ep>hp/40+9....cm

Pour hp=1.3m ona : ep>12.25cm

—Section d’about : ep=113cm >12.25 cm

—Section intermédiaire : ep=65cm >12.25cm

Goussets :
C'est I'angle dispos pour permettre d’améliorer la section et de placer les armatures
d’acier et les cables précontraints. Cet angle est fixé entre : 45°< a <60°
a)Gousset du talon :
Entravée: 03=33°;e3=20cm
A I'appui il n’est pas de gousset.

b) Gousset de la table de compression :

En travée : asz=11° ; es3=6cm
A l'intermédiaire : a,=45°; e,=10cm
A l'appui: o1=45° ; e;=5cm

16
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lll.2.La dalle :
11.2.1 Définition de la dalle : ’hourdis) :

L’hourdis est une dalle en béton arme ou en béton précontraint, qui sert de
couverture pour le pont, en effet, elle est destinée a recevoir la couche de roulement
(revétement, chape d’étanchéité) et les surcharges (civil et militaires, exceptionnelles)
d’un pont, et a transmettre ces derniers aux poutres. Pour un tablier a hourdis général, la
dalle est habituellement coulée sur des coffrages perdus, ces coffrages se présentent sous
la forme de dallette en mortier de fibres ou en béton arme.

111.2.2 Dimensionnement de la dalle :
Longueur de la dalle :
La longueur de la dalle ou de I’hourdis égal a I’élancement des poutres.
Donc : ld =25.7m
Largeur de la dalle :
La largeur de la dalle ou de I’"hourdis égal a la largeur de la chaussée roulable plus les

trottoirs. Pour notre cas la largeur du tablier

Donc : Ld =12.20 m.
Epaisseur de la dalle :

En général L'épaisseur de la dalle varie selon I'espacement entre axes des poutres,
plus L'entre axes est grand plus I’épaisseur de la dalle est grande pour répondre mieux aux
efforts de flexions transversaux; I'épaisseur de la dalle est comprise entre 0.2 et 0,3m Pour
notre cas I'espacement entre axes des poutres est 1.5m, et la largeur de la dalle est 12.2m

on va prévoir une épaisseur de 0,25m.

Donc : Ed = 0.25m.

17
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lll.3.Calcul des caractéristiques géométriques de la poutre :
Apres avoir subdivisé chaque section en petites sections, on détermine les parametres
géométriques de la poutre par les relations ci—apres, les résultats seront représentés dans
les tableaux suivants.
Notation :
() : | axe pris au niveau de la fibre inférieur extréme
B j: aire de la section (j)
Y j: position du c. d .g. de la section (j) par rapport a | axe (4) .
Y G : la position du centre de gravite (c. d. g.) de la poutre est donnée par :
Y5 = SB;j Yj/ SBj
S/A : Moment statique
V : distance séparant le centre de gravité de la fibre inférieure V = (S/A) /B.
V’: distance séparant le centre de gravité de la fibre supérieure V'= h -y
lo : Montant d inertie propre de la section j
Pour une section triangulaire : | = bh3/36
Pour une section rectangulaire : 1 = bh®/12
I : moment d inerties de la poutre par rapport a son centre de gravite :
IG=S(loj+Bj(yj-yG)’)
iZ : rayon de gyration: i* = G/ SBi
r : Coefficient de rendement géométrique : r =i/ V.V
B : c est la section de la poutre B=S BJ
B (nette) = B (brute) - 5%B (brute)
S/ A (nette) =S/ A (brute) -5% S/ A (brute)
I/ A (nette) =1/ A (brute) — 10% 1/ A (brute)
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Chapitre Il

Caractéristiques géométriques des poutres

111.3.1 Caractéristique géométrique de la poutre a mi trave

a) Poutre seule :

Désignation Dim (cm)
X Y B(cm?) | Z(cm) | S/A=B" Z lo (cm*) I/ A=10
+B” Z*(cm?)
18 130 | 2340 65 152100 3295500 13182000
11
2°2 41 11 902 1245 112299 9095.16 13990320.66
32 10 6 120 116 13920 360 1615080
42 31 6 186 117 21762 372 2546526
52 10 10 100 109.67 | 10967 555.55 1203306.44
6 2 13 20 260 24.67 6414.2 5777.78 164016.094
72 13 18 468 9 4212 12636 50544
B brute 4376
B nette 4157.2
S/ A brute 321674.2
S/ A nette 305590.49
I/ A brute 32751793.19
I/ A nette 29476613.87
V' =S/A / B=73.51cm.
V =h-V =56.49cm
lg=I/A - B x V'? =7012268.67cm®.
p=1g/(VxV'xB)=0.406 p=40.61%.
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Chapitre Il

Caractéristiques géométriques des poutres

b) Poutre avec I’hourdis :

Dim(cm)
X Y B(cm?) |Z(cm) |S/A=B Z lo(cm®) 1/ A=10
+B” Z%(cm?))

Section de 4376 73.51 321674.2 32751793.19
la poutre
Section 150 | 25 3750 142.5 534375 195312.50 | 76343750
d’hourdis
B brute 8126
B nette 7719.7
S/ A brute 856049.20
S/ A nette 813246.74
I/ A brute 109095543.2
I/ A nette 98185988.87
V' =S/A / B=105.34cm.
V =h-V =49.66cm
lg=I/A - B x V'? =12507952.76cm*.
p=1ls/ (Vx V'x B) = 0.3098 p=30.98%.
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Chapitre Il Caractéristiques géométriques des poutres

111.3.2. Caractéristique géométrique de la poutre ’about:

a)-Poutre seule :

Designation | Dim(cm)

X y B(cm?) | Z(cm) s/A=B Z | 10(cm?) 1/A= 10+

B Z*(cm?)

44 119 5236 59.5 311542 6178916.33| 24715665.33
11
2’1 100 |11 1100 124.5 136950 11091.67 17061366.67
32 28 5 140 117.33 16426.2 194.44 1927480.49
B brute 6476
B nette 6152.2
S/A brute 464918.2
S/A nette 441672.2
1/A brute 43704512.46
I/A nette 39334061.21

V' =S/A / B=71.79cm.

V =h-V=58.21cm

l=I/A - B x V'2 =7626827.626cm”
p=1lg/(VxV'xB)=0.2966
p=29.66%.
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Chapitre Il Caractéristiques géométriques des poutres

c) Poutre avec hourdis :

Designation Dim (cm)
X |Y |B(ecm?) |Z(cm) S/A=B"Z | lo(cm®) 1/A= 10+
B” Z%(cm?)
Section de la 6476 71.79 464912.04 43704512.46
Pouter
Séction 150 | 25 | 3750 142.5 534375 195312.50 | 76343750
d’ hourdis
B brute 10226
B nette 9714.7
S/ A brute 999293.2
S/ A nette 949328.54
I/ A brute 119920012.50
I/ A nette 107928011.20

V' =S/A / B=97.72cm.

V = h-V =57.28cm

l=I/A - B x V'2= 15160431.54cm”
p=1lg/(VxV'xB)=0.2788
p=27.88%
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Chapitre Il

Caractéristiques géométriques des poutres
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Chapitre IV Calcul des charges et surcharges

Introduction :

L’objectif de ce chapitre est le calcul de la descente de charge du tablier afin de déterminer les
efforts auxquels ce dernier sera soumis.
Nous commencerons par le poids propre du tablier, les surcharges réglementaires auxquelles sera
soumis le pont ainsi que leur disposition sur le tablier.
Enfin nous calculerons le coefficient de majoration dynamique correspondant a chaque type de
surcharge.
IV.1. Calcul des charges :

1.1. Calcul des charges permanentes (CP) :

a) Poids propre de la dalle :

Epaisseur de la dalle est : e= 25cm.
12.2m

0,25
Longueur de la dalle : L=25.7m mi [

v

257 m
Largeur de la dalle : 1=12.2m

Pd=pb- Vd=pb- L.l.e
=2.5%x25.7x12.2x0.25=7.625t/ml
P4=7.625 t/ml

b) Poids propre de la poutre :

535 0.7m 13)5m 0.7m5.35
: : | iNaadr

' 6.8
< m »
. L, |-3| L,
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Chapitre IV Calcul des charges et surcharges

Pp=n.Vp. pb=n. (ZS;. L). pb

S,=0.6476 m* l; = 5.35m
S,=0.4376 m? l,=6.8m
S, = (S1+5,)/2= 0.5426 m? 5=0.7m

Pp=5.(0,6476x 5,35 + 0,6347x6,8 + 0,5426x 0.7)x2x2. 5

Pp= 3548 t

Gp -Pp / portée =35.48 /25.7 =1, 38 t/ml

1.2. La charge complémentaire permanente (CCP) :

Elle contient le poids de la superstructure tel que se dernier contient les éléments suivants :
Revétement.
L’étanchéité.

La corniche.

YV V V VY

Trottoirs.

Le garde-corps.
a)Poids de revétement :
Pr(t/ml)= py.l.e

Pr(t/ml)=2,2x (10x0,07)=1.54 t/ml.
b) Poids de I’étanchéité :
Pst-pet.l.€
Pet=2.4x10x0.01=0.24 t/ml.

c) Poids des trottoirs :
P1=0.22x2.5x1.5=0.83 t/ml.
P,=0.22x2.5%0.7=0.40 t/ml.
Donc: P (2 trottoirs)=1.23t/ml.
d) Poids des corniches :

Pcor =Scor. py

P=0.16x 2.5=0.4t/ml

P (2 corniches)=0.8t/ml.
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Chapitre IV

Calcul des charges et surcharges

e) Poids des gardes corps :
P=0,1t/ml

P (2 gardes corps)=0,2 t/ml.

f) Le poids des glissieres de sécurité :

P=0,06 t/ml.

La superstructure La charge (t/ml)
le revétement 1.54

I’étanchéité 0.24

Trottoir 0.83

Trottoir 0.40

les corniches 0.8

les gardes corps 0.2

le glissiere de sécurité 0.06

la somme 4.09

Poids propre de la poutre + poids de la dalle +poids propre de la superstructure:

La charge Poutre
CP(t/ml) 18.665
CCP(t/ml) 4.09

La somme 22.755
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Chapitre IV Calcul des charges et surcharges

Poids total propre du tablier :

G= CP+CCP

G= 18.665+4.09 =22.755 t/ml

G =22.755x25.7=585t =G =585.00 t

IV.2 Calcul des surcharges routiéres :

On différencie :

X/
L X4

La surcharge de type A (L).

X Systeme B.

X La surcharge militaire M c 120.

X La surcharge exceptionnelle convois D 240 t.
<> Les surcharges sur trottoirs.

2.1. Les caractéristiques du po
a) Classe du pont :

Les ponts- routes sont rangés en 3 classes, en fonction de la largeur roulable et de leur destination.
Classe | : Tous les ponts supportant des chaussées de largeur roulable supérieure ou égale a 7m,
tous les ponts supportant des brettelles d’acceés a de telles chaussées, les ponts urbains ou en zone
industrielle quelle que soit leur largeur et les ponts de largeur roulable inférieure a 7m, qui sont
désignés par le CCTP.

Classe Il : Les ponts, autres que ceux énumérés ci—dessus, supportant des chaussées a deux voies de
largeur roulable inférieure entre 5.5m et 7m valeurs limites exclues.

Classe lll : Les ponts, autres que ceux énumeérés ci—dessus, supportant des chaussées a une ou deux
voies de largeur roulable inférieure ou égale a 5.5m.

Dans notre cas on a un pont de classe |, car :

Largeur roulable =10.50 m

Largeur chargeable = 10.00 m
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Chapitre IV Calcul des charges et surcharges

b) Nombre de voie (RCPR Art.4.2.3)5 :
Les chaussées comportent un nombre de voie de circulation égal a la partie entiére du quotient
par 3 de leur largeur chargeable, exprimée en métres.

Dans notre cas on a 3 voies car :

N ==
3
Lc ;o
N =-3—=3.33 d’ou N=3
c) Largeur de voie (RCPR Art.4.2.2) [6] :
Par convention, les voies de circulation d’'une méme chaussée ont de largeurs égales :
L,=I./3=10,5/3=3,33 m

2.2. Evaluation des surcharges :

2.2.1 Systeme de charges A (L) (RCPR Art.4.4)[5] :

La masse A(L), exprimée en kilogramme par métre carré (Kg/m?), est donnée en fonction de la

longueur chargée, exprimée en metres par la formule suivante :

A (L) =230+ 36000
L+12
A(L) =230+ —2% -1184.90 kg/m>
25.7+12

A (L) = 1.1849 t/m?

a; : coefficient de dégressivité transversale de la charge, est donné par le tableau suivant :

Classe de pont Nombre de voies chargées

1 2 3 4 25
1%classe 1 1 0.9 0.75 0.7
2%"classe 1 0.9 / / /
3%®classe 0.9 0.8 / / /

Tableau 1V.2.2.1 : coefficient de dégressivité transversale de la charge
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Chapitre IV

Calcul des charges et surcharges

a:=0.9 (1%¥°classe 3 voies)
a-ng/n = 3.5/3.33=1.051

AvVec : vo= 3,5 m (pont delére classe)

v : largeur d’une voie

v=10/3
v=3,33 m
Nombre de voies | a; ay A(L) a;” a Largeur de voies A(L) (t/ml)
1 1 1.11 1.315 3.33 4.36
2 1 1.11 1.315 6.66 8.72
3 0.9 1.11 1.184 10 11.84
Tableau 1V.2.2.2 : Charge A(L) par voie
2.2.2 Systeme de charges B (RCP Art.4.5)[5] :
Le systéeme de charge B comprend trois sous systemes les suivantes :
° Sous systéme B c : ce compose de camions types (30T).
° Sous systéme B t : ce compose d’une roue isolée.
° Sous systéme B r : ce compose de groupes de deux essieux dénommés essieux tandems (8T).

a. Sous systeme B c:

On dispose sur la chaussée au plus autant de files ou convois de camions que la chaussée
comporte de voies de circulation (selon le fascicule 61 titre Il). Et I'on place toujours ces files dans la
situation la plus défavorable pour I’élément considéré.

Disposition dans le sens transversal : nombre maximale de files que I'on peut disposer égale au

nombre de voies de circulation, il ne faut pas en mettre plus, méme si cela est géométriquement

possible, les files peuvent étre accolées ou non.
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Chapitre IV Calcul des charges et surcharges

Disposition dans le sens longitudinal : nombre de camions est limité a deux, la distance des deux
camions d’'une méme file est déterminée pour produire I'effet le plus défavorable. Le sens de
circulation peu étre dans un sens ou dans |'autre a condition que les deux camions circulent dans le
méme sens.

En fonction de la classe du pont et du nombre de files considérées, la valeur des charges du systéme
B c prise en compte est multipliée par le coefficient

bc, donner dans le tableau suivant.

Nombre de fils considéré

Classe du pont 1 2 3 4 >5
1 1.2 1.10 0.95 0.80 0.70
2 1.00 1.00 / / /

3 1.00 0.80 / / /

TableaulV.2. 2.2 : Coefficient b,

12t 12t 12t 12t ) e R
6

45 |15 45 45 | 1.5

MO,
2

05 2

Longitudinalement ‘Eﬁé @ I Vue en plan

GV GV ( \ / Y,
I 0,25

Transversalement

Figure (IV-=1) : Convoi Bc : Disposition longitudinale et transversale.
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Chapitre IV Calcul des charges et surcharges

Donc : bc=1.2 pour une file considérée
bc=1.1 pour deux files considérées
bc=0.95 pour 03 files considérées
D’ou la charge maximale S=S1xbc
Avec : S1=2x3x30t=180t
On a un pont de lere classe et 3 voies chargées donc le bc=0.95
D’ou:S=S1xbc
—=S=180x0.95=171t

° Détermination de coefficient de majoration dynamique :

04 0.6

+
1+0.2L 1+ 4§

d=1+a+b =1+

Avec:
L : la longueur de I’élément, L=24.7m.
S : la surcharge maximale, S = 171t.

G : la charge permanente, G = 585t.

d=1+a+b =1+ 0.4 + 0.285 =1.108
1+0.2.24.7 14429
171

P d=1.108
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Chapitre IV Calcul des charges et surcharges

Nombre de voies b. Charge par essieu (t)

chargées

1 1.2 E.AV 1x6x1.2x1.108 7.98
E.AR 2x6x1.2x1.108 15.96

2 1.1 E.AV 2x6x1.1x1.108 14.64
E.AR 4x6x1.1x1.108 29.28

3 0.95 E.AV 4x6x0.95x1.108 18.96
E.AR 8x6x0.95x1.108 37.93

b. Sous systeme B t:
Un tandem du systéeme B t comporte deux essieux, tous deux a roues simples répond aux

caractéristiques suivantes :

° Masse portée par chaque essieu 16t
° Distance entre les deux essieux 1,35 .m
° Distance d’axe en axe des deux roues d’un essieu 2 m

Le systeme est applicable seulement pour les ponts de 1éere et 2eéme classe.

Le systéme B t doit étre multiplié par un coefficient b t qui en fonction de la classe du pont.
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Chapitre IV Calcul des charges et surcharges

Q. I—Hr
o
2 e
o~
1,35 ° TH —
0,5 = I
Q
-
2 o ThH—H1—+
16t 16t °
o
o~
(s} I—HL
=)
Longitudinalement Transversalement En plan

Figure (IV=2) : Convoi Bt : Disposition longitudinale et transversale.

Les valeurs de coefficient b t sont données par le tableau suivant :

Classe de pont 1 2

Coefficient b . 1 0.9

Tableau 4: Coefficient (b,)

Masse total 32t.
S=slxbt
Pont 1™ classe b t = 1.

S$=32 x 3x 1 =96t.

G = 585.00t
d=1+a+b =1+ 0;2 + 0.285 =1.092
1+0.2.24.7 1+4E
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Chapitre IV Calcul des charges et surcharges

Nombre de tandem b Obt Charge per essieu (t)

1 1 1.092 16x1x1x1.092 17.472
2 1 1.092 16x2x1x1.092 34.944
3 1 1.092 16x3x1x1.092 52.416

2.2.3. Systéme militaire M c 120(RCPR Art.4.10.12) [5] :

Les véhicules types militaires sont souvent les plus défavorables que le systeme A et B pour les
éléments de couverture et d’ossature du tablier.

Les caractéristiques du systeme Mc120 sont décrites dans les figures ci-dessous
A noter que :

Le poids total est de 110t.

L1
( ]
1 U NEINN

1 230 1
«—>

1.0

2,3

1.0

61 |, ) 6.10 ,

Transversalement longitudinalement En plan

Figure (IV-3) :Convoi militaire Mcy

e Détermination du coefficient de majoration dynamique :
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Chapitre IV Calcul des charges et surcharges

04 0.6

+
1+0.2.L 1+ 4§

d=1+a+b =1+

Avec:
L : la longueur de I’élément, L=24.7m.
S : la surcharge maximale, S = 110t.

G : la charge permanente, G = 585t.

d=1+a+b =1+ 04 + 0.285
1+02247 , 4985
110

=0 =1.094

P=110x1.094 = 120.35t.

Soit par ml de chenille = 120.35/6,10=19.72 t/ml
M ¢120 = 19.72 t/ml

2.2.4. Systéme de charge exceptionnelle D240 (RCPR Art.4.11.12)[

Les charges exceptionnelles ne sont pas frappées par le coefficient de majoration dynamique. Le
convoi type D comporte une remarque de trois éléments de 4 lignes a 2 essieux de 240 t de poids
total.

P =240t soit

_B.240
Op240=1= g = 12.903 t/ml

3,2

Langueur de 18,6 m

Qb2a0 = 12.90 t/ml

Figure (IV—4) : Convoi exceptionnelle D49
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Chapitre IV Calcul des charges et surcharges

2.2.5. Charge sur trottoir :

On applique sur le trottoir une charge uniforme de 150 Kg/m2
° Pour 1 trottoir chargé

P;=0,15x1.5=0.225t/ml

P, =0.225 t/ml

° Pour 2 trottoirs chargés

P2=0.15 x 0.7= 0.105t/ml.
P,=0, 105 t/ml

o Trottoirs chargée : p=p;+p,=0.33 t/ml

36



Chapitre V Répartition longitudinale des efforts

Introduction :

Le calcul des éléments de réductions consiste a déterminer le moment fléchissant et I'effort

tranchant sous I'effet des charges permanentes et des surcharges.

V.1.Moments fléchissant longitudinaux dus aux charges :

Systeme de charge permanente :

Poids (t/ml/poutre)

Poutre seule 1.38

Dalle 0.953

Superstructure | 0.51

Total 2.85

Calcul des éléments de réduction dus aux charges p :

Q (t/ml)

P=2.85 t/ml
Ra=Rp=PI/2=2.85"24.7/2 =35.20 t.

M (x) = (PL/2) x — P(x?/2)
T(x)= Ra-Px

> Pourx=L/2 MO (L/2) = (PL2/4)- (PL%/8)= (PL%/8)
> Pourx=L/4 MO (L/4) = (PL2/8) — (PL?/32) = 3/32PL=3 /4M (L/2)
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Chapitre V Répartition longitudinale des efforts

M (t.m) T(t) R(t)
0.00L 0 35.20 35.20
0.25L 163.023 17.60 0
0.5L 217.344 0 0

Tableau V.1.1 : Valeurs des éléments de réductions sous poids propre

V.2. Moment fléchissant du aux surcharges :
Pour trouver la répartition des efforts dus aux surcharges routiére nous utiliserons :
Utilisation des lignes d’influences :

La ligne d’influence du moment fléchissant en un point donné d’une poutre est une courbe
donnant la variation du moment fléchissant en ce point quand une force égale a I'unité se déplace sur
la poutre (pour une poutre isostatique ; cette courbe est formée de deux droits).

Pour obtenir les moments, on multiplie les ordonnées des lignes d’influences par la force F dans le cas
ou cette force est concentrée, si elle est repartie uniformément, c’est par I'aire de la ligne d’influence
se trouvant sous cette charge uniforme.
Le théoreme de BARRE :

Cette méthode est utilisée dans le cas ou il y a des charges mobiles pour déterminer la section la
plus dangereuse de la poutre.
Le moment fléchissant maximum dans une poutre au passage d’un convoi ce produit au droit d’un
essieu, telle facon que cet essieu soit symétrique par rapport au milieu de la poutre de la résultante
des forces engagées sur la poutre.
a) Systeme de charges A (L) :

Le systéeme de charge A(L) est considéré comme étant une charge uniformément répartie, donc

d’apres les calculs de RDM, on trouve :
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Chapitre V Répartition longitudinale des efforts

M(x)=Qx (I-x)/2
Pour x=0.5L on obtient M (I/2)=Q1%/8 :

Q (t/ml)
Y V V V V V V VYV V VYV VYV V VY A‘
: L=24.7m .
surcharge (t/ml) M (t.m) Mo= M/8(t.m)
lvoie 4.147 316.250 39.531
2 voies 8.294 632.500 79.062
3 voies 11.209 854.798 106.850
Tableau V.2.1 : valeurs des moments a x=0.5L
Pour x=0.25L on obtient M (L/4)= %M (L/2)
Surcharge (t/ml) | M (t.m) Mo=M/8(t.m)
1 voie 4.147 237.191 29.649
2 voies | 8.294 474.383 59.298
3 voies | 11.209 641.109 80.139

Tableau V- 2.2 : valeurs des moments a x=0.25L

b) Systéeme de charges B c:
Le moment fléchissant maximum est positionnée dans le coté gauche de |’essieu de 6 t qui est
symétrique par rapport a I’axe de la poutre.
Détermination de Position de la résultante (R) des convois
Pour x=L/2:
> 1% cas: La résultante se trouve a droite de I"axe de la poutre.
IM/0=0
=>12.1,5+12.6 +R.x+6.10,5+12.15+12.16,5=0
R.x=567t.m
R=ZPi=60t
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Chapitre V Répartition longitudinale des efforts

P x=567/60 donc x=9,45m
Donc x=2.a+6 P a=1,725 m.

12t 12t 12t 12t

45 15| 45 $4,5 1,5

6t

L \ /

A

Xo

A A

Le moment fléchissant maximum est positionnée dans le coté gauche de l'essieu de 12t qui est

symétrique par rapport a I’axe de la poutre.

Calcul des ordonnées
Yo=(Xo(L-Xo))/L=(10.625.(24.7-10.625)/24.7=6.0545m.

Pour déterminer les autres ordonnées (yi), On applique théoréme de t’hales.

Y1(m) Y2(m) Yo(m) Y3(m) Y4(m) Ys(m)

2.635 5.199 6.0545 4.118 2.183 1.538

2°"® cas : La résultante se trouve a gauche de I’axe de la poutre

IM/0=0
=>12.4,5+12.1,5+6.10, 5+12.15+12.16, 5=0
R.x=567t.m
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Chapitre V Répartition longitudinale des efforts

R=3IPi=60tbP x=567/60donc x=9.45m
Donc x=2.a+6 P a=0,525m

12t 12t 12t 12t

6t 6t
45 |15| la5 | 45 |15

A q U (v Y A

<Pd
| T,
. Y, Y2 Vs' Yo YaVs R
24.7 m

Le moment fléchissant maximum est positionnée dans le coté droit de I’essieu de 12t qui est

symétrique par rapport a I’axe de la poutre.

Calcul des ordonnées :

On utilise I'équation de la déformée :
Yo=Xo. (LX) /L Xo=12.875m
Yo = 12.875(24.7-12.875)/24.7
Yo=6.164 m

Pour déterminer les autres ordonnées (yi), On applique théoreme de t’hales.

Y1 YZ Y3 YO Y4 Y5

1.137 3.291 4.009 6.164 3.818 3.036

Donc le cas le plus défavorable c’est la 1°" cas.
M=PXIYi
Y1+Y3=2.635+4.118=6.753m.
Yo+ Yo+ Ys+Ys=5.199 + 6.0545 + 2.183+ 1.538 = 14.974m.
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Chapitre V Répartition longitudinale des efforts

M = Pav (Y1+Y4) + Par(Y2+Y3+Y5+Y6)

Nombre de voies Essieu | Surcharge | SY; M (t.m) Mo=M/8

chargées (t) (t.m)

1 E.AV 7.98 6.753 53.88 6.735
E.AR 15.96 14.974 238.985 29.873

2 A.AV 14.64 6.753 98.863 12.357
E.AR 29.28 14.974 438.438 54.804

3 E.AV 18.96 6.753 128.036 16.00
E.AR 37.93 14.974 567.963 70.995

Tableau V.2.3.Valeurs du moment fléchissant sous surcharge (B c) pour x = 0.5L

Pour x=L/4 :
Calcul des ordonnées :
On utilise I'équation de la déformée :
Ys5=Xs. (L-xs) / L
Ys = 18.525" 6.175/24.7

Ys=4.631m

Pour déterminer les autres ordonnées (yi), On applique théoreme de t’hales.
Ya(m) Y2(m) Y3(m) Ya(m) Ys(m) Ye(m)
0.88 2 2.38 3.5 4.63 3.5

2 Y javant= Y1 + Y4=0.88 + 3.50=4.387 m
2Yiariere=Y2+ Y3+ Y5+ Ye= 4.63+3.50+2.38+2 = 12.52 m.
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Nombre de voies Essieu | Surcharge | SY; M (t.m) My=M/8

chargées (t) (t.m)

1 E.AV 7.98 4.387 35.008 4.376
E.AR 15.96 12.52 199.883 24.985

2 A.AV 14.64 4.387 64.226 8.028
E.AR 29.28 12.524 366.703 45.838

3 E.AV 18.96 4.387 83.177 10.397
E.AR 37.93 12.524 475.035 59.379

Tableau V.2.4. Valeurs du moment fléchissant sous surcharge (B c) pour x = 0.25L.

c) Systéme militaire M c 120 :

Pour x=L/2:

Dans ce cas la charge est considérée comme une charge uniformément rjépartie

Yo= a’/L =12.35%/24.7
Yo= 6.175
DoncY; =Y,=4.65

S = (4.65+6.175)" 3.05/2= 16.508 m’

19.74 t/ml
9.3m 610m  93m
| 93m , 3,05m 3,05m 9.3m
T Y2
Y1 | Sy, s2
a=L/2 a=L/2

A

v
A

v
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La charge (t/ml)

Surface (m?)

M (t.m)

Mo (t.m)

19.74

33.016

651.74

81.467

Tableau V.2.5. Moment fléchissant sous surcharge (M c 120) pour x = 0.5L.

Pour x=L/4

Dans ce cas la charge est considérée comme

Une charge uniformément répartie

Yo= a’/L = 4.631m.

A
1

7y
Y1 =3.487m. Y2 Yd Yy
Y,=3.487m. 18.525m
S =24.763 m? )
La charge (t/ml) Surface (m?) M (t.m) Mo (t.m)
19.74 24.763 488.821 61.102

Tableau V.2.6. Moment fléchissant sous surcharge (M c 120) pour x = 0.25L
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d) Systéme de charge exceptionnelle D24(

Pour x=L/2:
Dans ce cas la charge est considérée comme une charge uniformément répartie

Y0=a%/L=6.175m ,
12.90t/m

Y1=Y2 =3.05 6.0175/12.35=1.525m —
$=51=52=(6.175+1.525)" 9.3= 71.61 m> 5 v
VAN !
3.05m 18,6m 3.05m
3.05m 9,3m 9,3m 3.05m
S1 v, 52 U
La charge (t/m) | Surface (m?) M (t.m) My (t.m)
12.903 71.61 923.769 115.471

Tableau V .2.7. Moment fléchissant sous surcharge (D 240) pour x = 0.5L

Pour x=L/4
Dans ce cas la charge est considérée comme une charge uniformément répartie

Yo= a’/L=4.631m

Y;=Y, = 1.144m 12.90 t/pml

S =53.707m’

Yo= a’/L=4.631m. m%
Y, =3.487m. : Y2 Y y
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La charge (t/m)

Surface (m?)

M (t.m)

Mo (t.m)

12.903

53.707

646.095

80.761

Tableau V.2.8. Moment fléchissant sous surcharge (D 240) pour x = 0.25L

e) Surcharges de trottoirs :

D’apreés calcul du I’'R.D.M on trouve que le moment fléchissant sous la forme suivante :

Q (t/ml)

V. V VY

v
A

M (x)=Qx/2 +Qx2/2

Pourx=L/2: M (L/2)=QL%/8

»
»

Trottoir Q(t/ml) M (t.m) Mo(t/m)
chargée
1 0.225 17.159 2.145
2 0.105 8.007 1.00
V.2.9. Moment fléchissant sous surcharge de trottoir pour x = 0.! .
Pour x=0.25L :
M (L/4)=QL%/8-QL*/32=3QL*/32
Trottoir chargée Q(t/ml) M(t.m) Mo(t.m)
1 0.225 12.869 1.609
2 0.105 6.0055 0.7506

Tableau V.2.10. Moment fléchissant dus au Surcharge de trottoir pour x = 0.2¢
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» Tableau récapitulatif des moments dus aux surcharges :

surcharges X=L/2 X=L/4

M (t.m) My (t.m) M (t.m) | Mg (t.m)

Surcharge 1 voie 4,147 316.250 39.531 237.191 | 29.649
A(L) 2 voies 8.294 632.500 79.062 474.383 | 59.298

3 voies 11.209 854.798 106.850 641.109 | 80.139
Surcharge | 1voie E.AAV | 7.98 |292.84 36.60 234.891 | 29.361
Bc E.AR 15.96

2 voies E.AV 14.64 | 537.303 67.162 430.929 | 53.866

E.AR 29.28

3voies E.AV | 18.96 | 695.997 86.999 558.212 | 69.776

E.AR 37.93
Convoi Mc 120 19.74 651.74 81.467 488.970 | 61.121
D240 12.90 923.769 115.471 692.994 | 86.624
Trottoir Trottoi 0.225 17.159 2.145 12.869 1.609
Trottoi 0.105 8.007 1 6.005 0.7506
2trottc s| 0.33 25.166 3.145 18.875 2.359

Tableau V.2.11. Valeurs des moments fléchissant
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V.3. Efforts tranchants du aux surcharges :

a) Systeme A(L):

Le systeme A(L) est considéré comme étant une charge uniformément répartie.

T(x)=(q .1)/2-gx

Pourx=0
T = R,=Rp=q/2
Nombre de Q(t/ml) T(x=0) (t) To=T/8 (t)
voies
1 voie 4.147 51.215 6.4019
2 voies 8.294 102.43 12.803
3 voies 11.209 138.431 17.3038

Tableau V.3.1. Valeurs de L’effort tranchant sous surcharge A (l) pour x =0

Pour x=L/4

L
T(x) =q 5 A

T(x)= (q" 24.7)/2-q" 6.175

Nombre de Q (t/ml) T(x=0.25I) (t) To=T/8 (t)
voies

1 voie 4.147 25.607 3.2009

2 voies 8.294 51.215 6.4018

3 voies 11.209 69.215 8.651

Tableau V .3.2. Valeurs de L’effort tranchant sous surcharge A (l) pour x = 1/4

48




Chapitre V

Répartition longitudinale des efforts

b) Systeme Bc:

Pour x=0

IM/B=0

P RA 24.7 -12x24.7 - 12x23.2- 6x18.7 - 12x14.2- 12x12.7 - 6x8.2= 0

b RA=42.8741t
6=1.108
12t 12t 12t 12t
TO=T/n n=8 6t 6t
4,5 1.5 4,5 4,5 1.5
\ / \ / \ /
T P 16.5m g
Rf 24./m Ra
Nombre de | b, T(t) To(t)
voies
1 1.2 1°1.2°1.108 42.874 | 57.005 7.125
2 1.1 2°1.1°1.108 42.874 104.509 13.063
3 0.95 37°0.95 1.108" 42.874 | 135.387 16.923

Tableau V .3.3.Valeurs de L’effort tranchant sous surcharge Bc pour x = 0 .00L

Pour x=L/4 :

IM/B=0

RA 24.7 -12x18.525- 12x17.025- 6x12.525- 12x8.025- 12x6.525- 6x2.025= 0

RA=27.874t

6=1.108
T0=T/n
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12t 12t 12t 12t
6t 6t
45 |15 45 45 |15
T ‘ 0 0) ® @ T
I h
l
Y1 Yz 3 Y Y5 YG
Nombre de b, T(t) To(t)
voies
1 1.2 1°1.2° 1.108" 27.87 37.055 4.613
2 1.1 2°1.1°1.108" 27.87 67.935 8.491
3 0.95 3°0.95°1.108  27.87 | 88.007 11.0009

Tableau V.3.4.Valeurs de L’effort tranchant sous surcharge B c pour x = 1/4

c) Systeme militaire M C 120 :
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Pour x=0

2 M/B=0=>24.7.RA-19.74 x 6,10x (24.7-3, 05) =0

RA = 105.545t 19.74 t/ml
6=1.095 t/ml. v VvV Vv v wg
6.10m
R 247 m R,
T(t) To(t)
1.095" 105.545 115.571 14.446

Tableau V.3.5. Valeur del’effort tranchant sous surcharge B t pour x = OL

Pour x=L/4 q=19.74t/ml
YV V. VvV VvV VY
Y1=18.525/24.7=0.75m
Y¥2=0.75" 12.425/18.525=0.503m Y1 S Y2
$=(0.75+0.503) 6.1/2 6.1m 12425
5=3.82m < 6175m, 18,525m R

Ra=3.82" 19.74=75.439t

T(t) To(t)

1.095" 75.439 82.606 10.325

Tableau V.3.6. Valeur de I'effort tranchant sous surcharge B t pour x = 1/4

d) Systeme D 240 :
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Pour x=0 :

IM/B=0P 24.7.RA-12,90 x 18, 60x (24.7-9, 30)=0
RA =149.598

12.90 t/ml

A 4 A 4

18.60 m

247 m

A

T(t) To(t)

149.598 18.70

Tableau V .3.7. L’effort tranchant di a la surcharge D240 pour x=0

Pour x=L/4

Y=0.75
5s=0.5 (0.75" 18.6) 1

q =12,90t/ml

A A 4

A

y

A

y

A

y

A 4 A 4

=6.975

6.175m

118.525m

v

A

Ra=12.9" 6.975=89.978t

v
A

T(t) Tolt)

89.978 11.247

Tableau V.3.8. Valeur de I’effort tranchant sous surcharge D240 pour x = 1/4

e) surcharges de trottoir :
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Pour x=0:

T=QlL/2

Q=0.150 t/ml
Trottoir chargée Q T(t) To(t)
1 0.225 2.778 0.347
2 0.105 1.296 0.1620
2 trottoi 0.33 4.075 0.509

Tableau V.3.9. Valeurs de I’effort tranchant sous surcharge trottoir pour x = 0.00L

Y Vv A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A 4 A 4
Pour x=L/4
Y1
S1

T=QL/4

_ _ 2 Y2
Q= (q./2)-axP R= (qL/2)-ql/4 \\
R=al/4 6175m 18.525m -
Trottoir chargée Q(t/ml)| T(t) To(t)
1 0.225 1.389 0.174
2 0.105 0.648 0.0810
2 trottoi 0.33 2.037 0.2547

Tableau V.3.10.Valeurs de I’effort tranchant sous surcharge trottoir pour x = 1/4

» Tableau récupération des efforts tranchants dus aux surcharges :
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Les charges Pour x=0 Pour x=L/4
T(t) To(t) T(t) To(t)
lvoie 51.215 6.4019 25.607 3.2009
Surcharge A (L) 2 voies 102.43 12.803 51.215 6.4018
3voies 138.431 17.3038 69.215 8.651
Surcharge B, lvoie 57.005 7.125 37.055 4.613
2 voies 104.509 13.063 67.935 8.491
3voies 135.387 16.923 88.007 11.0009
Convoi Mc 120 115.571 14.446 82.606 10.325
D240 149.598 18.70 89.978 11.247
Trottoir trottoi 2.778 0.347 1.389 0.174
trottoi 1.296 0.1620 0.648 0.0810
2 trottoi 4.075 0.509 2.037 0.2547

Tableau V.3.11. Valeurs des efforts tranchant

54
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Introduction :

Apres avoir évalué les efforts longitudinaux les plus défavorables en différentes sections, nous
procéderons la répartition transversale de ces efforts sur les différentes poutres afin de trouver la
poutre la plus sollicitée. Comme notre tablier est a poutres sans entretoises, la section transversale
ne peut—étre considérée comme étant indéformable, le comportement mécanique de tels tabliers
s’écarte de celui résultant de I'application des méthodes classiques de la R.D.M.

Pour cela on a le choix entre deux méthodes de calcul :

= Soit la méthode de Guyon Massonnet.

= Soit la méthode de Courbon.
Choix de la méthode de calcul a utiliser :

Le choix de la méthode consiste a déterminer le paramétre d’entretoisement 6 qui est définie par
la formule suivante :

Sie<0,3 ——> La méthode de J.Courbon.

Sig>0,3 ——> La méthode de Guyon-Massonnet.

Si 0 <0.3P larigidité de I'entretoise est infinie, dans ce cas la méthode de COURBON est la plus
recommandée.
Si0>0.3 = larigidité réelle de I'entretoise est prise en compte dans ce cas on utilise généralement

la méthode de GUYON —-MASSONET

VI.1.Détermination des parametres et a:

q=b.[re e OO0

l\re 24./r pxI' b

Comme c’est un pont a poutres sans entretoises intermédiaires, c’est la dalle qui va jouer le role de

I’entretoise en considérant des bandes de 1 m de largeur.
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Avec :

e b :demilargeur de la dalle

L : la portée de la travée

e p,:rigidité flexionnelle des poutres par unité de largeur
e pe.rigidité flexionnelle des entretoises par unité de longueur
* pe=pp=Bp/bo=El,/bo

* po=pe=Elp/lp avec:

= by: distance entre-axe des poutres

= |y: distance entre-entretoises

" v,:rigidité torsionnelle des poutres par unité de largeur.
= ye:rigidité torsionnelle de la dalle par unité de largeur.

" vp=Cy/bo

» ve=Cg/lpavec:

= C,=(G/3) x Thih

= Ce=Cp=2GI

= G=E/2(1+v)

= Coéfficient de poisson(v=0.15)

E : module de déformation longitudinale du béton.

G : module de déformation transversale du béton.
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VI.1.1. Détermination du parameétre d’entretoiseme (Q:

1.1.1 Rigidité flexionnelle de la poutre :

Pp=(Ely/bo)

lo( poutre + dalle)= 1o+ 8 (Im - lp) / 3w

Avec :lo.moment d’inertie de la poutre a I'about
Im: moment d’inertie de la poutre dans la section médiane
La largeur active est (2b)

Le pont est constitué de 8 poutres espacées de by =1.5m (entre-axe des poutres), donc la largeur

active du pont sera :

2b =nbg=8x1.5=12m doncb =6m
1,-15160413.50+ (12507952.757-15160413.50)x0.8492569
1,-12907792.911 cm*
Don pp = (E I, / bo)= 86051.952 E

r ,=86051.952 E

1.1.2 Rigidité flexionnelle de I’entretoise :

Le moment d’inertie de I'entretoise est :

le = (b h®/12) = 100 x (25)3/12 = 130208.333 cm* O.ZSmI
PE=PD ~ -
pE =E ID/ Io =1302.083E 1.5m

re=1302.083E

6 |86051952E
q-= 4| =0.69
24.7 \ 1302.083E
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Donc 6=0.69 >0.3 Donc on utilisera la méthode de GUYON MASSONET.
e Principe de la méthode :

Cette méthode a pour but, de déterminer le moment fléchissant, et I'effort tranchant revenant a
chaque poutre en calculant le coefficient de répartition transversale K, qui dépend essentiellement
de larigidité torsionnelle « o », et du coefficient d’entretoisement « 0 ».

La méthode est basée sur deux hypotheéses :
» Le grillage de poutre réelle est assimilé a une dalle orthotrope présentant les mémes rigidités
moyennes a la flexion et a la torsion dont I'équation aux dérivées partielles est :

d*w dw d4w
ppW + (Yp+ve) dxe.dy? * Pe dy? =p(x, y)

K/

% La répartition transversale des charges sur les différentes poutres est la méme que si le tablier est

sollicité par des forces qui varient suivant une fonction sinusoidale dans le sens longitudinal.

y

P(x) = sinTtx /L /
vy m71\l\+\/
A e

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

Entretoise

2b X

A
v

L
La plaque orthotrope est un grillage simple constitué dans le sens (x)de (t) entretoises espacées de
(lo) et dans le sens (y) de (p) poutre espacées de (by).

VI.1.2. Détermination des parameétres de rigidité torsionnelle a:

_ Ovt0

a_2><w/r pXID

Avec 0 <a<1

Pour calculer le parametre a nous devons d’abord déterminer la section équivalente de la poutre :
ho+ hi+ hy=1.3m

1.3 ho+0.18 h1+0.44h,=0.4376 m?

Si on fixe : hg =0.15m

hi+ hy,=1.15m =h;=1.013m et h,=0.137m.
0.18h;+0.44 h,=2.426m.
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1.00 1.00
< > < >
|\ / | oss
R X
1.013

)
0.44

Section réelle

1.2.1 Rigidité torsionnelle des poutres :

SR

0.44

section équivalente

C, = (G/3) [44x (13.7)* + 101.3 x (18)° + 130 x (15)°] + (150x25%)/2

C, = 771515.377%G
Yo = Cp / bo = 335441.468E / 150= 2236.276 E
O = 2236.276 E

1.2.2 Rigidité torsionnelle des entretoises (Dalle):

E=Ce/lo
Ce=(2x0.43478E x Ig )=113224.635 E
Ce=113224.635 E

ve = Ce / lo=113224.635E / 100 = 1132.246 E

G =1132.246 E
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grtgp

Donc: A=——F—
2x,/I pxI' D

2236.276E +1132.246 E

a= = 0.159
2x E+/86051.952 x 1302.083

a =0.159

D’ou :

l a=0.159 l

| a=0.69 l
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VI.2. Répartition transversale des moments :

2.1. Coefficient de répartition transversale ka :

Le coefficient de répartition transversale ko dépend directement

° Du paramétre de |‘entretoisement 0.
. Du parametre de torsiona..
° De I'ordonnée relative (y) et de la section ol on veut étudier le moment.

Les valeursde k pouraa=0; a=1et 1 <0 <2 sont données dans les tableaux de Guyon-Massonnet.
Pour une valeur intermédiaire il y’a lieu d’interpoler

Pour un calcul rigoureux de k dans le cas ol 0 < o < 1 on utilisera les formules d’interpolation d’apres

Sattler.
Si 0<0<0.1 Ko = Ko+ (K1 - ko)o”
Si 9>1 Ka =Ko+ (K1- Ko)o°
Si 01<0<1 Ko = Ko+ (K1- ko)

Ou P =1- e 0065OV0863 ot ot notre cas

Avec

Ko : valeur de k correspondanta a.=0

K1 : valeur de k correspondanta o =1

Dans le cas ou 0 calculée ne figure pas dans le tableau on doit faire une interpolation, et si la poutre
en question se trouve entre deux sections dont les lignes d’influence sont connues on peut aussi faire
une interpolation.

Pour a=0

Kog ——» 01

K O D’ou : Ko= (Ko,2 — Ko1)(( 6—01)/ (02—61))+Ko 1.

Koo ——, 0

Pouro=1

Kjg ————» 61

Ki 0 D’ou : Ky= (K12 — Ky,1)(( 6—01)/ (02—61))+Ky 1.

Kip 5 0
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Ko= Ko, 1 + (Ko, 2- Ko,1) x 0.8

> Valeur de ko pour 6=0.69 :

Y -b -3b/4 -b/2 -b/4 0 b/4 b/2 3b/4 b

0 |0,0528 0,5615 | 1,05688 | 1,47746 | 1,67144 | 1,47746 | 1,05688 | 0,56158 | 0,0528
b/a | -0,34174 | 0,1200 | 0,58924 | 1,06054 | 1,47746 | 1,6923 | 1,54744 | 1,20602 | 0,81512
b/2 | -0,51326 -0,1742 | 0,18332 0,58924 | 1,05688 | 1,54744 | 1,93036 | 2,05764 | 2,08038
3b/4| -0,57982 -0,3895 | -0,17428 0,12008 | 0,56158 | 1,20602 | 2,05764 | 3,0137 3,90672
B -0,6163 -0,5798 | -0,51326 -0,3417 | 0,0528 0,81512 | 2,08038 | 3,90672 | 6,16388
Ki= Ky, 1 + (Kq,2- K1,1) x 0.8

> Valeur de k; pour 6=0.69 :

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

0 0,7161 0,83728 | 0,99314 1,16832 | 1,26884 | 1,16832 | 0,99314 | 0,83728 | 0,7161
b/4 | 0,49042 0,599 0,7466 0,94482 | 1,16832 | 1,32092 | 1,27624 | 0,35834 | 1,04984
b/2 | 0,34382 0,43492 | 0,56212 0,7466 0,99314 | 1,27624 | 1,5019 1,54458 | 1,52106
3b/4| 0,25056 0,32664 | 0,43492 0,599 0,83728 | 1,15834 | 1,54458 | 1,91276 | 2,14662
B 0,18598 0,25056 | 0,34382 0,49042 | 0,7161 1,04984 | 1,52106 | 2,14662 | 2,89844
Calcul de k; :

Puisque 0.1 < 0 =0.69 < 1 on utilise la formule d’interpolation suivante :

Ko = Ko+ (K61 - K)ot

B =1-e (0.065-6)/0.665

On aura:

Ky =Ko+ [(Kl- KQ)X 0325]
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» Tableau des valeurs de k, pour a=0.159 :

-b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4a b/2 3b/4 b

0 0,2683 0,6511 1,0361 1,3769 1,5405 1,3769 1,0361 0,6511 0,2683

b/4 | -0,0712 | 0,2757 0,6403 1,0229 1,3769 1,5716 1,4593 0,9305 0,8914

b/2 | -0,2347 | 0,0237 0,3064 0,6403 1,0361 1,4593 1,7911 1,8908 1,8986

3b/4 -0,3099 | -0,1568 0,0237 0,2757 0,6511 1,1905 1,8908 2,6558 3,3346

B -0,3555 | -0,3099 -0,2347 | -0,0712 | 0,2683 0,8914 1,8986 3,3346 5,1026

@

¢ Valeur de ka pour les positions réelles des poutres :

Positions réelles des poutres par rapport aux points de Guyon Massonnet :
Pour des raisons de symétrie par rapport a I'axe centrale on fera les calculs pour les quartes poutres

qui se trouvent a droite de I'axe a savoir : Py Py, P, et Ps.

. ~3b/4 -hs2 -/ 4 0 b/4 lb,'e 3b/4 b

PO P1 pe Pa
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e Positions des poutres :

Poutre Py se situe a : b/8

Poutre P4 se situe a : 3b/8

Poutre P, se situe a : 5b/8

Poutre P5 se situe a : 7b/8

On remarque que tous les poutres Pg, P1, P, et P; se trouvent respectivement entre les points:

[0; b/4], [b/4;b/2 ],[b/2 ;3b/4],[3b/4,b].0n fera des interpolations linéaires entres les valeurs
correspondantes a ces points par la formule suivante :

Ka;=Ka+ (Ko,-Kaq). x/d

Ko : Le coefficient correspondant a la poutre i.

Koy, Ko, : Les coefficients correspondants aux positions de G.Massonnet entre les quelles se trouve la
poutre i.

X : La distance qui sépare la poutre i du point G.M

d=1.50m : écartement des points de G.M

Valeur de x est identique pour chaque poutre ; X=0.75 m.

x/d=0.75/1.5=(x/d=0.5) pour touts les poutres

-b -3b/4 b/2 b/4 0 b/4a b/2 3b/4 b

PO | 0,0985 0,4634 0,8382 1,1999 1,4587 1,4742 1,2477 0,7908 0,5798

P1 | -0,1529 | 0,1497 0,4734 |0,8316 | 1,2065 | 1,5154 1,6252 | 1,4107 | 1,3950

P2 | -0,2723 -0,0665 0,1650 0,4580 0,8436 1,3249 1,8410 2,2733 2,6166

P3 | -0,3327 -0,2333 -0,1054 | 0,1022 0,4597 1,0409 1,8947 2,9952 4,2186
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2.4. Calcul des coefficients de répartition kq (max) pour les différents chargements :
Aprés avoir tracé les lignes d’influences de «ky» pour les différentes positions des poutres, on

dispose le chargement de maniere a avoir Kq (max)
a/ cas des charges concentrées :

mex = 20 Y1

* >R
P; : charge concentrée ;
Y,: ordonnée des lignes d’influences de «ky» au droit P;
Comme dans le sens transversal, les charges p; ont la méme valeur alors :

.Y,

n

max —
K max —

n : nombre de charges.

b/ cas de charge uniformément répartie :

Yol |AL
o Sy, Yn
K max — max
¢ L
Qmax : Aire de la d’influence qui sera calculée =
Par la méthode des trapezes Ligne d’influence

L : largeur chargée

Avec :

Q.. =A—2L(Y0 1 25Y, 1Y)
i=1

m

Formule de kymax deviendra :
1 n-1
Kamax= 7~ (YO + ZZYl +Yn)
2n i1

n : Nombre d’intervalles

L : Largeur chargée
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>

Valeurs des moments fléchissant longitudinaux réels dus aux surcharges :

(Moment réel a mi travée avec x =0.5 |)

Myéel = Kq moy X Mo

Po Py P, P3
Cas de charges M,/ Kam Mréel Kam Mréel Kam Mréel Kam Mréel
Poutre
A(l) | 1Voie 39,53 0,86 34,182 | 0,51 20,160 0,22 8.69 -0,22 -8.696
2 voies 79,06 1,14 90.13 0,891 70,444 0,596 47.120 0,28 22,295
3 voies 106,80 1,18 126.02 | 1,097 117.21 1,06 114.00 0,94 100,439
Bc 1Voie 36,60 1,41 51.62 1.27 46.49 0.98 35.87 0,58 21.49
2 voies 67,16 1,33 89.326 | 0.98 65.81 0,99 66.96 0,69 46.61
3 voies 87,00 1,25 108.57 | 1,18 103.18 1,02 89.17 0,69 60,37
Mc120 81,46 1,31 106,72 | 1,165 94,91 0,90 73,32 0,58 47,86
D240 115,40 1.2 138.48 | 1,27 146,64 0,97 112.00 0,57 66,37
Trottoil 2.145 0.256 | 0.55 0,0002 | 0,0004 -0,18 -0,38 -0,28 -0,60
Trottoil 1.00 0.663 | 0,66 1,385 1,385 2,90 2,90 3,88 3,88
2Trotto 3,14 0.92 1.20 1,38 1,38 2,72 2,5 3,60 3,27
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> Valeurs des moments fléchissant longitudinaux réels dus aux surcharges :

(Moment réel a mi travée avec x=0.25 1)

M

réel = Ko moy X Mo

Po P1 P2 P3
Cas de charges | M,/ poui Kam Mréel Kam Mréel Kam Mréel Kam Mréel
A(l)| 1Voie 29,64 | 0,86 25,63 0,51 15,12 | 0,20 5,96 -0,23 -6,88
2voies | 59,29 | 1.09 67,59 0,89 52,83 | 0,58 34,57 | 0,282 | 16,72
3voies | 80,13 | 1.10 88,47 1,04 83,82 | 1,04 83,34 | 0,94 75,33
Bc | 1Voie 29,36 | 1.39 40.87 1,18 34,64 |0,856 | 2513 | 0,525 | 1541
2voies | 53,86 | 1.322 71.23 1,163 62,68 | 0,89 48,14 | 0,58 31,61
3voies | 69,77 |1.21 85.00 1,11 77,66 | 0,92 64,61 | 0,69 48,42
Mc120 61,12 | 1,31 105.60 1,165 71,20 | 0,90 55,00 | 0,58 35,90
D240 86,62 | 1.22 112.60 1,17 101,30 | 0,88 76,83 | 0,57 49,80
Trottoil 1,60 0,56 0,90 0,0002 0,0003 | -0,18 -0,29 -0,28 -0,45
Trottoil 0,75 0.75 0.66 0,50 1,46 1,10 2,90 2,17 3,87
2Trotto 2.35 1,31 1.57 0.50 1,46 0.92 2,72 1,89 3,42
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VI.3.Répartition transversale des efforts tranchants

1.

Treel = Ka moy X To

Tableau récapitulatif de I’effort tranchant réels max pour X=0.00L

PO P1 P2 P3
Cas de charges | To/poutre Ka Tréel Ka Tréel Ka Tréel Ka Tréel
A(l) | 1Voie 6.4019 | 0,864 | 5.9664 0,51 3.519 0,22 1.518 -0,22 | -1.518
2voies | 12,803 | 1,14 14.592 0,891 11.404 | 0,596 7.6288 | 0,282 | 3.069
3 voies | 17,5 1,18 20.65 1,097 18.978 | 1,067 18.459 | 0,94 16.26
Bc 1Voie 7.125 6.5367 5.88 4.543 2.721
1,41 1.27 0.98 0,587
2 voies | 13.063 11.303 8.329 8.473 5.898
1,33 0.98 0.997 0,694
3voies | 16.923 | 13.74 | 13.741 13.059 11.286 7.641
1,186 1.025 0,694
Mc120 14.446 15.372 11.875 7.74
1,31 17.285 1,165 0.9 0,587
D240 18.70 18.139 10.75
1.2 22.44 1,27 23.749 | 0,97 0,575
Trottoil 0,347 0.0006 -0.0611 -0.097
0.256 | 0.088 0,0002 -0.179 -0,281
Trottoil 0.162 0.22 0.47 0.620
0.663 | 0.337 1,385 2.904 3,879
2Trotto 0.509 0.22 0.41 0.531
0.92 0.19 1,385 2.725 3,598
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2. Tableau récapitulatif de I’effort tranchant réels max pour X=0.25L :

Trgel = Ky moy X To

PO P1 P2 P3
Cas de To/
charges Poute Ka Tréel Ka Tréel Ka Tréel Ka Tréel
A(l) | 1Voie 3,2 0,86 2.76 0,51 1.632 0,201 0.64 -0,23 -0.74
6,4 1.09 6.982 0,89 5.70 0,58 3.73 0,28 1.80

2 voies

3 voies | 8,65 1.10 9.551 1,05 9.05 1,04 8.99 0,94 8.13

1Voie 4,636 1.39 6.453 1,18 5.47 0,85 3.96 0,52 2.43

2 voies | 8,50 1.322 11.24 1,16 9.89 0,89 7.59 0,58 4.98
Bc

3voies | 11,01 1.22 13.41 1,11 12.25 0,92 10.19 0,69 7.64
Mc120 10.325 | 1,31 12.35 1,165 | 10.98 0,90 8.48 0,58 5.53
D240 11,24 1.22 14.95 1,17 13.15 0,88 9.97 0,57 6.46
Trottoil 0,173 0,56 0.09 0,0002 | 0.00006 | -0,18 -0.03 -0,281 | -0.05
Trottoil 0,081 0.75 0.06 0,499 | 0.04 1,10 0.089 2,179 | 0.176
2Trotto 0,254 1.31 0.15 0.499 | 0.04 1,10 -0.05 1,891 | 0.128
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VI.4.Calcul des sollicitations maximales :

Pour la détermination des efforts maximums, on prend en considération les combinaisons des

charges a I'ELU et a I'ELS, en utilisant les régles (B.P.E.L 91) telle que la poutre la plus sollicitée est la

poutre Py :

1. al’ELU:
Combinaison a ELU M (t.m) T(t)
ELU1:1.35G+1.6 (A(L) +trotto 496.96 80.34
ELU2 :1.35 (G+D240) 486.84 79.63

2.aL’ELS:
Combinaison a ELS M (t.m) T(t)
ELS1: G+1.2 (A(L) +trotto 367.507 59.51
ELS2 : (G+D240) 362.144 59.28

Donc le moment max a I'E.L.U est :

[ Mmax=496.96 t.m ]

[ Tmax=80.34t ]

Et le moment max a I'E.L.S est :

[ Mmax= 367.507 }

[ Tmax=59.51 t }
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Introduction :

La précontrainte est une opération mécanique qui permet de réaliser des ouvrages assez grandes
portées toute en joignant la sécurité et 'économie.

Le principe de base est de créer artificiellement une contrainte de compression préalable (Pour
application de forces additionnelles) telle que I’effort de traction excessif dus aux charges
n’engendre qu’une décompression du béton.

Donc le béton précontraint reste toujours comprimé ou ne subit que des contraintes de tractions
faibles, autrement dit, il travail a pleine résistance ce qui n’est pas le cas du béton armé.

On distingue deux modes de précontraintes :

Précontrainte par post-tension.

Précontrainte par pré tension.

Dans notre cas on utilise le précontrainte par post tension

VII.1.Précontrainte par post-tension :

Ce mode de précontrainte consiste a la mise en tension des cables déja enfiles dans des gaines
apres coulage et durcissement du béton a I'aide d’un vérin appuie sur le béton.

Une fois que la tension voulue est atteinte, le cable ainsi tendu est bloque avec un systeme
d’ancrage a travers lequel on injecte un coulis de mortier pour prolonger les cables contre la
corrosion.

béton :

Les mémes caractéristiques qu’en béton armé sauf qu’il faut réaliser une résistance de
caractéristique plus élevée (bonne qualité du béton).

On utilisera donc un ciment CPA 350 dos a 400 kg/m2 + adjuvant, soit une résistance de
caractéristique moyenne :

fc28 =35 Mpa

ft28 =2,7 Mp
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v" Armatures de précontraintes :
Cables de type FREYSSINET : 12T15
Force de rupture garantie : fprg = 1860 MN/mm?2
Force élastique garantie : fpeg = 1660 MN/mm?2
Section utile d’un cable : Ap = 1800 mm2
Diameétre de la gaine : ® = 8,2cm
Coefficient de frottement (gaine - cable) : ® = 2x10-3m™
Relaxation a 1000 heures : $1000 = 2,5%
Relaxation a 3000 heures : 3000 = 3%
Module d’élasticité : Ep = 1 .9x10° Mpa.
Recul d’ancrage au relachement du vérin : g = 6mm

Coefficient de frottement par unité de déviation angulaire : f=0,2 rd*

VIl.2.Dimensionnement de I’éffort de précontrainte :

La valeur minimale du précontraint est donnée par I’expression suivante :
P= Pmin = suP(PI. PII)-

» Pour une section sous critique:

_AM+p By (V.opi+ V.0ps)

Pi p.h

Nous considérons les caractéristiques géométriques de la section médiane (poutre + dalle).
=  Soita I'ELS : Mmax=3.671 MN.m
Mmin=2.174 MN.m

AM= 1.497 MN.m
= p =0310 : CDG
= B,=0.772m’ Vv

= V=0.500 m \

= \V=1.050 m
»  |=0.125 m*
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= d’:c’estl’'enrobage=0.1m
D'ou :
" 0y =—F8=-2.7 MPa

" 05 = 1.5X Fyp5=-4.05 MPa

A.N :
p _1.479+[0.31x0.772%(0.5%(-2.7)+1.05X——4.05)] _
I= (0.31x1.55) -

0.325 MN.

» Pour une section sur critique :

(Mmax+ pxBpXVXay;) [3.671+( 0.31%0.772%0.5X(—2.7)]

Pi = (pxv/i-dl) [(0.31%0.5)+1.05-0.1]

=3.03 MN.

Puisque P, > P, donc la section est sur critique, le fuseau de passage du cable a une de ces
frontieres qui coupe la zone d’ enrobage, donc |'effet de précontrainte économique P, n’ est

pas suffisant, donc on prend Py.

v Ppin= 3.03 MN
v ep=— (-V-d’)=-0.95m
2.1. Détermination du nombre de cables :
PO = min (0,8 fprg . Ap; 0,9 fpeg . Ap)
=min(0.8x1860x1800 ;0.9x1660x1800)
=min(2.678 ;2.689) Po=2.678 MN.
Pour déterminer le nombre des cables nécessaires, on doit estimer les pertes totales a 32 %.
D’ou : Pmin £ (P0-0,32 x PO) n=0,68 n PO

3.03 1.66

0.68x2.678

On obtient n 2 1.66 on prend 2 cables de 12T15

On aura : 0.68 n Pg=Pmin b n>

Vérification de la borne supérieure de précontrainte :

Cette vérification revient a s’assurer que Pg n’est pas excessive.
On estime les pertes a 32% de Py

Donc min=P-AP= 0,68 Py
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0.68Pon< shcB — o
och
0.68x2.678*2< (0.6 X 35) X 0.772 — —=2__
0.31x1.55

3.65< 13.01 MN b vérifiée

Donc Py n’est pas excessive.

2.2. Détermination du nombre des cables a I'about :

Les cables d’about doivent etre tirés a 100% de Py avant le coulage de la dalle, les pertes
instantanées sont éstimé a 10% de Py.

D’ou :P,=0.9%2.678 P P¢=2.41MN.

On considere les caractéristiques nettes de la séction médiane(poutre seule) :

Pour avoir le nombre de cable a I'about,il faut vérifier les deux inégalités données par |'expression

suivante :

Fib sup =+ (Peq+Mg) =-1.5 fy

. Fibinf :g + :’—R(Peoang )< 0.6f
=B =0.42m".

=\ =0.74m.

=|o=0.07 m*.

=\ =0.56 m.

= e5=—(0.74-0.1)=—-0.64 m

= Mg: moment de la poutre seule =1.38X 2_45 Mg=1.05 MN.m
Calcul de oy, et oy
Guup = oty 259 (2,41 (~0.64) +1.05)
2.41n 0.74
" Oinf = g X(2.41nx (—0.64) +1.05)

Osup = —6.6n+8.41 % -4,05 et ojy¢ = 20.05n-11.1 £ 21.
n< 1.9
n< 145

Conclusion : On place un seule cable a I'about et I'autre cable a I'extrados.
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L)

YV V. .V VY VYV V

YV V V V VYV V

VII.3. Vérification des contraintes normales :

o= Mp.V/ IGN + N/Bn + Mg.V/ IGN £ Omaxe
Avec :

0 : contraintes supérieures (04,,) ou contrainte inférieure (i) selon Vet V.

F : force de précontrainte (F = Py x pertes en % x mise en tension %).

Mp : moment d( a la précontrainte ou M =F x le nombre de cables considérés x e.
N : effort de la précontrainte ou N =nombres de cables x F.

Mg : moment d{ au poids propre.

Omax . CONtraintes maximale.

La vérification se faite selon cinqg étapes :
Premiére étape :
NB : Les caractéristiques géométriques a prendre sont celles de la poutre seule a mi travée.
Aprés le septieme jour, la mise en tension est 50 %.

Les pertes considérées sont considérées de 10 %.

_ 7
4.76+0.83x7

Omax = 0.6 X 23.18 = 13.91MPa  (0max= 0,6 fj en construction).

fer x35 = 23.18 MPa.

fiz=0.6+0.06x23.18 =1.99 MPa

Smin=—1.5f;7=-2.98 MPa.

Deuxiéme étape :

La mise en tension du cable de la premiere famille 100 % a 21 jours.
Les pertes considérées sont considérées de 10 %.

feo1 =33.12 MPa.

Omax = 18.87MPa.

fi21=2.89 MPa.

Smin=—3.88 MPa.
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YV V V V YV V VYV VY

YV V V V V

Troisieme étape :

Dans cette étape on commence par la mise en place des poutres sur ces appuis définitifs,
et apres on coule I’hourdis. Les efforts prendre en considération dans cette phase sont :

Efforts dus a la deuxiéme phase.

Poids propre de I’hourdis coulé sur place.

Dans cette phase la résistance de la poutre est seulement considérée, par ce que I’ hourdis
n'a pas encore atteint son durcissement nécessaire pour résister.

fe2s = 35 MPa.

Omax = 21MPa.

fig = 2.7MPa.

S min =—4.05MPa.

Quatrieme étape :

Dans cette étape le tablier est vide, elle comprenne seulement les poutres et Ia
superstructure. Dans cette étape il ya:

La mise en tension du deuxieéme cable est faite a 100 %.

Les pertes considérées sont de 32 %.

f4 = 35MPa.

Omax = 0.5x35=17.5 MPa.en exploitation la combinaison quasi permanente.

Cinquiéme étape :
L'ouvrage entre en service.
Mise en tension est déja faite a 100 %.
Les pertes considérées sont de 32 %.
f4=35MPa.
Omax = 21MPa. (0max = 0,6 fj) en exploitation la combinaison est fréquente.
Smin=—4.05 MPa.

Premiére phase : c’est la mise en tension a 50%.
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Contraintes dues au moment de la précontrainte :
F1=F= 2.68x0.5x0.9=1.20 MN.
M=NxFxeg=1.2x (-0,64) =-0.77 MN.m

Osup =%= =-0.77x 0.56/ 0.07=—6.16 MPa.

Mxv/!

Oinf = =0.77x 0.74/ 0.07= 8.14 MPa.

In
Contraintes dues a la précontrainte :
N==12MN
Osup = N/ Bn=1.2/ 0.42=2.86 MPa.
Oinf=N/B,=1.2/0.42 = 2.86MPa.
Contraintes dues au poids propre de la poutre :

Moment d( au poids propre de la poutre Mg = 1.05 MN.m

Gup =M‘f:v= = 1.05x 0.56/0.07=8.4 MPa.
!
o= = 22XV _ 1 05x0.74/ 0.07= -11.1 MPa.

n

Contrainte totale :

Osup = —6.16+2.86+8.4=5.1 MPa.
Oinf = 8.14-11.1+2.86=0.1 MPa .
Osup =—0.1 > —2.98 Vérifiée.

Oin¢ =5.1 < 13.91 Vérifiée.

Deuxieme phase : c’est la mise en tension a 100%.

Contraintes dues au moment de la précontrainte :
F1=2.68x0,9 x 1=2.41 MN.
M =F x eg=2.41x (-0,64) =-1.54 MN.m.

Osup =”T):’= -1.54 x0.56/0.07= -12.32 MPa.

Mxv/

Oinf = = 1.54x0.74/ 0.07= 16.28 MPa.

In
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Contraintes dues a la précontrainte :

N =2.41 MN.

Osup = N/ Bn = 2.41/ 0.42=5.74 MPa.

Oinf=N /B, =2.41/0.42 =5.74 MPa.

Contraintes dues au poids propre de la poutre :
Moment d{ au poids propre de la poutre Mg = 1.05 MN.m .
Osup = MgV / |, = 1.05x0,.56/ 0.07=8.41 MPa.

Oinf = MgV’ / |, = 1.05 x(— 0.74)/ 0.07=-11.10 MPa.
Contrainte totale :

Osup =—12.32+5.74+48.41 = 1.83 MPa.

Oinf = 16.28+5.74-11.10= 10.92 MPa.

05up = 1.83 > - 3-88 Vérifié.

Oinf = 10.92<18.87 vérifiée.
Désignation Etape 1 Etape 2 Etape 3 Etape 4 Etape 5
F(t) 1.2 2.41 2.41 1.82 1.82
Mp (t.m) -0.77 -1.54 -1.54 -3.46 -3.46
N (t) 1.20 2.41 2.42 3.64 3.64
Mg (t.m) 1.05 1.05 1.78 2.17 4.93
v(m) 0.56 0.56 0.56 0.5 0.5
v'(m) -0.74 -0.74 -0.74 -1.05 -1.05
eo(m) -0,64 -0.64 -0,64 -0.95 -0.95
In (m* 0.07 0.07 0.07 0.13 0.13
Bn (m?) 0.42 0.42 0.42 0.77 0.77
Osup (MPQ) -0.1 1.83 7.58 -0.22 10.49
oinf(MPa) 5.1 10.92 3.31 16.07 -7.38
Gmax(MPa) 13.91 18.87 21 17.5 35
Vérification Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée Vérifiée
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VII.4. Disposition des cables :

Pour I'étude de cette disposition on prend en considérations :

La précontrainte P(x) est constante sur toute le troncon du cable P(x) = Po= constante.
L’inclinaison des cables de précontrainte par rapport a I'axe x est faible.

Le tracé d’un cable peut étre assimilé a une parabole du deuxieme degré dont I'’équation et ses

dérivées sont : L/2 L/2

h
v

Y=AX?+BX+C.

A
A 4

Y=2AX +B

Y’=2a

a=4f/l; b= 4f/I?

Disposition du cable

4.1.Principe de positionnement des cables :

Pour bien positionner les cables de précontraintes dans la poutre on divise la moitié de la
poutre en trois zones.

Zone d’about :

Pour ne pas avoir un moment du a la précontrainte,il faut faire coincider le centre de poussée de
la précontrainte avec le centre de gravité.

Zone centrale:

C'est la zone ou de trouve le moment maximum négatif, donc les cables sont placées avec
une excentricité maximale avec les fibres supérieures, mais il faut bien vérifier que les
conditions d’ enrobage sont respectées ( enrobage ).

Zone intermédiaire :

C'est la zone intermédiaire entre I’ about et le milieu de ma poutre, dans cette zone les

cables changent sa disposition d’excentrement maximum au nulle.

80



Chapitre VII Etude de la précontrainte

4.2.Disposition du cable a I’about :

Pour que la force de la précontrainte coincide avec G.

SM/Fl=0->fVv =f.d |\ /

Donc:v'=d
Donc il faut coincider la psition du cable de I'about )

avec le centre de gravité.

N G

Section d’about

4.3.Disposition des cables a mi travée :

1.3m
! ‘ i 10cm
<+—>
Section a mi travée
> Tracé du cable n° 1:
- c'est une équation d’une parabole :
Y1=A1X2+81X+C1.
v X=0m (alabout) =>Y1=C;=0.717 C:=0.717m

v' X=12.85m (3 mi-travée) =>Y1=0,42=A;(12.85)?>+B;(12.85)+0.717 (2)
Y1'=2A;(12.85)+B;=0=>A;=-B;/12.85x2 (1)
En remplagant A; dans I'équation (2) ona:-12.85B; /2 + B; (12.85) =-0.297
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B1=-0.089

En remplace dans (2) on trouve

A;=3.48 x 107,

Donc: Y1=3.48x 102 X* - 0.089 X +0.717.

_ay _
Tg a—dx =

6.96. 10°. X— 0.089.

Les abscisses et [es angies en touts points du cable sont regroupés dans le tableau suivant :

X (m) Y (m) a(rad) a’° cos a

0 0.717 -0.089 -5.10191083 0.996042114

1 0.63148 -0.08204 -4.70292994 0.996636606

p 0.55292 -0.07508 -4.30394904 0.997182821

3 0.48132 -0.06812 -3.90496815 0.99768073

4 0.41668 -0.06116 -3.50598726 0.99813031

5 0.359 -0.0542 -3.10700637 0.99853154
6.425 0.28883158 -0.044282 -2.5384586 0.999019712
7 0.26452 -0.04028 -2.30904459 0.99918887

8 0.22772 -0.03332 -1.91006369 0.99944494

9 0.19788 -0.02636 -1.5110828 0.999652595

10 0.175 -0.0194 -1.11210191 0.999811826

11 0.15908 -0.01244 -0.71312102 0.999922624

12 0.15012 -0.00548 -0.31414013 0.999984985
12.85 0.1479763 0.000436 0.02499363 0.999999905
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» Tracé du cable n° 2 sortant de I’extrados :
Pour la mise en place du vérin, le cable a I'extrados a une inclinaison de < 20°a < 25° ,on fixe
a=22°.
La zone de levage lpest comprise entre 1/4< | < [/3 sachant que | est la demi longueure de la
poutre .Donc on prendra lp=4m(la longueure d’emmergence du cable en extrados a pratir de la
section d’about).

- C’est une équation d’une parabole :

- Y= A X2+ By, X+ Cs.

v X=0m (a4 m dextrémité) =>Y2=C,=0.717 +0.4 = 1.117 m. C=1117m

v' X=8.85m (a mi-travée) =>Y2=0.30=A,(8.85)®>+B3(8.85)+1.117 (2)

Y2'=2A,(8.85)+B,=0=> A,=-B,/8.85x2 (1)

En remplagant A, dans I'équation (2) ona:-8.85B,/2 + B3 (8.85) =-0.817

B2=-0.185
En remplace dans (2) on trouve A, =1.04 x 10>
Donc: Y2=1.04 X 102x X2 - 0.185 X + 1.117

dy i
Tg a=— =2.08x10°. X —0.185
dx
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Les abscisses et les angles en tous points du cable sont regroupés dans le tableau suivant :

X Y a(rad) a° Ccos a
0 1.117 -0.185 -10.6050955 0.982936251
1 0.9424 -0.1642 -9.41273885 0.986549442
2.425 0.7295335 -0.13456 -7.71363057 0.990960455
3 0.6556 -0.1226 -7.02802548 0.992494029
4 0.5434 -0.1018 -5.83566879 0.994822853
5 0.452 -0.081 -4.6433121 0.996721293
6 0.3814 -0.0602 -3.45095541 0.998188527
7 0.3316 -0.0394 -2.25859873 0.99922392
8 6 -0.0186 -1.06624204 0.999827025
8.85 0.294304 -0.00092 -0.05273885 0.999999577
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VII.5.Vérification des contraintes :

5.1.Vérification des contraintes a la section X =4 m pour les deux cabl

N° du cable Yi (cm) e (cm) a cos a
1 41.67 -56.05 4.30 0,997
2 111.7 -13.98 5.83 0.994

a)Ouvrage a vide :

Contraintes dues au moment de la précontrainte :
M=Fx(eycosa;+e,cosa, ) avec F=1.82 MN.
M =-1.27MN.m.

Osup =M xV/In=-1.27x0.57 /0.15=-4.83 MPa..

Oinf =M x V' /In=1.27x0.98 / 0.15 = 8.30MPa.

Contraintes dues a la précontrainte :

N=Fx(cosa;+ cosa,) =3.62 MN.

Osup = N/ Bn =3.62/0.97 =3.72MPa.

Oinf=N /B, =3.62/0.97 =3.72 MPa.

Contraintes dues au poids propre de la poutre :

Mumin =1.18MN.m (I'ouvrage a vide).

Osup = MV /1, =1.18x 0.57 / 0.15 = 4.48MPa.

Oinf= MV’ / I, = 1.18x(-0.98) / 0,15 = -7.71 MPa.

Contrainte totale :

Osup = —4.83+3.72+4.48= 3.37< 21 MPa. Vérifiée.

Oinf = 8.3043.72-7.71 = 4.31< 210 MPa. Vérifiée.

b)Ouvrages en service :

Contraintes dues au moment de la précontrainte :

M =Fx(e;cosay+e,cosay) avec F=1.82 MN.

M =-1.27MN.m
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Osup =M xV/In=-1.27x0,57 / 0.15 = -4.83MPa.

Oinf =M x V' /In=1.27x0.98/ 0.15 = 8.30 MPa.
Contraintes dues a la précontrainte :
N=Fx(cosa;+ cosa,) =3.62 MN.

Osup = N/ Bn =3.62/0.97 =3.72MPa.

Oinf=N /B, =3.62/0.97 =3.72 MPa.

Contraintes dues au poids propre de la poutre :

Mmax =2.77MN.m (I’ouvrage en service).

Osup = MV /1, =2.77x 057/ 0.15 = 10.52 MPa.

Oinf =MV’ /1,=—2.77x0.98 / 0.15 = -18.09 MPa.

Contrainte totale :
Osup =—4.83+3.72+10.52=9.41MPa < 17.5MPa Vérifiée.
Oinf = 8.30+3.72-18.09=—6.07 MPa< 21 MPaVérifiée.

5.2. Vérification des contraintes a la section X = 0,5 L pour les trois cab

N° du cable Y; (cm) e (cm) o cos a
1 14.80 -90.55 0 1
2 29.43 -75.92 0 1

a) Ouvrage a vide :

Contraintes dues au moment de la précontrainte :
M = F x (eq cos a1 + e, cos a,)

M =-3.03 MN.m

Osup =M xV/In=-3.03x0.49 /0.12 = -12.37MPa.

Oinf =M x V' /In=3.03x1.05/0.12 = 26.51 MPa.

avec F=1.82 MN
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Contraintes dues a la précontrainte :

N =F x (cos a; + cos ;) =3.64 MN.

,0sup = N / B, =3.64/0.77 =4.72 MPa.

Oinf = N / B, = 3.64/0.77 = 4.72 MPa.

Contraintes dues au poids propre de la poutre
Mumin = 2.17 MN.m(I’ouvrage a vide).

Osup = MV / 1, =2.17x 0,49 / 0,12 = 8.86MPa.

Oint= MV’ / 1, =2.17x(— 1.05)/ 0,12 = —18.98 MPa.
Contrainte totale :

Osup = —12.37+4.72+8.86=1.21< 17.5 MPa. Vérifiée.
Oinf = 26.51+4.72-18.98=12.25< 17.5 MPa. Vérifiée.
b) Ouvrages en service :

Contraintes dues au moment de la précontrainte :
M =F x (el cos a; + e, cos a). Avec F=1.82 MN

M =F x (e1 cos a; + e, cos ) avec F=1.82 MN
M =-3.03 MN.m

Osup =M xV/In= -3.03x0.49 /0.12 = -12.37MPa.
Oinf =M x V' /In=3.03x1.05/0.12 = 26.51 MPa.
Contraintes dues a la précontrainte :

N =F x (cos a; + cos a,) =3.64 MN.

Osup = N/ Bn = 3.64/0.77 =4.72 MPa.

Oinf = N / B, = 3.64/0.77 = 4.72 MPa.

Contraintes dues au poids propre de la poutre
Mmin = 3.67MN.m (I'ouvrage en service).

Osup = MV / 1, =3.67x 0,49 / 0,12 = 14.98 MPa.

Oint= MV’ / 1, =3.67x5(— 1,05) / 0,12 =—32.11 MPa.
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> Contrainte totale :

Osup —12.37+4/72+14.98=6.83< 17.5 MPa. Vérifiée.

Oinf = 26.51+4.72-32.11=-0.88< 17.5 MPa. Vérifiée.

VII.6.Caractéristiques géomeétriques des sections :

> X=0,00L:

Section poutre seule (sans hourdis) :

Désignatio B (cm?) Y (cm) SA (cm’) sxY (cm®) Io(cm®) I (cm?)
n
Section 6476 464918.2 43704512.5
brute
Gaine 52.7834 70.168 3703.70561 259881.615 221.822239 260103.438
Section 6423.2166 461214.494 43444409.1
nette V
V' =S,,/ B=71.80 cm.
V=h-V=58.19cm
len=l/a — B x V'* = 10327230.70cm*
p=ls/ (VX V x B) = 0.3847= 38.47%.
Section avec hourdis:
Désignation | B (cm?) Y (cm) Sa(cm)) SxY (cm?) Io(cm®) I (cm?)
Section 10226 999293.2 119920013
brute
GAINE 52.7834 70.168 3703.70561 259881.615 221.822239 260103.438
Section 10173.2166 995589.494 119659909
nette

V' =S,,/ B=97.86 cm.

V =h-V =57.14cm

len=l/a — B x V'* =22227751.6 cm*.

p=l/(V x V x B) = 0.3907= 39.07%
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» X=0,25L:

Section poutre seule (sans hourdis) :

Désignation | B (cm?) Y (cm) SA (cm?) SxY (cm?) lo(cm?) lg (cm4)
BRUTE 4376 321674 32751793.2
GAINE 105.5668 50.85 5368.07178 272966.45 443.644477 273410.094
NETTE 4270.4332 316305.928 32478383.1

V' =S,p/ B=74.04cm

V =h-V =55.93cm.

len=1/a— B X V’? =9049977.71.

p=1s/(VxV xB)=0.5115=51.15 %.

Section avec hourdis :

Désignation B (cm?) Y (cm) S (cm?) SxY (cm?) lo(cm?) I (cm®)
Section 8126 856049.2 109095543
brute
Gaines 105.5668 50.85 5368.07178 272966.45 443.644477 273410.094
Section 8020.4332 850681.128 108822133
nette

V' =S,,/ B=106.064 cm.

V =h-V =48.935cm

len=a— B x V> =18595288.3 cm*.

p=l/(V X V x B) =44.66 %.
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> X=0,50L:
Section sans hourdis :

Désignation B (cm?) Y (cm) S (cm?) SxY (cm?) lo(cm?) I (cm?)
Brute 4376 321674 32751793.2
Gaine 105.5668 21.89 2310.85725 50584.6652 443.644477 51028.3097
Nette 4270.4332 319363.143 32700764.9
V' =S,,/ B=74.78 cm.
V=h-V=55.21cm
lon=l/s— B x V'*> =8817282.31 cm”.
p=lg/(V x V x B) =50.00 %.
Section avec Hourdis :
Désignatio | B (cm?) Y(cm) S (cm?) SxY (cm®) lo(cm?) I (cm*)
n
Brute 8126 856049.2 109095543
Gaine 105.5668 22 2322.4696 51094.3312 443.644477 51537.9757
Nette 8020.4332 853726.73 109044005

V' =S,y/ B=106.44 cm.

V=h-V =48.55cm

lon=l/s— B x V'* = 18169944.9 cm®.

p=ls/(V x V x B) =43.83%.
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VII.7.Calcul des pertes
Introduction :

Le terme perte est désigne a un affaiblissement dans la force de la précontrainte, cette
diminution dansla tension est due au comportement des matériaux utilisés qui sont le
béton et armatures de précontrainte et des pertes due a la mise en tension.

Cette perte faut qu’ils soient mis en compte pour avoir déterminer la valeur de la tension
nécessaire.

Les pertes de précontraintes se subdivisent en deux familles sont:
» Les pertes instantanées :
Elles se produisent dans un temps relativement courts, au moment de la mise en tension des
cables, on distingue :
Pertes dues au frottement.
Pertes dues au recul a I'ancrage.
Pertes dues au raccourcissement instantané du béton (non simultanéité de la mise en
tension).
» Les pertes différées :
Elles se produisent pendant un temps plus au moins long aprés que la structure ait été mis en
tension relativement, ces perte sont dues aux matériaux principales utilisés, on distingue :
Pertes dues au retrait du béton.
Pertes dues au fluage.
Pertes dues a la relaxation des aciers.
7.1. Etude des pertes instantanées :
7.1.1. Perte par frottement :
Lors de la mise en tension du céble, il en résulte un frottement entre cable —gaine, qui réduit
progressivement la tension du cable, a partir de son extrémité active.

Aof = op0 (1- e =) d’apres le (B.P.E.L)
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F prg=1860 MPa.

F peg =1660 MPa

a: L’angle de relevage du cable en rad.

L : Longueur en courbe des cables.

f : Coefficient de frottement du cable dans les courbes, tel que f=0,2/rad. (B.P.E.L)

¢ : Perte relative de tension par meétre, telle que ¢ = 0,002/m. (B.P.E.L).

vV V V V V V VY

opo: Contrainte de tension a I'encrage. opo = min (0.8fprg, 0.9 fpeg) MPa =1488 MPa
=148800t/m’
Pour notre calcul des pertes, on prend deux sections qui sont 0.5 et 0.25] sont le plus

défavorables, et les longueurs des cables en courbure sont déterminées a I'aide du logiciel

Auto CAD.
Section | N°cable I (m) a (rad) fa+ ¢l Aos (t/m?)
a 01 6.44 0.044 0.022 3273.60
0,251=6.425
02 2.46 0.13 0.031 4612.80
a 01 12.87 0.0004 0.026 3868.80
0,51=12.85
02 8.91 0.0009 0.018 2678.40
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5.1.2. Perte par recul d’ancrage :

Lors du blocage des armatures de précontrainte par le systeme d’ancrage, il se produit
toujours un léger raccourcissement des armatures, d’ou une chute de tension fonctionnée par le
systéme d’ancrage. Ce raccourcissement est freiné par le frottement du cable sur la gaine,
comme lors la mise en tension, mais en sens inverse.son influence diminue a partir d’'une

certaine distance « X » de I'ancrage.

X=|—39 :a .
. . 0

s S+ =

Pog L J p

Avec: g:lintensité du recul d’ancrage = 6 mm. D’apres ALGA.
Ea: module d’élasticité de I'acier = 1.9 10’ t/mz.
L : longueur du cable. g : I'intensité du recul d’ancrage = 6 mm..

oy : Contrainte de tension a I'encrage =148800t/m2

N° Cable L (m) o (rad) (fxa/L+ &) X (m)
1 25.57 0.089 2.696x 107 17.72
2 17.79 0.18 4.024 x 103 14.51

Interprétation des résultats :
Puisque x1,x2 sont supérieurs a I/2 donc on ne peut pas tirer les cables de deux cotés, le
tirage se fait d’'un seul coté.

Calcul des pertes dues au recul d’ancrage :

DS oy = 25P(1 - +] )X

recul
Pour le calcul des pertes aux différentes sections nous utilisons le théoréme de Thales appliqué au
diagramme des tensions :

AS recul = AS recul (1_ XI/X)
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N° Cﬁble f(a/L)+¢ X (m) Aorecm é 0-00 L Aorecul é 0-25L Aorecu| é 0-50L
1
2.696x107 17.72 13194.23 8288.47 3382.70
2 4.024x10 14.51 16118.40 8797.20 1476.00

Perte dues au raccourcissement instantané du béton :

La mise en tension des cables ne pouvant s’effecteur que : cable par cable, la mise en tension du
deuxieme cable va entrainer un raccourcissement de la poutre et du premier cable déja tendu, de
méme lors de la mise en tension des autres de tension dans les cables.

Cette chute de tension sera calculée en tenant compte des phases de mise en tension des

cables

> Pour la 1° famille :
Elle se compose d’un seul cable ancré en zone d’about,leur mise en tension se fait en deux phase :

—-eme

phase : Le cable est tiré au 7 jour avec 50% de précontrainte.

1ere

2°™®phase : Se méme cable sera tiré au 21°¢jour avec 100% de précontrainte.

> Pourla 2*™ phase :

Elle se compose d’un seule cable en extrados,il sera tiré a 28jours avec 100% de précontrainte.
L’influence d’une famille sur elle-méme est donnée par la relation suivante :

AS racc =nz-;nl Ea%

n : nombre des cables par famille.

o’bj : contrainte parabole du béton a la mise en tension.

Ea : module d’élasticité de I'acier = 1.9x 10’ t/m2=1.9x105 MPa.

Ei : module de déformation longitudinale instantanée du béton.

Effet du 1° famille sur elle-méme :

n=1

1-1 ob
AS racc— __'E'_ EQE
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AS 5= 0
Effet de la 2°™° sur elle-méme :

L'influence d’une autre famille sur une autre est donnée par la relation suivante :

s'bj
DS =Ea—
racc =Ea Ei
Pertes dues a la mise en tension du 2éme cable a I’extrados :
La section a considérer dans ce cas est de la section de la poutre+hourdis.Le raccourcissement du béton
provoque simultanément des pertes dans la 1° et la 2°™ série de cables.
P,Pe’ M.e P P& M,
=142 4 PA 4 24 272 4 D
I I- B, l l

p P

La contrainte o'bijest donnée par:S 'b]-

La contrainte s'bij est donnée par :

P1=1800x10"° x (148800 — AGs,ot - AGyecyl - AGracr ). EN t.
P2=1800x107° x (148800 - AG;,). En t.

B,:Section de la poutre seule.

B.:Section se poutre+hourdis.

I, : Inertie de la poutre seule.

l;: Inertie de la poutre+hourdis.

Mg:Moment de I'hourdis.

M,:Moment de la poutre seule.
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Section 0.00L 0.25L 0.5L

Désignation

Ao (t/m?) 0 3273.600 3868.8
AG ey (t/m?) 13194.238 8288.470 3382.70397
P1 244.090 247.028 254.787
AGo: (t/m?) 0 4612.800 2678.4
P2 (t) 267.840 259.536 263.018
Bp (m?) 0.642 0.427 0.427
Bt (m?) 1.017 0.802 0.802
el (m) -0.001 -0.232 -0.529
e2 (m) -0.278 -0.552 -0.845
Ip (m?) 0.103 0.090 0.088
It (m*) 0.222 0.185 0.181
Mp (t.m) 0 78.930 105.240
Md (t.m) 0 54.507 72.677
s'bij (t/m?) 736.810 1575.981 2567.51
Ac, (t/m?) 1945.178 4160.590 6778.239

Désignation Section Frottement Recul Raccourcissement Totale
Cable de 0.00m 0 13194.24 0 13194.24
I’about
6.425m 3273.6 8288.47 0 11562.07
12.85 3868.8 3382.70397 0 7251.50397
Cable de 0.00m 0 16118.39 1945.178 18063.568
Vextrados 6.425m 4612.8 8797.2 4160.590 17570.590
12.85m 2678.4 1476.004553 6778.239 10932.644

96




Chapitre VII Etude de la précontrainte

7.2.Les pertes différées :
a)Pertes dues au retrait du béton :

Le retrait du béton est un phénomene de raccourcissement du béton dans le temps, du a
une évaporation excédentaire contenue dans le béton pendant la prise du ciment et a des
réactions chimiques.

Ce retrait a lieu dans les premiers mois aprées le coulage du béton.
La perte finale de tension due au retrait du béton est donnée par : Ac = &r (1 - r(ty )) EP
er = 0,0003 étant le retrait total du béton.
to : I'dge du béton au moment de sa mise en précontrainte.
r(t) : fonction traduisant I’évolution du retrait en fonction du temps.
rit)=t/t+9r(m). Avecr (m)=Bn/p.
Bn : la section nette.
p : le périmétre de la section.
Pour le cable d’about :

B,= 6423 cm?; p=449.27m (calculé par I'autocad)

aZjours:r(t)=7/(7+9x14.3)
r (t) =0.052. Alors: Ac = 0,0003 (1- 0,051) 1.9 x10’.
Donc : Ao = 5409.30 t/m?
a2ljours:r(t)=21/(21+9%x14.3)
r (t) = 0.14. Alors : Ao = 0,0003 (1- 0.051) 1.9 x10’,
Donc : Ao = 4900.04 t/m?
Pour le cable a I'extrados :
Bn =10173.27cm? p =699.27cm
r(m) =1073.27/699.27
r(m) = 14.55 cm
A 28 jours :r(t) =28 /(28 + 9x14.55)
r (t) =0.255 Alors : Ao = 0,0003 (1- 0,17) 1.9x 107.
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Donc: Ac =4731t / m2.

Pertes dues au cable d’about a 7 éme jours :

Section 0.00m 6.425m 12.85m
Bn (cm2) 6423.22 4270.43 4270.43
U(cm) 449.27 471.14 471.14
Rm 14.30 9.06 9.06
Rt. 0.051 0.079 0.079
Ao(t/m?) 5409.30 5249.54 5249.70
Pertes dues au cable d’about a 21 éme jours:

Section 0.00m 6.425m 12.85m
Bn (cm2) 6423.22 4270.43 4270.43
U(cm) 449.27 471.14 471.14
Rm 14.30 9.06 9.06
Rt. 0.14 0.20 0.20
Ao 4900.40 4560 4560

Pertes dues au cible d’extrados a 28 éme jours:
Section 0.00m 6.425m 12.85m
Bn (cm2) 10173.22 8020.43 8020.43
U(cm) 699.27 721.14 721.14
Rm 14.55 11.12 11.12
Rt. 0.17 0.22 0.22
Ao 4731 4446 4446

b) Pertes dues relaxation des armatures :
Ao = (6/100) p1000 [u - Kol Opi(X)
MO = 0,43 pour les armatures a trés basse relaxation.

oi = 148800 t/m? ou 1488 MPa et

oi =op0 - Aci. Avec Aci : la contrainte totale apres toutes pertes instantanée.
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_ op0 — Aoi
forg

En général : p1000 =2.5% pour les aciers TBR

p1000 =8% pour les aciers RN.

Pour le cable d’about:

Désignation 0.00 m 6.425m 12.85m
Spo (t/m?) 148800 148800 148800
Asi (t/mz) 13194.24 11562.07 7251.50397
Si (t/mz) 135605.76 137237.93 141548.496
W (t/m?) 0.729 0.737 0.761
ACgax (t/m?) 6083.204 6337.064 7028.167

Pour le cable de I’extrados :

Désignation 0.00 m 6.425 m 12.85 m
Spo (t/mz) 148800 148800 148800
Asi (t/m?) 18063.568 17570.59 10932.64355
si (t/m? 130736.432 131229.41 137867.3564
uo(t/m?) 0.702 0.705 0.741
ACgax (t/m?) 5351.38 5423.73 6436.11

b)Pertes dues au fluage :

ob : la contrainte finale du béton

om : la contrainte maximale supportée par le béton dans la section considérée au niveau du

A ofl = (ob + om) ETI;

centre de gravité des armatures de précontrainte.

Pertes du cable a I'about :

Sachant que les cables sont tirée a 7 jours :

Kfl : coefficient de fluage.

ob + om = o’bj x Kfl.
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_ (Ei-Ev)
Kfl.= —— (BAEL 91).

Le fluage est caractérisé par une augmentation de la déformation du béton dansle temps,
pour une piéce comprimée qui subit par un raccourcissement instantanée €i ala mise en

charge, la déformation totale peut atteindre 03 fois la déformation instantanée (BPEL) donc:

(Ei-Ev) _(3Ev-Ev) _

Kfl. =
Ev Ev

2

Apres 7 jours on a une dissipation de 15 % du fluage du béton donc : Kfl= 2-(2x0.15)=1,7.
Aofl = [1,7 x 1.9x 10° / 21000 (350)Y/?] o’bj = 8,221 o’bj

o’bj=0 P Aofl=0t/m?

Pertes du cable d’extrados :

Apres 62°me jourson a une dissipation de 50% du fluage donc:

Kfl= 2-(2x0.5)=1. Et Aofl = [1 x 1.9x 10° / 21000 (350)"/?] o’bj = 4.83 ¢’bj.

Section 0.00 m 6.424 m 12.85
o’bj (t/m2) 736.810 1575.98 2567.51
Aofl (t/m2) 9414.66 20137.26 32806.68

> Les résultats obtenus des pertes différées en (t/m?) sont présentées ci dessus :

Aod = Aor + Aofl + 5/6 Aop.

Al’ about:
Désignation 0.00m 6.425m 12.85m
P-retrait 4900.40 4560 4560
P-fluage 0 0 0
P- relaxation 6083.20 6337.06 7028.16
Pertes totales 9969.73 9840.88 10416.80

100




Chapitre VII

Etude de la précontrainte

A l'extrados :

Désignation 0.00m 8.35m 16.7m
P-retrait 4731 4446 4446
P-fluage 9414.66 20137.26 32806.68
P- relaxation 5351.38 5423.73 6436.11
Pertes totales 18605.14 29103.035 42616.105
7.3.Calcul du pourcentage des pertes totales (instantanées + différées) :
o " Ac totale En (t/m?)
b pertes _——148800 n (t/m
Désignation 0.00m 6.425m 12.85m
Pertes instantanées(t/m?) 15628.90 14566.33 9092.07
Pertes différées (t/m?) 14287.43 19471.95 26516.45
Pertes totales (t/m?) 29916.335 20928.29 35608.52
% pertes totales 20.10 14.06 23.93

Puisque on est estimer les pertes a 32% est les résultats trouvées sont inférieurs a cet

valeur donc notre choix et notre disposition des cables est acceptable.
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VII.8. Verification Des Contraintes Normales :

Dans ce qui suit on vérifier notre poutre de contraintes normales et tangentielles, si ces
derniers non pas dépasser les contraintes admissibles dans toutes les étapes de la
construction, pour cette vérification on choisis ; la section la plus défavorable qui est la mi-
travée.
8.1.Différentes phases de la vérification :
pour que la vérification soit compléete on la divise on cing étapes du coulage de la poutre
jusqu'a la mise en service de |’ ouvrage.

1 ére

phase :

7°™ jours le cable de la premiére famille est

la poutre est sur le banc de fabrication, au
tiré a 50% de PO, les pertes de précontraintes prendre en compte sont de 50% des pertes
instantanées du méme cable.

La section résistante est celle de la poutre seule
2 ™ phase :

Au 21°™m¢ jours le cable de la premiére famille est tiré a 100% de la force initiale PO, ce
cable est consommé 100% des pertes instantanées des du cable, toujours la section
résistante est celle da le poutre seule.

3 ™ phase :

Au 32émejours on coule I" hourdis, les pertes prendre en compte sont de 100% des pertes
instantanées du cable d’ about et un pourcentage 0;=40% des pertes différées, l[a section

résistante est celle de la poutre seulement avec la prendre en considération du poids

propre du |’ Hourdis.

102



Chapitre VII Etude de la précontrainte

4 °™ phase :
Apres 60 jours la dalle sera durcie, on tire le cable de la deuxieme famille d’extrados a

100% , dans cette phase les pertes instantanées des deux cdbles sont consommées
totalement avec un pourcentage 0,=60%, la section résistante est la section de la poutre

plus hourdis.
5 ™ phase :

Au 81 ™ jours c’est la mise en place des éléments du tablier (la superstructure), les
pertes sont consommées totalement,la section résistante est poutre+hourdis et le poids de
ces éléments de la superstructure est prendre en considération.

6 “™ phase :

I'ouvrage est en service, les pertes sont consommées totalement des trois cables, les
efforts appliquées sont le poids propre du tablier complet et la surcharge la plus
défavorable.

8.2. Valeurs caractérisées de la précontrainte :
La force de la précontrainte est représentée par ces deux formules :
1) P1=1,02P0-0,8AP donc P1=(1.02 op0-0.8 Aci) n. Ap avide
2) P2=0,98P0-1,2AP donc P2=(0.98 op0 - 1.2 Aci) n .AP en charge

On vérifie que la contrainte normale S (y) est comprise entre les contraintes limites S nc et S

Sw=-15f £5(y)£s w =0.6fq
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Phase 1 : Section résistante : Poutre seule et caractéristiques nettes.

P1 = (1.02x1488-0.8x72.51)x1.8x10 >x0.5 P P;= 1.31 MN ; M= 1.05 MN.m .

Ac; (t/m?)

P1 (MN)

1/8

Osup (MPa)

Oinf (MPa)

Oadm (MPa)

36.25

1.31

2.34

5.29

0.038

13.90

Phase 2 : Section résistante : Poutre seule et caractéristiques nettes.

P1=(1.02x1488-0.8x72.51)x1.8x10 > b P,=2.63 MN ; M (P. seule) =1.05 MN.m

Ac; (MPa)

P2 (MN)

1/B

osup (Mpa)

Oinf (M Pa)

Oadm (Mpa)

72.52

2.63

2.34

4.02

9.09

21

Phase 3 : Section résistante : poutre seule et caractéristiques nettes.

P3=(1.02x1488-0.8(72.51+0.4x104.16))x1.8x10 > P P3=2.57 MN ; M (P. hourdis) =1.78MN.m

Ao; (MPa)

P3 (MN)

1/B

Osup (MPQ)

Oinf (MPa)

Oadm (MPa)

114.17

2.57

2.34

8.63

2.45

21

Phase 4 : Section résistante : Poutre + dalle et caractéristiques nettes.

P4 = (1.02x1488-0.8(0.6x360.08)x2x1.8x10 > P P3=4.84MN ; M (P.hourdis) =1.78 MN.m

Ac; (MPa)

P4 (MN)

1/B

Osup (MPQ)

Oinf (MPa)

Oadm (MPa)

432.09

4.84

1.25

-0.29

19.80

21
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Phase 5 : Section résistante : poutre + dalle et caractéristiques nettes.

P5 = (1.02x1488-0.8 (356.08) x2x1.8x10 > P P3=4.43MN. M (ouvrage vide)=2.17MN.

Aoc; (MPa) P5 (MN) 1/8 Osup (MPa) Oinf (MPa) Cadm (MPQ)
712.16 4.43 1.25 1.17 14.96 21
Phase 6 : Section résistante : poutre + dalle et caractéristiques nettes.
M (g+D240) = 3.70 MN.m
P6 = (0.98x1488-1.2x356.08)x2x1.8x10 > P P3=3.90MN.
Ao P2 (MN) 1/B Osup (MPQ) | Gins (MPA) | Gagm COMP | Gagm trac
(MPa) (MPa) (MPa)
712.16 3.90 1.25 6.35 -1.23 21 -2.7
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VII.9.Verification des contraintes tengentielles :
<04 fy (f; +2 0, /3)=1"2 avec T=V,eq.S/Bn.|
f : la résistance de la traction du béton a I'age j.
o: : la contrainte de la précontrainte appliquée.
o=). Picosai/B,
Vied = Tg + Tp.
T = effort tranchant.
Tp = % de la mise en tension x A, x o; (sina + sinay).
S : Moment statique par rapport a I’axe horizontal passant par le C.D.G de la section situé au
dessus de I’axe neutre, (pour les étapes 1, 2, 3 on prend le moment statique de la poutre seule, et
pour les étapes 4, 5 et 6on prend celle de la poutre + hourdis.
Oi = Opo— ACi. (0po = 148800 t/mz).
9.1.Ac pertes pour chaque étape :
A l'about :
Etape 1 :50% de Ao; pertes instantanées a I'about.
Etape 2 : Ao = Ag;
Etape 3 : Ao = Ac; + a; Aog avec Aoy sont les pertes différées.
Etape 4 : Ac = Ac; + a, Aog.
Etape 5 : Ac = Ao; + Aoy
Etape 6 : Ao = Ao + Aoy

A I'extrados :
Etape 1:50% Ag; pertes instantanées a I'about.
Etape 2 : Ao = Ag;
Etape 3 : Ao = Ac; + a; Aog avec Aoy sont les pertes différées des deux cables d about.
Etape 4 : AG = AGabout + ACextrados ; AVEC (A0about = A0; + 0y ATg. AOextrados=0i extrados)-

Etape 5 : AC = AGapout + AOexirados ; aVeC :(Aoabout = Ao; + A0y ; AGextrados=0i extrados +0d extrados)-
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Etape 6:A0= Ao-about + Aoextrados ;avec :(Aoabout = Ao-i + Aod; Aoextradoszoi extrados 10d extrados)-

9.2.Vérification :

> AVl'about: X=0.00L:
Désignatio | Tgy | Tel(t) | Viealt) | S(M®) | Trequr(t/m?) | fy(t/m?) | ot/m?) | ©(t/m?)
n
Etape 01 | 17.04 -10.85 6.193 0.11 12.29 199.2 203.14 163.30
Etape 02 | 17.04 -21.48 -4.45 0.11 13.27 258.74 407.83 234.41
Etape 03 | 28.81 -23.55 5.26 0.11 15.69 270.00 398.52 240.51
Etape 04 | 28.81 -20.55 8.26 0.17 17.82 270.00 390.46 238.61
Etape 05| 35.2 -20.87 14.33 0.17 30.93 270.00 341.41 231.82
Etape 06 | 59.51 -20.87 38.64 0.17 83.40 270.00 341.41 231.82
b,=44-8.2 =35.8cm=0.358 m.
> En travée : X=0,25L:
Désignatio | Tg To(t) Viea(t) | S(M®) | Tequn(t/m?) | fy(t/m?) | ot/m?) | t(t/m?)
n
Etape 01 8.6 -5.43 -3.16 0.09 —-32.24 190 297.40 177.96
Etape 02 8.6 -9.88 -1.28 0.09 -13.06 258.74 592.97 260.17
Etape 03 | 14.52 -10.86 -3.6 0.09 -36.73 270.00 579.06 266.18
Etape 04 | 14.52 -10.56 -3.96 0.31 —69.59 270.00 1232.60 343.37
Etape 05| 17.60 —-36.48 -18.88 0.31 -331.79 270.00 1128.69 333.30
Etape 06 | 31.31 -48.00 -16.69 0.31 —-293.30 270.00 958.31 313.30

b,=18-8.2=9.8 cm=0.098m.
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VII.10.Ferraillage de la poutre :
10.1. Armatures longitudinales :
Les armatures transversales et longitudinales seront utilisées en quantités suffisantes pour tenir
compte des sollicitations secondaires.
f

Avec : Ag=—Bt # N 1y
1000 s, f

B: : surface du béton tendu (m?).

e

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

f : contraintes de traction du béton calculée a partir de f; .

ogt : valeur absolue de la contrainte maximale de la traction dans la section.

ftj=2.7Mp :la résultante des efforts de traction

hyt : correspond au lieu ou la contrainte est nulle.

Fe = 400 Mpa = 40000 t/m?2.

Dans notre cas: o0g=—1.23MN , Bt=0.1395 m?

Np= 0.5Bt*op; =0.085MN

_0.1395 0.085 2.7

~ 1000 400 = 1.93

Donc : As=4.37 cm?

S

On prendra 4 HA12 avec une section nominale de 4.52cm?.
10.2.Armatures de peau:

a) longitudinale :
2 . A
On prend 3 cm“/ml pour les armatures de peausi le rapport E > 0.1%.

A =3x4.71=14.13 cm’.

A 1413
—=—=0.32% >0.1%.
B 4376

As=14.13 cm? donc on prend 24 HA 10 de section As=14.64 cm?.
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b) Transversale :
La section de ces armatures doit é&tre telle qu’il ait au moins 2 cm?  d’acier par meétre de
parement. Ces armatures sont disposées paralléelement aux sections droites, on a choisis pour I’
armature transversale 4 cadre de HA 8 donne une section de 2.01 cm?

Minimum d’armatures transversales :
L’écartement transversale entre deux armatures est St = min(0.8h ,3b,1m )=(1.2,1.41,1m)=1m.
On commence par un écartement de 20cm al’ about pour atteindre 1m au milieu.

A, gsX(t, - 014x,/fy)
b, x§ 0,9xf,

b, : largeur réduite au sens du BPEL 91.
b, =44-8.2 =35.8 cm

vs=1,15 (BAEL91).

fos = 35 MPa en phase d’utilisation.

{ = V, __23.004
" bd 044x1.2

=43.56t

gsX(t, - 014x,/f;)

3 b xSx
A®bx§ 0o
At3 0,358 x 0,2 x (1,15 x (43.56- 8,28))/36000) = 0,80 cma.
A3 0,80 cm? On prend des cadres de HA8 pour A;=1,01 cm?.

10.3.Cadre du talon :

Les cadres du talon sont en continuité avec les armatures transversales de I'ame de poutre

s, =3480kg/cn?  Et s, =21kg/cn?

Soit : 'enrobage nécessaire de la section a mi travée de la poutre et on prend c=6 cm on

:csé' 100=6" 4. 100 = 3,6cm?* / ml
S 3480

Doit avoir

~ =]

cn

On choisit 4 cadres HA8/ml. On fixe I'espacement S; = 15 cm a I'about et a 20cm en travée

Armatures supérieures de la table de compression :
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L’aile de la poutre est sollicitée par les efforts suivants :
Le poids propre : g, = [897]' 2.5°1.00° 10* = 0,22t/ ml.
Le béton frais hourdis :[25” 50]” 2.5 1.00" 10* = 0,31t/ ml.

Une surcharge de 450 kg/m provoquée par la présence des ouvriers et du matériel de travaux lors

de la construction.
g, =1.2" 045" 0.515" 1.00=0,27t/ml

g=9,+d,+q;=0.80t/ ml

VvV YVVYVYY

L'aile de la poutre est donc supposée comme une console.

2 4 2
Le momentest: M = % = M =010t.m/ ml.

A, = 0,45 cm”.
On prend HA12 tous les 20 cm.
10.4. Etude de la plaque d’about :

hy =130 cm.
b= 44cm.
a= 25cm.
Epaisseur de la plaque : hy/4 = 32.5cm.
10.5.Justification dans la zone de régularisation :
> Effet de surface:
Au voisinage immédiat de S,, il y lieu de disposer une section d’acier: A; = 0,04max (Fjo)/Osiim.
Avec:
Fio : représente la force a I'origine ancrée au niveau j du panneau étudié.
Osiim = (2/3) fo = 266.70 MPa.
Fio =S po.Ap= 1488x1800x10= 2.6 7MN.
Donc : As = 0,04 x 2.67/266.70 = 4.00 cm’.
Plan vertical : Soit un cadre de HA16 pour A, = 4,02 cm? autour de chaque plaque d’ancrage.

Plan horizontal : Soit un cadre de HA16 pour A, = 4,02 cm? autour de chaque plaque d’ancrage.
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> Effet d’éclatement :

La résultante des contraintes d’éclatement est donnée par : R = 0,25(1- %)Fjo.
i

R.

]

st

Pour chaque niveau d’ancrage j, on calcule une section d’aciers d’éclatement : Ay =

slim
Le coefficient Kj prenant les valeurs : KJ— =1; sij est un niveau extréme.
Kj =1,5; si j est un niveau intermédiaire.

R =0,25(1- %)Fjo= 0,25(1 — 0.26/0.45)2.67 = 0.28MN .

R.
J = 0.28 / (1x 266.70) = 10.56 cm”.

Ab‘.:

i~ slim

On dispose, en définitif, une section d’aciers transversale sur une zone de longueur égale a max
(dj) en aval de S,.
Max (Ag)) 10, 56 cm”.

Agj = sup —— Agj=sup

0,15 (max (Fjo)/ S gim 15.01cm’.

Donc  A.=15,01cm>
Plan vertical : Soit 4 cadres de HA16 pour A, = 16,08 cm?.
Plan horizontal : Soit 4 cadres de HA16 pour A, = 16,08cm? autour de chaque plaque d’ancrage.
10.6.Vérification des contraintes du béton :
d;,"bd,

d; : la hauteur du prisme symétrique associe au niveau j.

S = 0,5(1-

a; : dimension moyenne dans le plan d’étalement des gaines d’ancrages placés a ce niveau j.

F., : force a I'origine de I'ensemble des cables ancré au niveau j.
J
a=26cm.
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Otej = 0,5(1-0,26/0,50) (2.67/0,44 x 0,50) = 2.91 MN/m.

frag =——235 _ _ 29.90MN/m? —> 2/3fus= 19.93 MN/m>

T 4.76+0.83x14

fua=2.40 MN/m*  —> 1,25 fuyz = 3.00MN/m”.

F
S m = b(;—"; 2.67 /0,44 x 0,50= 12.14MN/m?,

J
Ote12 = 2.91 MN/m? < 3.00 MN/m?. Vérifie

Oxmj = 12.14 MN/m? < 18.79 MN/m”. Vérifie.

10.7. Justification vis-a-vis de I’équilibre générale de diffusion :

a) Justification des contraintes tangentielles:
V

X

bl

La contrainte conventionnelle de cisaillement de diffusion pure :t ; =2

r

Avec : V, : effort tranchant dans la position x et |, = hy/4 = 32.5cm.

t = (tq + T). On doit vérifie que t

g max ne dépasse pas 1,5 fy;.

g max
Vy = 2.67 (sinay)- gX =2.67xsin4.98 — 1,6 x 32.5 = 22,65t
t,=2x22.65/05x0,4=226,57 t/mz.

Tgmax= Td + Tr = 226,57 + 45,00=271,58t < 1,5 f;; =343.77t.
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b) Armatures d’équilibre général :

ef, 0 U
Ve =V, é1 LI,
Aip H
| | - Ntc
Alors la section totale : A, = —
S slim

Ni : effort normal au niveau ou |Vxe| égale é|vxe|max

Ve = 22,65[1 — (343.77/3x226,57)°] = 16.85t.
A = [16.85 —267(c0s4.98 )/26670] = 16,84cm”>.

As + A.=15,68> A, = 16,84cm2. Donc aucune armature supplémentaire n’est nécessaire.
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Introduction :
Les différentes déformations que peut subir une construction en béton précontraint sont :

Les fleches et les rotations qui sont dues essentiellement aux charges permanentes et aux
surcharges.

Les déplacements horizontaux (fluage, retrait et température).

VIll.1.Calcul des fleches :

1.1. Calcul de la fleche due au poids propre :

La fleche due au poids propre est donnée par la formule suivante:

__ 56*
G~ Hmo4” = -1
384 E, I

L: La portée =24.7 m.
E, : Module de déformation longitudinal a long terme.

Epe _ 11000

ot == 3/ fp =1210294 Mpa

|, : Moment d’inertie de la section équivalente « poutre + hourdis ».

leq=18167982.5 cm*=0.181679825 m*
G=2.85 t/ml

5 2.85" (24.7)*

D’ou : =
¢ 384" 1210294 0.181679825

F=0.0628 m=6.281 cm

1.2. La fleche due a la précontrainte :

Cette fleche est donnée par I'expression de « VERESHEAGUINE »

2 L/2
Fp :? d\/lp (X) dX

vieg 0
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Avec :

Mp(x) : Moment di a la précontrainte

Mp(x)zéNi,epi , NFéRCOSﬁi , Rz(spo_

e, : L'excentricité des cables

0 L/4 L/2

N N,(MN) 2.252 2.29 2.358
N,(MN) / 1.81 1.71

ep; epi(m) -0.016 -0.232 -0.528

ep,(m) / -0.011 -0.4535

M,(MN.m) -0.0367 -0.552 -2.023

Tableau(VIll.1.1) Valeurs des moments dus a la précontrainte
-2.023 MN .m

-0.0367

-0.552 MN.m

»
»

»
» N

A

6.175m

6.175m

Figure (VII.1.1) Le diagramme des moments sous la précontrainte
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Le signe (—) montre que la fleche est dirigée vers le haut.

1 o n -
Fp = (@A Xgi
P T E ( )

v eq

v' Trapéze |:

Xe=hx(2B+b)/3x(B+b)

6.175%(2%0.552+0.0367)

Xa1= =3.98m
3%(0.552+0.0367)
1t X.A 6.175%(0.552+0.0367)  7.20
P — p(x) dx=——>= 398 =
Elg o E. 2XE.I E.l
v' Trapéze II:
6.175X(2X2.023+0.552)
Xa1= +6.175=9.85m
3%(2.023+0.552)
5 1 Y2 (x) X.A § g5 - 6.175x(2.023+0.552)  78.30
J— }( x:—: . —
E,lq {Mp E.l 2XE.I E.l

—-2x(7.20+78.30)
12102.94x0.181679825

_ 2x(—85.5)
T 12102.94x0.181679825

Fp

D’ou : Fp=-0.077 m =-7.775cm
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1.3. Fleche de construction :
C’est une fleche donnée au coffrage de la poutre en phase de construction, elle est calculée

parla formule:

F, :ZQFp\- FG)
Fc=1.12 cm.

1.4. Fleche due a la surcharge A(L) :

Le cas le plus défavorable est obtenu par A(l)
Le moment du au A(l) +ST a L/2 est M (A(l) +ST)= 109.99t.m

Cette fleche est donnée par I'expression suivante:

_ 57109.99" (24.7)"
S 48" 3598172 0.181679825

Fs=1.07cm
Conclusion :
4 Fleche en service a vide : F = Fg + F, + Fc =-0.374 cm.
v Fleche en service en charge : F = Fg + Fy + Fc + Fs = 0.696cm.

I1X.2.Calcul des rotation

2.1. Rotation due aux charges permanentes :
gL3

24" E," |

9

2.85" (24.7)°
qe= =0.00813 rd

2471210294 0.181679825
0s =8.13"10°rd
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2.2. Rotation due a la précontrainte :

1 L
q, = AM dx
e, Y

1 o
q, = 2. aA
PTE, .y

2" (-9.76

q, = (-9.76)

"~ 12102.94° 0.181679825
q, =-0.0088rd

2.3. Rotation due a la surcharge A(L):

Cette rotation est donnée par la formule suivante :
gs=Poa” (4L%-4a%-a?)/24” E, I’ L
=P" o’ (3L°-0)/48E,l
a=L/2=12.35m
o : Longueur de la surcharge A (I) = 24.7 m.

P : surcharge repartie/ml =1.44 t/ml
Os=1.44" 24.7 " (3" (24.7)* (24.7)*)/48 1210294 0.181679825 =4" 107 rd.

Conclusion :

Rotation en service a vide : 4 =( +(, =-0.000662rd
Rotation en service en charge : q = +q, +, =0.0033rd

IX.3.Calcul des déplacements horizontaux :

3.1. Déplacement di au a la rotation d’appui :

_h
I:]‘]rot _q2

Dhot =-0.0033" 1.55/2
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Dh,ot = 2.55 10°m

3.2. Déplacement dii au retrait :

Dh, :er.% Avec:e, =3.10" et L=24.7m
Dh, ::J,.lo-“.ziz'7

p Dh, =3705.10"°m

3.3. Déplacement di au fluage :

_L Ds flu

Dh,, =—. Avec :
2

p

E, =1.9.10° MPa
Ds ,, =94.14MPa

247 94.14
Dh,, =——. c
2 19.10

Dh,, =0.61cm

3.4. Déplacement dii a la variation de la température :

L
o — 61 .—
Dhy. =e;.—
.
3.10"% actions de courte durée.
Avec : er = X
2.10™ actions de longue durée.
\
( 3,705.10'3 m actions de courte durée.
L=24.7 m Dh,. = <
2,47.10°m actions de longue durée.

IX.4.Bilan des déplacements :

Déplacement max a I'appui

Ij"rnax zé(met +mﬂu)+mT +D1r0t

N

1.28cm actions decourtedurée
11.15cm  actions delongue duree

Dh =

max

) m——
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Chapitre IX Les équipements

IX. 1.Etude des appareils d’appuis

Introduction :

Les appareils d’appui ont pour but d’assurer la liaison entre la superstructure et I'infrastructure
tout en permettant I'absorption des déplacements, efforts horizontaux et les rotations et cela pour
assurer la stabilité a I’'ensemble du pont.

I1X.1.1. Dimensionnement des appareils d’appui :

1.1.1. Aire de I'appareil d’appui :

Soient a et b les dimensions en plan de I'appareil d’appui, il doit vérifier I'intégralité suivante :
2 MPa £0m= N,/ a.b <15 Mpa
Avec:
om: La contrainte moyenne de compression due a I'effort Nmax.
®  Nmax: Réaction d’appui.
e 2 MPa: Condition de non cheminement.
e 15 MPa: Condition de non écrasement.
tel que : Nmax=59.51 t
D’ou :396.733 cm*<axb <2975.5 cm?

1.1.2. Détermination de la hauteur T :
Il faut vérifier que :

ThS 0.5G

avec :tp=G x % : contrainte tangentielle due a la déformation lente U

U : Déformation lente (retrait, fluage, température)

U=1.35 cm=13.5 mm.
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Chapitre IX Les équipements

T : Epaisseur d’élastomere totale des feuilles
G : Module d’élasticité transversale.

On auradonc: G x% <05G =T > @:27 mm

On prend T =40 mm constitué de 5 feuillets de 8 mm chacun.

1.1.3. Dimensionnement en plan de I'appareil d’appui:
Il faut respecter :

> la condition de non flambement.

» I'"épaisseur minimale.

v' Condition de non flambement :

2 1<

a - 200 < a <400
10 5

On prend alors : a =200 mm

b =400 mm

IX.1.2. Répartition des efforts horizontaux :

Les efforts horizontaux sont répartis sur les éléments (piles, culée) en fonction de leur rigidité.

1.2.1. Calculs des rigidités :

La rigidité d’un appui est donnée par I'expression suivante :

P
Ri= E
avec : p (charge unitaire)=1t

U: z Ui=U1+U2+U3

U;: Déplacements d’un élément d’appui sous I'action d’un effort unitaire.

121



Chapitre IX

Les équipements

p
U;: Déplacement de I'appareil d’appui.

< U, : Déplacement du f(it

U;: Déplacement de la fondation.

> Déplacement de I'appareil d’appui :

T.H
n(a.b)G

U, =

H : charge unitaire 1t=10kg

T : hauteur de I'élastomere(T=40mm)
e n:nombre d’appuis.

axb= 40x20=800 cm’

Getar=0.8 Mpa=8 kg/cm’

Ggyn=1.6 Mpa=16 kg/cm2

» Surculée (n=8):

3
1 (stat) = 4. (10) =0.078cm
8.800.8
3
1(dyn) = —4 . (10) =0.039cm
8.800.16

» Sur pile (n=16) :

3
st = 400 _ 4 bagem
16.800.8
3
U1 (gyn) = ﬂ =0.019cm
16.800.16
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Chapitre IX Les équipements

» Déplacement de I'appui U,:
h3
"~ 3EIm

Uz

Avec :
e H: hauteur du fut + chevétre =8.2 m
e m:Nombre de f(t par pile =4

4
e |:lnertiedu fOt= p.d =0.188 m*
[ ] Estat: 11000 Mpa
> Sur pile:
3
UZ(stat) = (82) =0.022m
3.11000.0,188.4
3
Uz (gyn) = (8'2) =0.0074m

3.33000.0,188.4

» Déplacement des fondations U;: fondations superficielles U3 =0

L es résultats sont regroupés dans | e tableau suivant :

Déplacement Culée Pile

Ui(m) 0.00078 0.00039

Uz(m) / 0.022

. Us(m) 0 0

Efforts statiques

2Ui(m) 0.00078 0.0223

Ri(t/m) 1280 44.84

Ui(m) 0.00039 0.00019

Ua(m) / 0.0074
Efforts dynamiqu Us(m) 0 0

SUi(m) 0.00039 0.00749

Ri(t/m) 2564.1 131.75

Tableau (1X.1) : Récapitulatif des moments et des rigidités des appuis
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IX.1. 3. Evaluation des efforts horizontaux :
1.3.2. Effort dynamique :
L'effort dynamique en téte de chaque appareil d’appui est donné par I'expression suivante :

Hayn=H:.Ri/2R;
Avec
H;: Effort horizontal développé sur le tablier.

K/

« Effort d( au freinage :

Cet effort ne peut étre engendré que le convoi B¢ ou la surcharge A(L).

v" Freinage d(ia Bc:

On suppose qu’un seul camion freine sur le pont et que I'effort dégagé par le freinage et égal a
son poids propre. Hgc=301

v" Freinaged( a A(l):

Cet effort est donné par la formule suivante :

_ 1
F= 20+0,0035S Pa

Pa : le poids donné par la position la plus défavorable de A(l)

S : surface chargée donnant |'effet le plus défavorable (dans notre cas on a 03 voies chargées)
Pa=1.1849 t/m’

$=3.33x3x24.7=246.753 m*

1.1849

F,= x 246.753 =14.013 t
20 + 0,0035x 246.753

Donc le freinage maximum est obtenu sous Bc.
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s Effort di au séisme :

L’effort du séisme est donné par la formule suivante :
H=¢,.G
Avec : £,=0.3 m/s? (I'accélération sismique horizontale)
G : Le poids propre du tablier.
G=585t.
Sur pile : Hs=0.3x585=175.5t
Sur culée : HS=0.3x292.5=87.75 t
« Effort due auvent:
Le vent souffle horizontalement dans une direction normale a I’axe de la chaussée, il développe
une pression py = 2.5x10° MN/m?2. Sur toute la surface d’impact.
Hy=Py.Lt ht=P\.S
S =(1.3+0.08+0.25) x24.7) =40.26 m?
Hy= 2.5x10~ x40.26= 10.06 t

s Effort due a la déformation (déplacements) :
€=1.28cm

avec : € =Dy le déplacement maximum
G:module d’élasticité transversale

G=8kg/cm? effet lent.

G=16kg/cm? effet instantané.

On obtient :
e=(HxT)/(Gxaxb)doncH=Gxaxbxg/T
H=8x20x40x1.28/4 H=2.048t
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Ri(T) Ri/ZR; Ha(t) Hgc(t) Hy(t) Hs(t)
Culée 2564.1 0.487 6.82 14.61 4.89 42.73
Pile 131.75 0.025 0.35 0.75 0.25 4.38

Tableau (IX.2.) : Récapitulatif des efforts dynamique

IX.1.4.Vérification des appareils d’appui :

1.4.1. Vis a vis de la contrainte due a I'effort normal :
Om = Npax / a. b <15 Mpa

tn=1.5 ><8m/ B <3G
Avec : Rya=59.51t=59510 kg

dm : contrainte de compression sous Nax

: — ab _ 20.40 _gm:

2 t.(a+b) 2.0.8.(20+ 40)
8m=59.51x10°/20x40=74.38 kg/cm?><150 kg/cm? Vérifiée
tn=1.5 x74.38/ 8.33=13.39 kg/cm? <3x8 =24 kg/cm®  vérifiée

1.4.2. Vis a vis de la contrainte de cisaillement :

TH1+T2 £ 0.7 Gy, (I'effort d(i au freinage).

TH1+TH2 <13 Gsta

On doit vérifier que :
(I'effort dG au séisme).

U
Avec :Ty1 = ———1 : contrainte de cisaillement due a la déformation limite de I"appareil d’appui
U; = Ahmax =1.28 cm
1 =8x1.28 /4=2.56 kg/cm2
0.5H, . . < .
T2 = : contrainte de cisaillement due a I'effort max dynamique.

Hz = max (Hs; Hgc; Ha; Hy) = Hs
n: nombre d’appareils d’appuis
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Th2=0.5x42730/20x40x8=3.33 kg/cm’ culée
T12=0.5x4380/20x40x16=0.171 kg/cm> pile

t4=2.56+3.33=5.89 kg/cm2 < 104 kg/cm2 culée
t=2.56+0.171=2.73 kg/cm2 < 104 kg/cm2 pile vérifiée

1.4.3. Vis avis de la déformation lente due a la rotation d’appui :

Ta =Gxa’ x(or+0,)/2t*xn

0 = rotation supplémentaire pour tenir compte des imperfections de pose.
Op=3Xx 107 rad.

ot = rotation maximale de 'appareil d’appui : ar =-0.000662 rad.

n: Nombre de feuillets

ta = 8 x 207 (-0,000662 + 0,003) / 2 x 0.82 x 5 = 1.17Kg/cm?2.

Il faut vérifier les deux conditions suivantes :

Vérification: T=ty+T4+T,<5G

1=13.39+5.89 + 1.17 = 20.45 Kg/cm? < 40 Kg/cm?. Vérifiée
1=13.39+2.73+1.17 =17.29 Kg/cm? < 40 Kg/cm?. Vérifiée

1.4.4. Conditic de non cheminement :

Omin =Nmin/a.b =20 Kg/cm?

N min =59.28 t

Omin = 59.28x10%/20x40=74.1 kg/cm?* = 20 Kg/cm?. Vérifiée

1.4.5. Conditic non glissement :

H<f.Nnmin

f: Coefficient de frottement= 0.10+(0.60/ G min)
N min =59.28 t

f=0.1+(0.6/74.1)=0.108
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fx N min =0.108 x 59.28 =6.408 t.
v" Hdue a la déformation lente :
H : force horizontale correspondante a Nmin.
H=Gxaxbxeg/T.
H=8x20x40x 1.28 /4 =2.048t< 6.408t. Vérifiée
v" Hdue au séisme :
Culée: Hs=42.73/8=5.34t <6.408 t

pile : Hs=4.38/16=0.27t <6.408 t vérifiée
1.4.6. Condition de non flambement :
T<(a/5)=20/5=4cm donc T=4<4cm  vérifiée

T> (a/10)=20/10=2cm donc T=4>2cm vérifiée

1.4.7. Conditic de non soulevement :
On doit vérifier cette condition quand les conditions de cisaillement dues a la rotation sont
Susceptibles d’atteindre les valeurs semblables a celle dues a I’effort normales.
or =0+ a; /5= (3x10- 0,00066) / 5 = 0.000468 rad.
07< 3t° O min/P a°G=3x0.8”x74.1/8.33x20°x8=0.0053 rad
D’ou : 0.00046 < 0.0053 rad vérifiée

1.4.8. Vérification des Dimensions des frettes :
On doit vérifier les conditions suivantes :
ts>(ax om)/ (Bx oe)
t:=>0.8 mm.
oe : limite d’élasticité en traction de I'acier constructif des frettes.
oe = 2200 Kg/cm?
ts>20x74.1/8.33x2200=0.8 mmetts>1mm.

On prendra: ts =2 mm. Vérifiée
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La hauteur total est donc multipliée par (e) plus I'épaisseur d’une frette. Donc I'appui sera
désigné par I'appellation :
n=t+tsavect=8mmetts=2 mm.
donc : HroraL = 10x5 = 50mm.
Donc l'appareil d’appui aura les caractéristiques suivantes : 200 x 400 x 5(8 + 2)
Nous avons donc : 4 feuillets d’élastomeéres intermédiaire d’épaisseur t =8 mm
2 feuillets d’élastomeres extérieurs d’épaisseur t/2 = 4

5 frettes intermédiaires d’épaisseur ts = 2mm.

t/2

400

200
Figure (1X.1) : Appareil d’appui
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IX.2 Ferraillage de dé d’appui
Le dé d’appui permet de diffuser les charges localisées provenant directement du tablier qui
Peut provoquer des fissures.
Pour cela on dispose un ferraillage assez dense et des armatures de chainage et d’éclatement.
v" Armatures de chainage :
La section calculée doit reprendre un effort de R = 0,25Rmax.
Rmax = RG +Rd240)= 59.51 t.
D’oU : Ac= 0,25Rmax/ ¢ S= 5.58cm?. On prend 5HA12 pour Ac=5.65 cm?.
v' Armatures de profondeur :
Pour limiter la propagation d’éventuelles fissures ; on dispose des armatures :
Ap=0.125 Rmax/ GS=2.79 cm?. On prend 6HAS8 pour Ap=3.08 cm?.
v Armatures de diffusion :
a)Ferraillage de surface « frettes sup » :
Ce sont des armatures capables de reprendre 4% Rmax
Afs= 0.04 Rmax/ 6= 0.89 cm?2. On prend 4HAG6 pour Ass=1.13 cm?.
b) Ferraillage inférieur ou d’éclatement « frettes inf » :
Les frettes sont disposées sur une profondeur Ztelque:h/3<Z<h

Afi= 0.1 Rmax/ 6= 2.23 cm?. On prend 8 HA6 pour Afi= 2.26 cm?

AHAG
P Cp—)
S ¢ ® & ® ® & © S8HA6
® ® ® ® o HA12
6HAS
°) ® ® ® ®

Figure (1X.2) : Ferraillage du dé d’appui
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IX.3.Calcul du joint de chaussée

Introduction :
Les joints de chaussée sont congus et réalisés pour assurer la continuité de circulation entre

deux éléments métalliques identiques solidarisés aux deux parties d'ouvrage au moyen de tiges

précontraintes.

Joint de trottoir

Joint de bordure  Coupe sur chaussée

Elément femelle 3
-
*
C
Fixancn e
—
Elément male
Membrane or =
L: longueur d'un élément :
Coupe sur trottoir C

Figure (1X.3) :Eléments du joint de chassée

Dans le plus part des cas, est insérés entre les éléments métalliques, un profil en élastomeére
qui empéche la pénétration des corps étrangers.
Le choix d’un type de joint de chaussée fait référence a une classification basée sur I'intensité du
trafic, on distingue : Les joints lourds pour les chaussées supportant un trafic journalier supérieur a
3000 véhicules, Les joints semi lourds pour un trafic entre 1000 et 3000 véhicule et Les joints

légers pour un trafic inférieur a 1000 véhicules.
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IX.3.1.Calcul des joints :

Le calcul du joint se base principalement sur les deux combinaisons suivantes :

v'  Le déplacement di aux variations linéaires (fluage, retrait, température) plus le
déplacement du au freinage (A t + &f) <W.

v'  Le déplacement d aux variations linaires plus le déplacement di au séisme
(At +&5)<1,3W.

W : le déplacement caractérise le type de joint de chaussée choisi

Xl.1.1Déplacement dii aux variations linéaires :
Le déplacement d{ aux variations linéaires est donné par :

At=Af+Ar+ AT =1.35cm.

XI.1.2 Déplacement dii au freinage :
Le déplacement di au freinage calculer par la formule suivante :
ef =TH/GS.

avec : G : module de déformation transversale.

G=8 kg/cm2 pour des variations lentes.

G=16 kg/cm2 pour des variations instantanées
H=30/16=1.875t
ef =4 x 1875/ 16 x 20 x 40 = 0.585 cm = 5.85 mm.
XlI.1.3Déplacement dii au séisme :
es=T Hs/GS.
avec:Hs=4.380t
es=4x4380/16x20x40=1.37cm =13.7 mm.
Combinaison :
At+ef=13.5+5.85=19.35mm.
At+es=13.5+13.7=26.5mm.
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Introduction :

» Al aide de logiciel ROBOT

3142
21,93
12,45
2,96

6,52
16,01

-25.49
34,98
44,46
-53,94

63,43
72,91

-82,40

INDOC, [ibimim]
" Diraction automatiaque
{ Cas 812

L’hourdis est une dalle en béton armé, qui sert a couvrir le pont. Cette couche est destinée a
recevoir la couche de roulement (revétement, chape d’étanchéité), les surcharges et de
transmettre ces derniers aux poutres. L’hourdis a un role d’entretoisement, il assure la
récupération transversale des efforts. En supposant que le pont est rigidement entretoisé cela
veut dire que dans une section transversale, les poutres restant dans un méme plan et les

moments correspondants seront données par I’effort local (flexion locale).

X.1.Etude de la flexion longitudinale :

Pour la flexion longitudinale le probleme de ferraillage ne se pose pas, son calcul revient a
étudier une section rectangulaire en flexion simple, donc on aura : Les moments fléchissant
max sont obtenus par la combinaison :

1.35G+1.6x(AL+ST) (ROBOT).
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Les combinaisons d’action a considérer sont:

-

Al'LU Le moment maximum positif : Mu=53.93 t.m

_Le moment maximum négatif : Mu =29.81t.m

-

ELS Le moment maximum positif Mg, =39.99 t.m

_Le moment maximum négatif Mge= 22.23 t.m
1.1. Ferraillage longitudinale :
Le ferraillage se fait en flexion simple en fissuration préjudiciable.

fos = 35 MPa; FeE 40; h =0.25 m; by = 1.00; d = 0.225m;
1.1.1. Armatures longitudinales :

» Section d’armature supérieure (sur appui) :

AI'ELU :
0.85%xfc28
beﬁ Avec f.25=35MPa. © = letyb = 1.5.

D’ou fy,= 19.80 MPa.

Mu Jon
u-bdszu Avec M,=2.45 t.m ; d’ou p=0.020.

8e5=}% avec, f.=400MPa et E.;=200000MPa.

D’0ol £e=1.74%x107

i 3.5
"~ 3.5+ 1000¢ges

1,=0.80 ar (1-0.4ar) = 0.39

= 0.67

a

pu< ur Dans ce Cas, on est dans le domaine 2-a (U< 0.186 = ges = &).

a =1'“018_2“ = 0.025.

Z=d (1-0.4a) = 1.
L
Zss
;s _ 245 2 2
D’ou A= %X 107°=0.70 cm?*.

1x348

Donc la section d’armature supérieure (sur appui) est : As=0.70cm?.
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e Veérification des contraintes a I’ELS :

En fissuration préjudiciable

Ssi= min (2/3f.; 110(nfy) ¥*)=207.31 MPa.
Gbc=0.60f.25=19.80 MPa

X= 15 Gpc X d/ (156pc:0t) =>X=0.14m.
Z= d-X/3= 0.20m.

M;=0.5xbxcpx Xx Z=29.40 t.m/ml. = M< M;, donc il n’ya pas d’acier comprimée.

M 82 ; : .
Aser= > = 1 = Aser= 4.40 cm?.Soit 4HA12 de section 4.52c1  qui est le cas le plus
Zxsst  0.20%207.31

défavorable.

Condition de non fragilité :

0.23ft28bd
A cnf= ___;e =3.49 cm?.

Aer> Acns; donc la condition de non fragilité est vérifiée.

» Section d’armature inferieure (a mi travée) :
ATELU :

Par la méme méthode et les mémes données on calcule le ferraillage inférieur.

i Avec My=4.42 t.m/ml ; d’ou u=0.044.

- u
bd?fbu
€es=1.74%x107
3.5
=35+ 1000ses
1=0.80 (1-0.4ar) = 0.39

a 0.67

pu< ur Dans ce Cas, on est dans le domaine 2-a (U< 0.186 = ges= &s).

Daonc notre section sans armature comprimée.

a =1'“018_2“ = 0.056.

Z=d (1-0.4a) = 0.22.

Mu
AS____

“Zss
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4.42

= x 102=5.77 cm2.
0.22%x348

D’ouU A,

e Veérification des contraintes a I’ELS :

En fissuration préjudiciable

Ss= min (2/3f,; 110(nfy) ¥*)=207.31 MPa.
Gbc=0.60f5=16.20 MPa

X= 15 Gpc X d/ (156pc:0t) =>X=0.14m.
Z= d-X/3= 0.20m.

M;=0.5xbxcpcx Xx Z=29.40 t.m/ml. = M< M;, donc il n’ya pas d’acier comprimée.

Mser 3.30

A= = = A= 7.95cm?.Soit 5HA14 de section 7.7 cm?.
Z XSSt 0.20x207.31

Condition de non fragilité :

0.23ft28bd

= 2
e =3.49 cm*”.

A =

X.2. Etude de la flexion transversale :

Le ferraillage transversal de la dalle se fait en flexion simple, en calculant d’abord les moments

fléchissant maximumes.
Les moments fléchissant max et min sont obtenus par la combinaison:
1.35G+1.6 (AL+ST) et G+1.2 (AL+ST)

( Le moment maximal positif : Mgy =123.75t.m.

AlLU
Le moment maximal négatif : Mgy = 29.81t.m.
\
;
Le moment maximal positif :Mge,=91.64 t.m
AVELS <
Le moment maximal négatif :Mser = 22.30 t.m
\
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Le ferraillage se fait en flexion simple en fissuration préjudiciable.

foos = 35 MPa; FeE 40; h =0.25 m; bg=1.00; d =0.225m;

2.1. Armatures transversales :

» Section d’armature supérieure (sur appui) :

AI'ELU :
0.85xfc28
fbu=ﬁ Avec f3=35MPa. © = letyb = 1.5.

D’ou fy,= 19.80 MPa.

u Avec M,=2.44 t.m ; d’oU p=0.024.

_ Mu
“bd*fbu
aes=ﬁ avec, f.=400MPa et E.=200000MPa.

D’0ol £e=1.74%x107

3 3.5 _
"~ 3.5+ 1000ges

1,=0.80 (1-0.4ar) = 0.39

a 0.67

pu< ur Dans ce Cas, on est dans le domaine 2-a (U< 0.186 = g,s< &).
_1-y1-2u

0.8

Z=d (1-0.40) = 0.22.

a =0.030.

_Mu

S Zss

2."44
0.22x348

D’ou A= x 1072=3 .15 cm2.
e Veérification des contraintes a I’ELS :

En fissuration préjudiciable

Ss= min (2/3f.; 110(nfy) ¥*)=207.31 MPa.
Obc=0.60f25=16.20 MPa
X= 15 opc X d/ (156pc:0st) =X=0.14m.
Z= d-X/3= 0.20m.
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M;=0.5xbxcpx Xx Z=29.40 t.m/ml. = M < M;. donc il n’ya pas d’acier comprimée.

_ Mser _ 1.83
T Zxsst | 0.20x207.31

= Acer= 4.41 cm?.Soit 4HA12 de section 4.52cm

ser

Condition de non fragilité :
0.23ft28bd
fe
Aer> Acns; donc la condition de non fragilité est vérifiée.

A cnf— =3.49 sz.

» Section d’armature inferieure (a mi travée) :
AT'ELU :

Par la méme méthode et les mémes données on calcule le ferraillage inférieur.

" Avec M=10.14 t.m/ml ; d’oli p=0.10.

_ Mu
bd*fbu
€es=1.74%x107
i 3.5
3.5 4+ 1000¢es

1,=0.80 (1-0.4ar) = 0.39

= 0.67

a

pu< ur Dans ce Cas, on est dans le domaine 2-a (U< 0.186 = €< &).
121

0.8
Z=d (1-0.4a) = 0.21.
_Mu

a =0.13.

ST zss

10.14

= - x 1072=13.87 cm2.
0.21%x348

D’ouU A,

Vérification des contraintes a I’ELS :

En fissuration préjudiciable

Ssi= min (2/3f.; 110(nfy) ¥*)=207.31 MPa.
Obc=0.60f25=16.20 MPa
X= 15 opc X d/ (156pc:0st) =X=0.14m.
Z= d-X/3= 0.20m.

M;=0.5xbxcpcx Xx Z=29.40 t.m/ml. = M, < M;. donc il n’ya pas d’acier comprimée.

_ Mser _ 7.51
Zxsst | 0.20%207.31

= Aer= 18.11cm?.Soit 6HA20 de section 18.85cm?.

ser

Condition de non fragilité :
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0.23ft28bd

et 2
e =3.49 cm”.

A cnf=

X.3.Récapitulatif du ferraillage:

4HA12 ml

A

4HA12/ml

~

SHA14/m  OHAZ0/m

Ferraillage de I’hourdis (coupe transversale).

139



Chapitre Xl Etude de la pile

La pile est I'appui intermédiaire du tablier, elle est constituée d’un chevétre, des flts et d’une
semelle superficielle.

XI.1.Etude du chevétre :

Le chevétre est un élément en béton armé sur lequel repose le tablier, il transmet aux flits
I'ensemble des efforts provenant de la superstructure. Il est soumis a son poids propre, au poids du
tablier et aux surcharges d’exploitation.

1.1. Evaluation des surcharges :

1.1.1. Poids propre du chevétre :

Ge=yb X § X e =2.5x18.16x2.65 =120.31t.
P=8.20t/ml

1.1.2. Poids propre du tablier :

P=2[-] =585/8=73.125 t/ml.

Poids propre des futs :

Predx(2n ) X h X 2.5 =107.701t.

1.1.3. Effort transmis par la surcharge A(L) :

36
2travée: A(l)=0.23+ ———— =0.796 t/m?, A (2l) x a; x a, =0.75 t/m?
12+515

[T T T I T T T T T I T T T T T T T I T T T T T T T T T T T T TITTTTTTT]
4 2

Rmax = 0.75x 10x 25.7 = 192.75 t.

1.1.4. Effort transmis par les surcharges des trottoirs :

R, R,

T1=0.15x1.50=0.225t/ml
T2=0.15x0.75=0.105 t/ml
R1=0.225%24.7=5.55t
R2=0.105x24.7=2.59 t

Rmax = 2R; =0.33 x (50.50/ 2) =8.33 t
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Combinaisons d’action :

ELU :
1.35x(Pg)+1.6(A(L)+ST)=1.35x73.125+1.6x(192.75+8.33)=420.44t

ELS : (Pg)+1.2(A(L)+ST)=73.125+1.2x(192.75+8.33)=314.421 t

1.2. Etude et ferraillage du chevétre :

L’étude du chevétre est faite en deux étapes, Une étude a la flexion et une étude a la torsion.
Etude et ferraillage du chevétre :

1.2.1. Ferraillage longitudinal du chevétre :

L’étude du chevétre a la flexion simple est faite a I'aide du logiciel Robot, le chevétre est modélisé tel
une poutre simplement appuyée sur les fQts.

- Section transversale du chevétre : (1,2m x 2,65m).

- Réaction due au poids propre du tablier : 39,80 t.

- Réaction due aux surcharges : 13,68 t.

b
<
»

Figure XI-1 : Modélisation du fiit et du chevétre
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Résultats :
Donc le moment maximum a mi travée est :

e M,=51,048t.m
o M=37,93tm

Donc le moment maximum sur appui est :

o M,=-144,64tm
L4 Mser= '107,47 t.m

Ferraillage :
Le ferraillage se fait en flexion simple en fissuration préjudiciable.

fog = 27 MPa; fp, = 15.3 MPa; FeE 40; h=1.2 m; by =2.65m; d = 1.08m;

e Armature longitudinale :
Section d’armature supérieure (sur appui) :

A VELU ;
fbu=% Avec f3=27MPa. © = letyb = 1.5.
D’ol fu,= 15.30 MPa.
= d’f ;‘m Avec M,=144.65 t.m ; d’ol p=0.031.
£ei=—L5— avec, f.=400MPa et E,=200000MPa.

¥s.Es
D’0U €es=1.74x107>

3.5

a = 0.67

~ 3.5 + 1000zes
1=0.80 (1-0.4ar) = 0.39

u< ur Dans ce Cas, on est dans le domaine 2-a (U< 0.186 = €< &).

Danc notre section sans armature comprimée

a =1'“018_2” = 0.040.

Z=d (1-0.4a) = 1.06.

_Mu
ST zss
. 144.65
D’ol A= x 1072=39.20 cm2.
1.06x348

Donc la section d’armature supérieure (sur appui) est : As=39.20 cm?.
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Vérification des contraintes a I’ELS :
En fissuration préjudiciable

Ssi= min (2/3f.; 110(nfy) ¥*)=207.31 MPa.
6bc=0.60f25=16.20 MPa

X=15 6y x d/ (156pc+0st) =X=0.58m.
Z=d-X/3= 0.88m.
M;=0.5xbxcpx Xx Z=1095.60 t.m/ml. = M< My, donc IL n’ya pas d’acier comprimé.

- Mser 10750 _ A - 5892 cm2.Soit 8HA32 de section 64.3C cm?,
ZXsSt 0.88x207.31

ser

Condition de non fragilité :
A cnfzgi%}':%—m=36.53 cm?.

Aser> Acnf; donc la condition de non fragilité est vérifiée.

Section d’armature inferieure (a mi travée) :
AI'ELU :
Par la méme méthode et les mémes données on calcule le ferraillage inférieur.

Mu yon
p.—bdszu Avec M_=51.05t.m ; d’ou p=0.011.
Ees=1.74%x107

3.5
a = 0.67

~ 3.5 + 1000zes
1,=0.80 (1-0.4ar) = 0.39
u< ur Dans ce Cas, on est dans le domaine 2-a (U< 0.186 = €< &).

Donc notre section sans armature comprimée.

o 018_2“ = 0.014.

Z=d (1-0.4a) = 1.07.

e
Zss
Dot A=—ar®_ % 102=13.70 cm?,
1.07x348

Donc la section d’armature inferieur (en travée) est : As=13.70 cm?.
Vérification des contraintes a I'ELS :
En fissuration préjudiciable

Ssi= min (2/3f,; 110(nfy) ¥*)=207.31 MPa.
6bc=0.60f25=16.20 MPa
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X=15 opx d/ (15(5bc+(55t) =>X=0.58m.
Z=d-X/3=0.88m.
M;=0.5xbxcpex Xx Z=1095.60 t.m/ml. = M < M;. donc il n’ya pas d’acier comprimé.

_ Mser _ 37.95 _ 2 s . c 2
Aser= oo o= P Ager= 20.80cm?.Soit 7HA20 de section 21.9€ cm?.

Condition de non fragilité :

A cnf=—°'23’;fm=36.53 cm2,

Aser< Acnf; donc la condition de non fragilité est non vérifiée. On doit augmenter la section des
armatures ; on choisit 8HA25 de section 39.27cm?.

e Armatures transversales :

Vu o
T=— < 71
““bod

T =min[0.1fg; 3MPa ]=3MPa.

Avec : 1, : contrainte tangentielle dans le béton.
Vu : Effort tranchant maximum a 'appui a I'ELU.

1,=1.68/(2.65x1.20)= 0.70MPa < 3MF Vérifiée.

Les armatures droites conviennent, on disposera donc les cadres droits espacés de S, inférieur a 20cm
d’aprés les documents (SETRA P.P 73 1.3.2[10]).
On prend Si= 15 cm.

At -03fuk)

s - oof,

Avec k = 1 pas reprise de bétonnage.

Ay > 5.63cm?
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1.3. Etude du chevétre a la torsion :

La torsion dans le chevétre est due a I'excentricité des appareils d’appui par rapport a son plan de
symétrie, cette torsion ne peut avoir lieu que lorsqu’une seule travée est chargée. Les essais ont
montré que les poutres a section pleine se comportent comme des poutres tubulaires, c’est a dire
gue la partie centrale ne participe pas a la résistance a la torsion.

Le cas le plus défavorable pour la justification du chevétre a la torsion, se présente en exploitation
lors du passage des surcharges AL et les surcharges des trottoirs.

1.4.1. Calcul du moment de torsion : G a a G+AL+ST

M, = 1.60 [ (RG + Rawsst)a—Rgal

[
My, =1.60 Ra xa = 1.60 x (201.08/8 x0.55)
My, =22.12 t.m
Justification du béton :
On doit vérifier que : Figure X1.1.4.1 La torsion sur le chevétre

Tu(Vy) +TuMy) ( Ty =2.70 MPa
Tu (Vu): Contrainte de cisaillement due a I'effort tranchant.

Ty (Mt) : Contrainte de cisaillement due a la torsion.

Pour déterminer le ferraillage nécessaire a la torsion pour résister aux efforts de torsion; on
considere une section de forme rectangulaire.

Les essais ont montré que la partie centrale d’'une section pleine ne jouait aucun role dans I'état
limite ultime de torsion ; donc pour calculer les contraintes de torsion dans une section pleine, on
remplacera la section creuse dont I'épaisseur fictive de la paroi réelle adoptée par les regles BAEL est
égale a bg=a/6

1.2mD=12—> bo=0.2m.

t,(v)=0.70 MPa
D/6
O B
M
T (M) = —— 1120m
20b,
<+ TDifa
bo= B =0.2m _ 2.65m _
6 Figure XI1.1.4.2.Section de torsion.
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Q = (b-2D/6) (a- 2D/16) = 1.80 m?

(M) =—2— = 0.30 MPa.
2x1.80x0.2

1,=0.30+0.70=1.00 MPa ——~ T, < Tuadm

Calcul des armatures de torsion :
Armatures longitudinales :

M U 2
At 2 ———=10.07cm
20f /9,

Avec U : périmetre de 'aire =U=6.10 m.
Donc on choisit 6HA16 de section 12.57cm?.

Armatures transversales :

M tu 2
Ap 2 —— St=0.30cm avec St=15cm

20f, /9,

A=Ay + Ay (D’aprés SETRA)

vérifiée.

D’ ou: Ai= Ay + Ay = 12.06+ 0.30= 12.36cm?2.0n prend 4cadres HA14

HA32 @ P
HA16
HA25
¢ o o0 o

HA14

A

Figure XI.1.4.3.Ferraillage du chevétre de la pile
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b)

XI.2.Etude du fiit :

Les flts ont pour réle de transmettre aux fondations les efforts d{i aux charges et surcharges aux
fondations. lls sont sollicités en flexion composée.

2.1. Evaluation des efforts :

2.1.1. Efforts verticaux :

Conditions normales :

a) Charges verticales :

P fat = (Nd?/4) xh x2,5=26.92 t.

Tablier + chevétre + 4 f(its =812.99 t.
Surcharge d’exploitation : A(l) + ST = 201.08t.

Charges horizontales :

Freinage de BC :
HBc = poids d’un camion /2=30/2=15t.
Soit par fut Hg:=3.75 t.

Effet du au vent :

Le vent agit sur une surface latérale du pont avec une intensité q = 0,25 t/m2.
Tablier =47.03 x 0,25 = 11.75 t.

Fats + chevétre =0,25(4 x 1,4 x 7.00 + 2.65 x 1,2) = 10.60 t.
HV=11.75+10.60=22.35t.

Soit par fit : HV = 5,60 t.

Variation linéaire :

Seul I'effort du a la température agit dans un seul sens. Pour le retrait et le fluage, ils s’agissent dans
deux sens, donnants un effort nul.

H=Gxaxbxe/T.

H=8x20x40x0,15/5=0,192 t.

2.1.2. Récapitulatif:

Condition normal :
Moments a la base du fat :
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v Freinage : Mgc = 3.75x (0.08+1.30+0.25+7.00 + 1,2) = 36.86t.m.
Le vent : MV =[ 2.93x (0.08+0.25+1.30+1.2+7) +2.65% (7+1.20)]/2= 25.26t.m.
v Variation linéaire : 0.192(7+ 1,2) = 1.57t.m.
Les combinaisons sont :
1.35G+1.60Q+0.8T° (ELU)

<

G+1.2Q+0.5T° (ELS)

ELU £w=1.35%1.57+1.6%36.86+0.8%25.26 = M y=81.30 tm/fut
eru= 1.35%203.25+1.6%50.27 = NE|_U=354.80t/fUt.
ser=1.57+1.2x36.86+0.6%25.26 = Msr=58.43 t.m/fut.

ELS
ser= 203.25+1.2x50.27 = Nggr= 263.60 t/fut.

e Conditions sismiques :
L'intensité du séisme :
h=0.3G = €4=243.90t

ev=0.09G = gy =74.20t.
Msy= 0.3x (120.31x7.60+585x8.40+107.68x3.50) = Msy/4futs= 464.40t.m
Les combinaisons :
M=1.57+464.40=466.05 t.m/fut.
ELU | N=354.80+74.20 =429.00 t/fut.
Ferraillage du fiit :

Le ferraillage du fiit se fait a I'ELU en condition sismique(le plus défavorable) a I'aide du logiciel
ROBOT EXPERT :

Calcul de Section en Flexion Composée

1. Hypothdéses:

Béton: fc28 = 27 (MPa) Acier: fe = 500.00 (mPa)
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Fissuration préjudiciable
Prise en compte des dispositions sismiques
Calcul suivant BAEL 91 mod. 99

. Section:
d
D
D=1.40 (m)
d=0.05 (m)

3. Efforts appligués:

Cas NO Type My (T*m) Mz (T*m)
1. ELA 466.00 0.00
4. Résultats:

Sections d’Acier:

Section théorique

Section minimum
(cm2)

Théorique

Minimum

Analyse par Cas:

As = 123.00 (cm2)

As min =30.80 (cm2) Section maximum

p  =0.80 (%)

pmin = 0.10 (%) maximum  pmax

AS max = 766.7

= 5.00 (%)
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cas NO 1: Type ELU N =429.00(T) My = 466.00 (T*m)M = 0.00 (T*m)

Coefficient de sécurité: 1.00 Pivot: B
Position de I'axe neutre: y =0.41 (m)
Bras de levier: Z=1.15 (m)

Déformation du béton:ep = 3.50 (%)
Déformation de I'acier: eg=7.86  (%o)

Contrainte de l'acier:

Tendue: os =400.00 (kPa)
Comprimée: o5’ = 400.00 (kPa)
A= 123.00 cm? = On choisit 26HA25 de sectio

Les armatures transversales :

ot > % Donc,

25
Ot = - =833mm. On prend des cercles de¢, avec un espacement de 20 cm en zones courantes et

de 15cm en zones de jonction.
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xXil.1. Introduction

La culée est I'un des éléments primordiaux de I'ouvrage et elle raccorde I'ouvrage au Terrain

naturel et la continuité entre la chaussée de la route et celle portée par le pont.
Le choix de la culée peut se faire progressivement, il résulte d’une analyse englobant :

» La nature et le mode de construction du tablier.

» Les contraintes naturelles de site.

» Les contraintes fonctionnelles de I'ouvrage.

Choix de la morphologie :

Nous avons opté pour une culée remblayé, composée d’un ensemble de mur sont :

» Un mur frontal sur lequel s’appuie le tablier.

» Deux murs en retour qui ont pour réle d’assurer le souténement des terres de remblai d’acces
au pont

» Un mur de garde gréve destinée a isoler le tablier de contact de remblai.

» Corbeau arriere sur lequel s’appuie la dalle de transition qui limite les déformations des
chaussées dues aux tassements du remblai.

Implantation de I'ouvrage :

Désignation Culéel Culée2
Point kilométrique 48+761.355 48+811.409
Cote projet (m) 74.780 74.380
Cote TN (m) 65.46 65.310
Cote de la fondation (m) 61.400 62.350
Hauteur de la culée (m) 9.90 9.40

151



Chapitre XlI Etude de la culée

Evaluation des efforts qui sollicitent la culée
a) Détarmination du coéficient de poussée Kq:

D’aprés Mononobé-Okabé :

La poussée dynamique des terres est calculée par la méthode de Mononobé—Okabé :

-2

2 o . . I
Kag = 9%68)[1 + ﬂ%] (tiré du guide a 'usage des ingénieurs CTC centre RPA 99-

2003)
1
Pad = 5 Kaa(1 £ e,)VH?
Kaq : Coefficient de poussée dynamique.
P.q : La poussée active dynamique globale
@: Angle de frottement interne de remblai 30°
A: Coefficient d’accélération sismique de la zone (0,3pour notre projet)
B : Angle de la pente du remblai sur I'horizontale(0°)
O :Angle de 'action du poids ,y compris | ’effet dynamique, 6=Arctg(Kh/(1+ ev))

€,=0.3 et €,=0.3x ,=0.09
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On considere les deux cas (1+e,) et (1-e)) :

Pour le cas (1+¢) :

©= Arctg(0.3/(1+ 0.09))=15.40°

Pour le cas (1-¢,) :

©= Arctg(0.3/(1- 0.09))=18.25°

Pour le cas normal :

K=tg” ((n/4)-(¢/2))=0.333.

=> K44=0.535.

=> K,¢4=0.585.

Le coefficient de poussée pour les déférents est présenté dans le tableau ci-dessous :

Désignation e, ey Kad
Cas sismique +0.09 0.535
0.3
0.3 -0.09 0.585
Cas normal 0 0 0.333
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Pour le cas normal :

Sollicitation | P N H v ZH MV/0 MH/O ZV/A Mv/02
Mur de 40.71 40.71 / -1.65 / -67.1715 / 3.75 152.66
garde gréve
Mur frontal | 532.18 | 532.18 / -2.7 / -1436.88 / 2.7 1436.88
Mur en 294.14 | 294.14 / 1.9 / 558.86 / 7.3 2147.22
retour
Semelle 527.15 | 527.15 / 0.00 / 0.00 / 54 2846.61
Poids se 1650.1 | 1650.2 / 1.9 / 3135.37 / 7.3 12046.43
terres sur 9 0
GG+MF
Poids des 107.41 | 107.40 / -4.5 / -483.32 / 1.00 107.40
terres sur
semelle
Poids des 95.02 95.02 / 1.7 / 161.52 / 7.1 674.61
surcharges
1t/m?
Poussées 449.87 449.8 -4.72 0.00 -2123.38 -5.43 -2442.79
sur MF GG 6
poussée sur | 14.07 14.07 1.6 0.00 22.5194 2.35 33.075
semelle
Poussée 50.89 50.89 -6.75 0.00 343.53 7.4 376.61
dues aux
surcharges
1t/m? sur
MF+GG
Tablier 281.12 | 281.12 3.00 -843.36 2.4 674.68
1.2 (Bc +tr) | 180.80 | 180.80 3.00 -542.40 2.4 433.92
1.2Fbc 18.00 18.00 3.00 0.00 54.00 2.4 43.20

154




Chapitre XlI

Etude de la culée

a) Vérification du renversement :

FR=EM ga/ M ga> 1.3

Ms/a Mr/a Fr
(t.m) (t.m)
A vide 19444.99 |-2442.80 7.96 >1.3 verifier
En charge 20596.72 | -2819.40 7.31 >1.3 verifier
b) Vérification au glissement : Fe= N*tg(p) /H >1.2
N(t) H(t) Fe
Encharge | 3708.72 | 532.84 4.02
c) Vérification du tiercentral : e <10.8/6
=1.8
Ms/o(t.m) | Mr/o(t.m) | Ms/o-Mr/o |  N(t) e0(m)

Avide | 3716.75 |-4954.12 | -1237.37 | 3432.90 | 0.360 |.pjg verifier
En charge 3932.30 |-5840.06 | -1907.77 | 3708.72 0.51 |.g/s Verifier
d) Vérification des contraintes : 0 ref <Og =40t/m2
Omax = N/AB *(1+6ey/ B)

Omin = N/AB *(1-6ey/ B) B= 10.80m
O0re¢ = N/AB *(1+3ey/ B) A= 13 m
Omax Gmin o ref (t/mz)
(t/m?) (t/m?)
A vide 29.35 19.55 2690 |<gadm= 40t/m?
En charge 33.90 18.93 3015  |<gadm=  40tm2
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b) Pour le cas sismique :g,+1

Sollicitation | P H N ZV | zH MV/O | MH/O | ZV/A | ZH/A | MV/A MH/A
Mur de 40.71 | 12.213| 44.37 - - -73.21 | -136.17 | 3.75 | -11.90 | 166.40 | -145.33
garde 1.65 | 11.15
gréve
Mur 532.18 | 159.65 | 580.07 | -2.7 | -5.75 - -918.01 | 2.70 | -6.50 | 1566.20 -
frontal 1566.20 1037.75
Mur en
retour 294.14 | 88.24 | 320.61 | 1.9 | -6.65 | 609.16 | -586.80 | 7.30 | -7.40 | 2340.47 | -652.99
Semelle 527.15 | 158.14 | 574.59 | 0.00 | 0.00 0.00 0.00 5.40 | -0.75 | 3102.80 | -118.60
Poids sur | 1650.19 1798.71 | 1.90 | -6.65 | 3417.55 0.00 7.3 13130.61 0.00
GG+MF
Poids sur | 107.40 117.07 - 2 -526.82 0.00 1.00 117.07 0.00
semelle 4.50
Poids dus 95.01 103.56 | 1.70 | -12.6 | 176.06 0.00 7.12 737.40 0.00
aux
surcharges
poussée | 1580.62 | 474.18 -6.70 0.00 - -7.45 0.00 -
des terres 3177.05 3532.69
sur
GG+MF
Poussée 49.45 14.83 2.02 0.00 29.96 -2.77 0.00 -41.09
sur
semelle
Poussée 90.22 27.06 -6.70 0.00 -181.34 -7.45 0.00 -201.64
dus aux
surcharges
sur MF
Tablier 281.12 306.42 - - -919.26 0.00 2.42 741.53 0.00
3.00 | 10.90
1.2 (Bc+tr) | 180.80 197.07 - - -591.21 0.00 2.42 476.91 0.00
3.00 | 10.90
1.2 Fbc 18.00 5.40 10.90 | 0.00 58.86 -11.70 0.00 -63.18
TOTAUX 939.74 | 4042.50 526.05 - 22379.42 -
4910.56 5793.29
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a)Vérification du renversement :

Fr=M ga/ M ga> 1.3

Ms/a Mr/a Fr
En charge 22379.43|-5793.30 3.86 |>1.3verifier
b) Vérification au glissement :
Fe= N*tg(p) /H >1.2
N(t) H(t) Fo
Encharge | 404250 | 939.74 2.39
c) Vérification du tiercentral : & <10.8/6
=1.8
Ms/o- N(t) e0
Ms/o Mr/o Mr/o
En charge 526.06 |—4910.56 | -4384.50 4042.50 1.085
d) Vérification des contraintes : 0 ref <Oso] =40t/M?
Omax = N/AB *(1+6ey/ B)
Omin = N/AB *(1-6ey/ B) B=10.80m
O =N/AB *(1+3ey/ B) A=13m
Omax Omin (t/mz) (0] ref (t/mz)
(tm?)
En charge 44.78 12.80 36.80 |<oadm =40t/m?

<
B/6 Verifier
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Cas sismique: 1- K,=1-0,09=0,91

Pad=Kad'(1_ KV)VhZI

Sollicitation P H N v ZH |MV/O |MH/O ZV/A ZH/A | MV/A MH/A
Mur de 40.71 |12.21 |37.04 |-1.65 - -61.12 +136.17 |3.75 11.9 | 138.92 |-145.33
garde gréve 11.15
Mur frontal |532.18 [159.65 (484.28 |-2.70 5.75 - -918.01 |2.70 |-6.5 |1307.56 |-1037.75
1307.56
Mur en 294.14 188.24 |267.66 | 1.90 t6.65 |508.56 }-586.80 |7.30 |-7.4 |1953.97 |-652.99
retour

Semelle |527.15 [158.14 |479.70 | 0.00 |0.00 | 0.00 0.00 |5.40 -0.75 |2590.41 |-118.60

Poidssur 1650.19 | / 1501.67 | 1.90 }6.65 p853.19 | 0.00 |7.30 | / 10962.25 | 0.00
GG+MF

Poids sur {107.40 / 97.73 |-4.50 |2.00 +439.82 | 0.00 |1.00 | / 97.73 0.00

semelle

Poids dus | 95.01 / 86.46 |1.70 - 146.98 | 0.00 |7.12 / 615.62 0.00

aux 12.60

surcharges

poussée des 1580.62 474.18 / / -6.70 | 0.00 - / +7.45 | 0.00 -3532.69

terres sur B177.05

GG+MF

Poussée des | 49.45 |14.83 / / 2.02 | 0.00 29.96 / +2.77 | 0.00 -41.09

terres sur

semelle

Poussée dus | 90.22 |27.06 / / -6.70 | 0.00 -181.34 | / |[7.45 | 0.00 -201.64

aux

surcharges

sur MF

tablier 281.12 / 255.81 |-3.00 - +767.45 | 0.00 |2.42 / 619.08 0.00
10.09

1.2 (Bct+tr) [180.80 / 164.52 |-3.00 - 149358 | 0.00 |2.42 / 398.15 0.00
10.90

1.2 Fbc 18.00 | 5.40 / / 10.90 | 0.00 58.86 / F11.7 | 0.00 -63.18

TOTAUX 17376.17 |-5793.29

939.74 B374.93 439.18 -

4910.56

158



Chapitre XlI

Etude de la culée

a) Vérification du renversement :

FrR=M ga/ M ga> 1.3

Ms/a Mr/a Fr
Encharge | 17376.20 [-5793.29| 3.00 |>1 3 verifier
b) Vérification au glissement : Fe= N*tg(e) /H >1.2
N(t) H(t) Fo
En charge | 3374.90 | 939.75 2.00
c)Vérification du tiercentral : e <10.8/6
=18
Ms/o- N(t) e0
Ms/o Mr/o Mr/o
En charge | 439.20 |-4910.56 | -4471.37 3374.93 1.32
d)Vérification des contraintes : 0 ref <Og =40t/m?
Omax = N/AB *(1+6ey/ B)
Omin = N/AB *(1-6ey/ B) B= 10.80m
0« = N/AB *(1+3ey/ B) A= 13m
Omax Omin O ref
(t/m?d) (t/m?) (t/m?d)
En charge 41.66 6.41 32.85 | —40t/m2
Conclusion:

<
B/6 Verifier

La semelle de la fondation est stable au renversement et résiste bien a la réaction du sol.
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XIl.2.Etude et ferraillage de la culée

2.1.Ferraillage de mur garde gréeve :

Il protége I'about du tablier des remblais de terre comme il assure la fixation du joint de chaussée, il est

soumis a l'action des efforts horizontaux que nous allons déterminer.

a)Evaluation des efforts :
Poussée des terres :

Elle est donnée par la formule suivante:

1
Pt = §|<agh2

Le moment d{ a I'effort de poussée est donné par la formule :

1 1
Mt = §Pt h = E.I<a.g.h3
_ , 0.35m
Avec: K;:Coefficient de poussée des terres tq:
f s <4
k=192 - 1220333 -
3 . . — ¢h/3
g=2t/m?: Poids volumique des terres. <

h=0.90 m: Hauteur du mur garde gréve
figure XI1.2.1.1. Poussée des terres

sur le mur garde greve

f =30° :Angle de frottement interne du sol.
D'ou Pt=0.27 t/ml

Mt=0.081 t.m/ml.
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i M"“=0.081t.m/ml

Et: i
M =0.109t.m/ ml

Poussée d’une charge locale située en arriére du mur garde gréve :
D'aprés les documents "SETRA", seule la sollicitation engendrée par les camions type B¢ (poussée des
charges locales) étant la plus défavorable, I'effort nominal étant produit par les deux roues arrieres de
6t chacune des deux camions accédés, placés d'une maniere tel que les rectangles d’impact soient en

contact avec la face arriere du mur garde greve.

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 a 45° latéralement et

en arriere du mur. Voir la figure XlI- 2 .

0.25m 0.75m
v vy yYvyey
X3 1o \
0.25+x
h 45°
457 45° 45°
0.25+ h ) 0.75+ 2h >

FigureXIl.2.1.2.Poussée de la charge locale située en arriére du mur.

Le moment d'encastrement a la base du mur garde greve aura pour expression la formule suivante :

h
= 12K ~ h-Xx
Mo = 575+2h Q0.25+)™

Avec: K=K,.b..d.g
iL2al'ELU o o
g=1i. _. coefficient de pondération
116al'ELS
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b.=0.95 coefficient de pondération du systeme B..

d=1 coefficient de majoration dynamique pour une charge sur remblai.
Ka=0.333

Pour h=0.90m M,: sera donné par le tableau établi par « SETRA »

On a: My/K=4.00 tm/ml P M,=1.354 * g (t.m/ml)

Donc: {Mpu= 2.00 tm/ml

Mpser = 1.52 tm/ml

Force de freinage d’un essieu Bc :

La force de freinage est prise égale au poids d'une roue soit 6t.

Le moment d{ au freinage est donné par la formule : M = #ﬁ:%g

ter =4.21t.m/ml
M¢=2.63*gbP M¢ =
fu=3.15t.m/ml
Finalement le moment total a I'encastrement:
M = M + M, + Mg
{ M, =6.30t.m/ml

Mser = 4.80 t.m/ml

b) Ferraillage du mur garde gréve : 0.35m 0.315m

* Le ferraillage se fait en flexion simple:

Im

fos =27 MPa ; bg=1m ;d =0.315m ; d’ =0.03m
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Verticalement :

Il sera en considérant des bandes de 1m de largeur
{Mu =6.30 t.m/ml
Meer = 4.80 t.m/ml
Le mur de garde gréve est sollicité par une flexion simple; la fissuration est considérée préjudiciable.
Le calcul se fait a I'E.L.S( Le cas le plus défavorable):
X=0.169m
Z=0.26m
M, =35.60t.m/ml
Mser=4.80t.m/ml P Mser < M,
As =11.67 cm? P On choisi 6HA16 de section 12.06cm?/ml.;e= 20cm?.

Pour les armtures de construction on prend:

As'= 11-—5 =4.02 cm?/ml.Soit 5SHA12 de section As‘=5.65cm?.
Vérification al’E.L.S:

" Spe =0.6f23= 16.20 MPA.

S5 =Min(2/3f;;110,/nftj ) avec n=1.6(HA).P S4=207.31 MPa.

0.5X>— 15x12.06x107"x(0.27—x)=0 P X=0.082m.

bxX3
|=XT'+TL>(A>((d—X)2

_1x(0.082)°

| + 15 x 12.06 x 107%(0.27-0.082)? b 1=2.88x10 >m*.
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Mser 4.80x0.082x1072
XX =rr---oo--a

- 2 Spe = 1.36MPa.
I 2.88x1073

Shc=

Spc <  Spe Vérifiée.

4.80

Ss= nx(Mser/l)xZ= 15"M

x(0.27-0.082) P s4= 49.67Mpa

S=49.67Mpa< 207.31 MF vérifiée.
2.2.Corbeau d’appui :

D’apres les documents (SETRA), le ferraillage du corbeau d’appui est réalisé par des armatures de

HA10 espacées de 10cm, et des goujons de HA25 tous les 2 m.

Le ferraillage du mur garde gréve et du corbeau d’appui est représenté dans la figure XII-3 :

HA10 St = 15cm
HA12

6HA16 /ml St=15cm HA10

A Goujons HA25
T tous les 2m
Cadre HA10 ts
\ les 10cm
Coupe A-A’ du mur garde gréve
.

HA10 St=10cm

Figure Xl .2.2. 1.Ferraillage du mur garde gréve et du corbeau d’appui .
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2.3.La dalle de transition :

La dalle de transition est une dalle en béton armé, placée sous la chaussée aux extrémités du pont: son
role est d’éviter le dénivellement qui pourrait se produire lors
des tassements éventuelles des remblais derriere la culée. Elle repose sur le corbeau et sur le remblai.

a)Evaluation des efforts :

Charges permanentes :

Poids de la dalle de transition : g, =2.5 ¥ 0.3 * 1 =0.75 t/ml.

Poids du remblai:g,=2*1.50*1=3.00t/ml.

Poids propre du revétement : g3 =2.2*0.08 * 1=0.176 t/ml.
- Poids total g =g1+8g +g3=4.72t/ml.

Surcharge :

Surcharge q=1x1.2=1.2 t/ml

Les valeurs de M.y et Trmax SONt représentées dans le tableau XII-1 :

Charge (t/ml) M (tm/ml) T(t/ml)
Charges permanentes g 3.92 12.25 9.80
Surcharge q 1.20 3.75 3.00

Tableau XI1.2.3.1. x Valeursde M et T
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Combinaison des efforts :

ELU : M, =1.35 Mg+1.6 Mg,
ELS . Mser = MG +1.2 Mq

Les résultants sont donnés par le tableau XII-2 :

Efforts M (tm/ml) T (t/ml)
ELU 22.54 18.03
ELS 16.75 13.40

Tableau .XI1.2.3.2. Combinaisons des efforts.

b)Ferraillage :

Le ferraillage se fait en flexion simple a L'ELS (c’est le plus défavorable) :

X=0.14m.

Z=0.22 m.

M= 24.95t.m/ml. P Mg <My, d’ou A= 36.72cm?.
On choisit 8HA 25 de section 39.27 cmz/ml ;avec un espacement de S; = 15cm.

D’ans I'autre sens on dispose un ferraillage forfaitaire :

A= 11-—5 = 13.09 cm?/ml. On choisit 8 HA16 de section 16.08 cm? avec un espacement de St= 15cm

c) Vérification a 'effort tranchant :

_ Vu_18.03

ty= ==

Y bd 027

ts'=inf[4MPa ;0.1f5]=2.7 MPa. Pour la fissuration préjudiciable.

x10= 0.66 MPa
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T.<1, —————— Condition vérifiée .

ﬂ > Tuxb _ 0.66X1

St — 0.8fe  0.8x400 = 0.189 cm.

S$i< min [0.9d; 40cm ]=24.30cm .Soit S;=20 cm.

A=3.70 cm?. Soit 2 cadres de HA12/ml pour A= 4.52 cm?.

8HA25
[—

HA12

8HA1l6

Figure X112.3.1.Ferraillage de la dalle de transition

2.4. Mur frontal :
a)Evaluation des charges et surcharges :

Le mur frontal est encastré sur la semelle, il travaille a la flexion composée car il est sollicité par :
Forces verticales :

- Réaction du tablier du a la charge permanente.

- Réaction de la surcharge Bc

- Poids propre du corbeau et de mur garde gréeve.

- Poids propre du mur en retour.

- Leur poids propre.
Forces horizontales :

- Poussée des terres.

- Forces de freinage d’un essieu lourd du camion Bc.

Le tableau suivant donne I’ensemble des moments et efforts agissants sur le mur frontal pour
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Le cas normal le plus défavorable :

DESIGNATION N(t) H(t) Z(m) M/O tm
poids propre de la superstructure 281.120 / -0.28 -78.7136
mur garde greve 40.700 1.05 42.735
mur frontal 495.000 / 0.00 0
mur en retour 295.400 / 4.60 1358.84
poussée des terres sur le mur / 449.800 -3.95 -1776.71
GG+MR
poussée des terres du aux / 50.90 -5.99 -304.891
surcharges 1t/m?
freinage 15.00 -10 -150
BC+STR 150.70 / -0.28 -42.20

E.LU:

Evaluation des surcharges :

N=1742.86t. sous la combinaison 1.35G+1.6Bc

N/11.80=147.70 t/ml.

Moment fléchissant :

M=1332.22t.m. sous la combinaison 1.35G+1.6(Bc+fc)

M/11.80=112.90 t.m/ml.

E.L.S:

N=1293.06 t.sous combinaison : G+1.2Bc
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N/11.80=109.60t/ml

M=989.40 sous la combinaison : G+1.2*(Bc+fc)

M/11.80= 83.85 t.m/ml

b) Ferraillage de mur frontal:

A
v’ Ferraillage vertical :
1.62m
Le mur de front est soumis a la flexion composée. 1.80m
ELU: v -
Im
M, =112.90 t.m/ml —

N,= 147.70 t/ml
eo=M,/N,=0.76 m
Vérification au flambement:

If/h < max ( 15; 20 * e1/h)
|
Ff £ max(15;8.33), aveclt=0.7 Iy

f=0.7x10=7m
Donc : 7< 15 (vérifiée)

Lf : longueur de flambement, fonction de la longueur libre LO et de |a nature des liaisons
d'extrémités ; donc le calcul se fait en flexion composée.

N> 0 P compression donc il faut comparer entre A et B.
A= (0.337xh— 0.81xC’)bxhxfy,

A= (0.337x1.8-0.81x0.05)x1x1.8x15.3x10?
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A= 1560 t.m/ml.

B=Nu(d—C’)- Mya

Calcul de Mya:

Mua =My + N, (d —h/2) =219.25t.m/ml
B=112.90+147.70(1.62-1.80/2)
B=1264.00 t.m/ml.

B<A :Section partiellement comprimée.

MuA _ 219.25x107

bd*fbu  (1.622)x15.30 =0.054

Ha=

pHa<pc —=As‘=0

A5—~1— [h—@f - Nu]

“ssl oz
a=1.25(1-/1 — 2ua ) =0.069
Z=h(1-0.64a) = 1.57

As =-0.023 <0

C.N.F: Aumin = 0.23xbxh(f)%8-) B Amin= 20.68 cm?/ml.

On choisit 7HA20 de sectin 21.99cm?/ml.

Vérifiction des contraintes a | E.L.S:

" Spe =0.6fc28= 16.20 MPA.

S5 =Min(2/3f;;110,/nftj ) avec n=1.6(HA).P Sy =207.31 MPa.

0.5X2— 15x21.99x107*x(1.62—x)=0 P X= 0.30m.
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bxX3
3

+nxAX(d—x)?

+ 15 x 21.99 x 10™%(1.62-0.30) P 1=6.65x10°m*.

|_1x(0.30)2
T3

Mser 83.85x0.30x10°2
Spc= XX =——
I 6.65x1072

2 Sp.=3.68 MPa.
Spc < Oy Vérifiée.

As'=—=——= A/'=7.33cm?/ml.(se sont les armatures de constructions)

On prend 7HA12 pour Ay'= 7.92 cm?/ml.

Vérification de I'effort tranchant :
tu=Vu/bd=1.47/1.62=0.90MPa.
T’ =inf [4MPa; 0,1 fc28 ] = 2,7MPa. Pour les fissurations préjudiciable ou trés préjudiciable.

T'U > tu Vérifiée

At uxb
_=
St 0.8xfe

At
— = 0.28
St

St< min[0.9d; 40]P St=20cm.

At=> 30 X 0.28 P At=5.60cm?/ml. P On prend des cadres de HA12.

v’ Ferraillage horizontal:
Le ferraillage se fait en flexion simple, en fissuration préjudiciable, pour la méme section
ELU:
Fes=27MPa.  bo= 1m. h=1.80 m.

Mu= 112.90t.m/ml.

_ Mu 112.90x107
" bd*fbu  (1.622)X15.30

a=1.25(1—-/1 — 2u) = 0.035.

M = u=0.028
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Z=h(1-0.64a) = 1.60.

_112.90x1072 _

A= As=20.27cm?/ml. On choisit 7HA20.de section 21.99cm?
1.60x348

Figure XI1.2.4.1. Ferraillage du mur de front

2.5.Le mur en retour :

Le mur en retour a pour rble d'assurer le soutenement des terres du remblai d'acces 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 a 1 m de I'extrémité théorique du mur et comprennent
une charge verticale de 4t et une charge horizontales de 2t.

2.5.1.Efforts horizontaux :

- Poussée des terres : Pt = 0.50x [0,333 x 1,8 x (11.90)2 x1]=42.44t /ml.
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- Poussée des surcharges sur remblai : Psr=1,2x11.9x 0,333 x 1 = 4.75t /ml.

- Poussée de la surcharge concentrée (2t) : Psc=2x1,2=2.41

Les moments :

- Poussée des terres : Mt = 42.44x 1/3(11.90) = 168.35 t.m /ml.

- Poussée des surcharges sur remblai : Msr =4.75 x 3.90 = 18.53 t.m /ml.
- Poussée de la surcharge concentrée : Msc = 2,4 x 11.90 = 28.56 t.m.
Les combinaisons :

ELU : MELU = 1.35 Mt +1.6 (Msr +Msc) = 302.60 t.m /ml.

ELS: MELS = Mt +1.2 (Msr +Msc) = 224.85 t.m /ml.

2.5.2.Efforts verticaux :
- Poids propre dumur: PG=1x0,70x11.90x 2.5=20.83 t /ml.
- Poussée de la surcharge concentrée (4t) : Psc=4x1,2=4.8t.
- Poids propre de la superstructure: Psu = 0.50 t/ml.
Les moments :
- Poids propre du mur : MG = 20.83 x 3.60 = 75.00 t.m /ml.
- Poids propre de la superstructure: Msu = 0.50 x 1.00 = 0.50 t.m/ml.
- Poussée de la surcharge concentrée : Msc = 4.8x 7.2 = 34.56 t.m.
Les combinaisons :
ELU : MELU = 1.35 (MG + Msu ) +1.6 Msc =157.22 t.m /ml.
ELS: MELS = (MG + Msu) +1.2 Msc =116.97 t.m /ml.

2.5.3.Le ferraillge:

a)Ferraillage horizontal :
0.70m

1.00m

A
v

Le ferraillage se fait en flexion simple:
Fc28=27 MPa.b(): 1.00m. d=0.63 m.
Mes=224.85/11.90 =19.05t.m.
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X=0.34m.
Z=0.52m.

M;=143.21t.m/ml b M;> M, (Pas d’acier comprimée).

A= 30.63 cm?/ml.On choisit des aciers de 7HA25 de section 34.36cm?/ml .

Pour les aciers de constructions A’= 10.21 cm?/ml. On choisit 7HA14 de section 10.78 cm?/ml .

Vérification des contraintes a L'ELS :
En fissuration préjudiciable : ~ S¢= min (2/3f; 110(nfy) 1/2)=207.31 MPa.

" Spc=0.60f,5=16.20 MPa.

Mser

Shc= X< oie

Mser
I

Ss=n X (d—X) < s

0.5X%-15% 34.36 x 10™*x (0.63 — X) = 0= X=0.31m.

1= X3/3+15% 10™x 34.36 x (d — X)*=1 = 1.52 x 10°m*.
Sp=3.88 < 16.20 MPa. b Vérifiée

Ss=60.20 < 207.31 MPa. b Véril ée

b)Ferraillage vertical :

Le ferraillage se fait en flexion simple : 0.70m
Meer=ol = 16.25 t.m. 1.00m

7.20
X=0.48m

Z=0.74m.M;=201.40t.m/ml. P M,< M; (Pas d’acier comprimé).
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Chapitre XlI Etude de la culée

A.=13.06cm?/ml. On choisit 7HA16 de section 14.07cm
Xll.3.Ferraillage de la semelle sous culée :

La semelle sous culée se présente comme suit :

1.8m

Patin arriere Patin avant

1.50m

-

A
v

10.80m

19.93

Le travaile consiste de calculer le volume des contraintes que subit chaque console et de
déterminer le moment de flexion m. En utilisant la méthode des deux consoles pour déterminer les
moments.

Le cas le plus défavorable c’est le cas normale :
Poids des terres : 2.5x1.8=4.50t/m?>.
Poids de la semelle : 1.5 x2.5=3.75 t/m”,
P=8.25 t/m?
01=29.53t/m’,

0,=30.78 t/m”.
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Chapitre XlI Etude de la culée

» Console 1:(Patin Avant )

2.25m

TT T T T T 33.90t/m?

30.78 t/m?

Centre de gravité=1.10m

Aire=72.76m?

(30.78+33.90)

M= -8.25x(2.25%/2)+ x2.25x1.10=59.15 t.m

» Console 2:(Patin Arriére )

Q=8.25t/m?

«———»

29.53t/m?

M=-8.25x(7.652/2)+

Wi";_m@xy_65x3,57=420.23t.m.
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Chapitre XlI Etude de la culée

b)Ferraillage :

la semelle est sollicité par une flexion simple; la fissuration est considérée préjudiciable.
Le calcul se fait a I'E.L.S( Le cas le plus défavorable):

X=0.72m.

Z=1.11m.

M= 647.35t.m/ml. P Mg <My

La section est sans armatures comprimées

A= Mser/2” S4=38.88/1.11 207.31" 10

d’ou A= 17.06 cm?.

On choisit 6HA 20 de section 18.85 cm?/ml ;

la condition de non fragilité :

_0.23xft28xbd

Ac =16.30MPa

A> Ac vérifiée.

Pour les armtures de construction on prend:

A= i——s =6.28 cm?/ml. On choisit 6HA12 de section 6.79 cm?
Vérification al’E.L.S:

" Spe =0.6f23= 16.20 MPA.

S =Min(2/3f;;110,/nftj ) = o= 207.31 MPa.

0.5X2— 15x18.85x10™"x(1.35—x)=0 b X=0.242m.
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Chapitre XlI Etude de la culée

_bxX3
T3

I +nxAX(d—x)?

_1x(0.242)3
B 3

| + 15 X 18.85 X 107%(1.35-0.242)? b 1=3.94x10*m*.

Mser _ 38.88x 0.242

= — = Ope = 2.38 MPa.
I 3.94x10°2

Shc=

Spe <  Spe Vérifiée.

438.88

Ss= nx(Mser/l)xZ= 15><3_94)(uIZ x(1.35-0.242) 2@ s4= 163.85Mpa

S.=163.85 Mpa< 207.31 MF vérifiée

c) Vérification a I'effort tranchant :

_ Vu _37.08

2
il arrr x107=0.27 MPa

ty
ts'=inf[4MPa ;0.1f5]=2.7 MPa. Pour la fissuration préjudiciable.

<1, ————— Condition vérifiée .

At TUXb

St = onre = 0.084cm.

S$t< min [0.9d; 40cm ]=40cm .Soit S;=20 cm.

A= 1.68 cm?. Soit 2 cadres de 4HA8/ml pour As=2.01 cm?.

6HA12

HA8

6HA20

FigureXIl :Ferraillage de la semelle de 1ml
1
[}
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Conclusion

Cette étude nous a permis de conclure que pour calculer un pont a poutres en béton
précontraint par post-tension, il faut passer par les deux étapes suivantes :

Etude de la superstructure : Nous avons procédé a I'évaluation des efforts
longitudinaux suivie de la répartition transversale de ces efforts sur les différentes poutres en
utilisant la méthode de GUYON- MASSONNET.

La dalle a été ferraillée en flexion simple en considérant les deux flexions transversale et locale.
Les sollicitations les plus défavorables nous ont permis de dimensionner les précontraintes en
utilisant 2 cables suivis d’un calcul justificatif.

Etude de Pinfrastructure : OU on a évalué les charges, les combinaisons des efforts et le
ferraillage de la culée et les autres éléments le ferraillage est étudié selon les documents
SETRA, il en est de méme pour les appareils d’appui.

Pour conclure, nous pouvons dire que cette étude nous a permis de mieux connaitre les
différentes parties constituant un pont et de compléter nos connaissances déja acquises durant
notre cursus universitaire.

On espere que ce travail va nous servir d’appuis pour un bon démarrage dans notre vie

professionnelle et de faire la liaison entre |'étude théorique et la réalisation en pratique.
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Notations et symboles

Notations et Symboles

Chapitre II: Caractéristiques mécaniques des matériaux

fq : Résistance caractéristique du béton a la compression a j jours.
fy : Résistance caractéristique du béton a la traction a j jours.
Ob : Coefficient de sécurité du béton.

fou : Résistance caractéristique du béton a I'ELU.

Se : Contrainte limite de compression du béton.

Eij : Module d’élasticité longitudinal instantané du béton.

=y : Module d’élasticité longitudinal différé du béton.

fe : Limite élastique des aciers passifs.

Es : Module d’élasticité longitudinal de I'acier passif.

Ss : Contrainte de traction de I'acier passif.

Ss : Contrainte limite de traction de I’acier passif.

Ep : Module d’élasticité longitudinal de I'acier actif.

Os : Coefficient de sécurité de I'acier.

fprg :Limite de rupture garantie des aciers actifs.
fpeg :Limite de élastique garantie des aciers actifs.

f : Coefficient de frottement en courbe.
Ap : Section des aciers actifs.

0] : Diametre de la gaine.

[0) : Coefficient de frottement en ligne.

p 1000 : Relaxation a 1000 heures des aciers actifs.
Chapitre IlI: Caractéristiques géométriques des poutres

hp : Hauteur de la poutre.
€p : Epaisseur de I'ame.

o} : Largeur totale des talons.

b : Largeur de la table de compression

B : Section brute.

Vv’ : Distance entre le centre de gravité de la section et la fibre inférieure.
Vv : Distance entre le centre de gravité de la section et la fibre supérieure.
I : Moment d’inertie de la section.

i2 : Rayon de giration.

o : Coefficient de rendement géométrique de la section.




Notations et symboles

Chapitre IV: Calcul des charges et surcharges :

[ : Masse volumique du béton.

I : Largeur chargeable.

n : Nombre de voies.

lv : Largeur d’une voie.

a; : Coefficient dépendant de la classe du pont et du nombre de voies chargées.
ay : Coefficient dépendant de la largeur de la voie.
b : Coefficient de pondération du convoi B;

G : Charge permanente.

Q : Charge d’exploitation.

d : Coefficient de majoration dynamique (poutre).
& : Coefficient de majoration dynamique (dalle).

Chapitre VI: Répartition transversale des efforts

a : Parametre de torsion.

0 : Parametre d’entretoisement.

by : Espacement des poutres.

lo : Espacement des entretoises.

r- :Rigidité flexionnelle de la poutre par unité de longueur.
re :Rigidité flexionnelle de I'entretoise par unité de longueur.
Or :Rigidité torsionnelle de la poutre par unité de longueur.
Oc :Rigidité torsionnelle de I’entretoise par unité de longueur.
Ip : Moment d’inertie propre de la poutre principale.

le : Moment d’inertie propre de I’entretoise.

lo : Moment d’inertie propre de la section d’about.

Im : Moment d’inertie propre de la section médiane.

Kq : Coefficient de répartition transversale.

2b : Largeur active.

n : Nombre de poutres.

Chapitre VII: Etude de la précontrainte
Pmin : Précontrainte minimale.

P : Valeur caractéristique maximale de la précontrainte.
P : Valeur caractéristiqgue minimale de la précontrainte.
Bn : Section nette.

By,r  :Section brute.

In : Moment d’inertie de la section nette.

lor : Moment d’inertie de la section brute.

S Contrainte limite de traction du béton dans la fibre inférieure.

S :Contrainte limite de traction du béton dans la fibre supérieure.
Po : Effort a l'origine.

n : Nombre de cables

ep : Excentricité du cable moyen.




Notations et symboles

Ssap :Contrainte sur la fibre supérieure.

S i : Contrainte sur la fibre inférieure.

\V : Effort tranchant limite.

m : Nombre de gaines par lit.

Vi : Effort tranchant minimum.

Vm : Effort tranchant maximum.

X : Longueur de la partie en courbe du cable / a I'appui.
X4 : Longueur de la partie rectiligne du céable.

Ol(x) : Somme vectorielle des déviations du cable.

(Aop) frott : Perte de tension par frottement.
(Aop) g : Perte de tension par glissement.
(Aop) i : Perte de tension par déformation instantanée du béton.
Opo :Tension a l'origine.

m : Rayon moyen de la piece.

(Aop), : Perte due a la relaxation de I'acier.
(Aop) fiy : Perte due au fluage du béton.
(Aop) , : Perte due au retrait du béton.

Ao it : Pertesinstantanées.

Aoy : Pertes différées.

S : Contrainte admissible de traction.

S e : Contrainte admissible de compression.

Sx(y) :Contrainte normale longitudinale.

Vieg : Effort tranchant réduit.

S(y) :Moment statique / au centre de gravité de la poutre.
b.(y) :Largeur nette de la section au niveauy.

My ,Ny : Sollicitations agissant sur la section / A,.

Nyt : Contrainte de traction dans le béton.

Pm : Valeur probable de la précontrainte.

Ny : Effort normale résistant ultime.

Mu : Moment fléchissant résistant ultime / A,.
St : Espacement des armatures transversales.
a : Angle de la résultante de la normale P;.

Chapitre IX: Etude des déformations

fg : Fleche due aux charges permanentes.
fo : Fleche due a la précontrainte.

f. : Fleche de construction.

fo : Fleche due a la surcharge Dyyo.

B, : Rotation due aux charges permanentes.
Op :Rotation due ala surcharge D,y .

Opr :Rotation due a la précontrainte.

Ah hax : Déplacement maximal a I'appui.




Notations et symboles

Chapitre X: Etude des appareils d’appui et joint de chaussée

Ri :Rigidité d’'un appui.

Ty : Contrainte de cisaillement due a I'effort horizontal.

tn : Contrainte de cisaillement due a I'effort normal.

a1 :Angle de rotation de I'appareil d’appui.

o :Angle de rotation d’un feuillet élémentaire.

f : Coefficient de frottement.

0. :Limite d’élasticité en traction de I’acier constitutif des frettes.

Chapitre XI: Etude de la pile

R : Réaction d’appui des f(ts.

I : Entre axe des flts.

h : Hauteur du chevétre.

p : Résultante des charges.

Ki : Caractéristique élastique de I'appui.

b0 : Epaisseur fictif de la paroi du chevétre.

D : Diametre du plus grand cercle inscriptible dans la section du chevétre.
Mt : Moment de torsion.

Tu (V) : Contrainte de cisaillement d( a I'effort tranchant.

tu (Mt) : Contrainte de cisaillement d{ a la torsion.

Ns : Effort normal d{ au séisme.

Hs : Effort horizontal d( au séisme.

eh : Accélération sismique horizontale.

A : Elancement de la piéce.

Lf : Longueur de flambement.

A : Elancement admissible.

vf : Coefficient de majoration(pour tenir compte du flambement).

Mu, Nu : Efforts exercés admissible.

Chapitre Xll: Etude de la culée

N, : Effort normal du séisme.

Pt :Poussée des terres.

M, :Moment fléchissant d’une charge située en arriére du mur garde greve.
M: .Moment fléchissant du au freinage.

T, :Effort tranchant du aux efforts verticaux.

Ty : Effort tranchant du aux efforts horizontaux.

Ceh : Moment du a l'action des poussées sue le mur garde greve.
C’gh : Moment du a I'action du freinage.

® :Angle de frottement interne du sol.

d :Angle de frottement interne sol-béton.

B :Angle d’inclinaison de la culée / a la verticale.




